ééé UNIVERSIDADE FEDERAL DE PERNAMBUCO

7'::'] Centro de Tecnologia e Geociéncias

* r ~ . . .o

NIRTUS IMPAVIOA Programa de Pos-Graduacio em Engenharia Civil
vy vy

TULIO PESSOA SOUTO MAIOR DE OLIVEIRA

UTILIZACAO DE CAPITEIS PARA AUMENTO DE RESISTENCIA A
PUNCAO EM LAJES DE CONCRETO ARMADO

Recife
2015



[~
[ [~
[ [~2

UNIVERSIDADE FEDERAL DE PERNAMBUCO

1

Z‘u“!

Centro de Tecnologia e Geociéncias

=1

VIR

05 IMPAVION Programa de Pos-Graduacio em Engenharia Civil
vy vy

TULIO PESSOA SOUTO MAIOR DE OLIVEIRA

UTILIZACAO DE CAPITEIS PARA AUMENTO DE RESISTENCIA A
PUNCAO EM LAJES DE CONCRETO ARMADO

Dissertacdo apresentada ao corpo docente do Programa de Pos-
Graduacdo em Engenharia Civil da Universidade Federal de
Pernambuco como parte dos requisitos necessarios a obtencao do grau

de Mestre em Estruturas.

Orientador: Bernardo Horowitz

Recife
2015



Catalogacgéo na fonte
Bibliotecéria: Rosineide Mesquita Gongalves Luz / CRB4-1361 (BCTG)

048u Oliveira, Tulio Pessoa Souto Maior
Utilizacdo de capitéis para aumento de resisténcia a pungdo em
Lajes de concreto armado / Tulio Pessoa Souto Maior de Oliveira. —
Recife:O Autor, 2015.
135f. il., figs., gréf., tabs.

Orientador: Prof. Dr. Bernardo Horowitz.

Dissertacdo (Mestrado) — Universidade Federal de Pernambuco. CTG.
Programa de Pds-Graduacdo em Engenharia Civil, 2015.

Inclui Referéncias.

1. Engenharia Civil. 2. Pungdo . 3. Lages Lisas. 4. Capitéis I.

Horowitz, Bernardo (Orientador). I1.Titulo.

624 CDD (22.ed) UFPE/BCTG-2016/ 13




[~
e~

|

Zﬁ" L[=g

V!

RTUS IMPAVIDA

vYy

UNIVERSIDADE FEDERAL DE PERNAMBUCO

PROGRAMA DE POS-GRADUACAO EM ENGENHARIA CIVIL

A comissao examinadora da Defesa de Dissertagao de Mestrado
UTILIZACAO DE CAPITEIS PARA AUMENTO DE RESISTENCIA

A PUNCAO EM LAJES DE CONCRETO ARMADO

defendida por

Tualio Pessda Souto Maior de Oliveira

Considera o candidato APROVADO

Recife, 31 de agosto de 2015
Banca Examinadora:

Prof. Dr. Bernardo Horowitz — UFPE

(orientador)

Prof. Dr. Fernando Artur Nogueira Silva — UNICAP

(examinador externo)

Prof. Dr. José Jéferson do Régo Silva — UFPE

(examinador interno)



DEDICO AOS MEUS AMORES
LUCIANA, JOSE, SILVANA, XIMENA, ALCENIRA, EROTIDES,
LUCIMAR E JOSE (IN MEMORIAN)



AGRADECIMENTOS

E impossivel a realizagdo de uma pesquisa do tipo, sem contar com a ajuda de outras pessoas.
Ao final do trabalho, percebi o quanto fui ajudado para chegar nesse ponto. Gostaria de ter
escrito muito mais do que escrevi para demonstrar o quanto sou grato pelo o que fizeram por

mim.

A Deus, por ter me aguiado sabiamente até esse momento.

A minha esposa Luciana, por ter aguentado ao stress do dia-a-dia e pelos finais de semana em

casa, sem viajar, sem minha companhia devido aos estudos.

A minha familia, em especial ao meu pai José conhecido com zito da chesf, minha mae
Silvana conhecida como titiinha, minha segunda mae Alcenira e minha irma Ximena e minha

v6 materna Erotides por estarem sempre ao meu lado.

A familia da minha esposa em especial a minha sogra Lucimar pelos cafés da manha
quentinhos nos finais de semana quando minha esposa estava viajando e por me ajudar a

controlar o stress da minha esposa por ndo poder fazer-lhe companhia devido aos estudos.
Gostaria também de agradecer ao meu professor orientador Bernardo Horowitz, por ter me
dado a oportunidade de trabalharmos juntos nessa pesquisa, pela sua paciéncia, pelo seu

entusiasmo e pelos puxdes de orelhas merecidos.

Aos meus professores Jeferson e Paulinho, pelas dicas, pelas conversas e pela amizade criada

por €Ss€s anos.

Aos meus colegas do mestrado, pelos finais de semana estudando para as provas e pela ajuda

mutua no decorrer desses anos, em especial a Luis e Elilde.

A Ivson, por me ajudar com as programacdes realizadas nessa pesquisa.

A Flaviana, que apareceu num momento super oportuno para me ajudar com a formatacao do

trabalho, com o portugués e concordancias.



A UFPE, por ter acreditado em mim, que poderia desenvolver um trabalho do nivel esperado

e por incentivar aos seus alunos a irem mais além do que imaginam.

A CNPQ, pelo incentivo aos estudantes em continuarem evoluindo com suas pesquisas.

A todos que de alguma forma me ajudaram dirata ou inderetamente.

Muitisimo obrigado!



RESUMO

Em lajes de concreto armado sem vigas, apoiadas em pilares, a resisténcia a pun¢do torna-se
um ponto critico para seu dimensionamento. Até recentemente, os modelos mecanicos para se
calcular a resisténcia a pun¢do das lajes de concreto armado, eram muito complexos, sem
praticidade para se aplicar em projetos. O dimensionameto a pun¢do na maioria das normas

sdo baseados em resultados experimentais sem uma modelacao fisica.

Uma das formas de se aumentar a resisténcia a puncao ¢ a utilizacdo de capitéis. Para esse
trabalho foi definido a utilizagdo de capitéis curtos. As poucas informacdes sobre a utilizagao
de capitéis curtos deixam os engenheiros receosos quanto a sua utilizacdo. O objetivo desse

trabalho ¢ elucidar mais um pouco sobre esse tipo de solugdo para combate a pungao.

E apresentado como a litetura aborda a utilizagdo dos capitéis curtos e como a sua utilizagio e
suas dimensdes sdo orientadas. Também ¢ apresentado como os métodos normativos, ACI-
318/2014, NBR 6118/2014 ¢ FIB MODEL CODE 2010 abordam a sua utilizacdo e

dimensionamento.
E selecionado um caso de uma laje submetida a pun¢do e feito o seu dimensionamento

segundo os trés métodos ja mencionados. Também ¢ feita uma comparagdo com os resultados

experimentais obtidos na literatura, os quais sao poucos, com os trés métodos ja citados.

Palavras chaves: Puncao; Lajes lisas; Capitéis



ABSTRACT

In flat plates without beams, supported directly on columns, punching shear strength becomes
critical in design. Until recently mechanically based models for punching shear computation
in reinforced concrete slabs were too complex for routine design work. Punching shear
strength checks are basically empirical for most design codes, without a mechanical model

basis.

A possible alternative to enhance punching shear capacity is to locally increase slab thickness
through shear caps or drop panels. In this work, the shear cap option is studied in detail. Due
to lack of information, designers are generally wary of the usage of shear caps. This work
aims at gaining a better understanding of this type of solution for punching shear

strengthening.

A literature review is presented on shear cap usage as well as guidance with respect to its
geometry. Also presented are design check procedures according to ACI-318/2014, NBR
6118/2014 and FIB MODEL CODE 2010.

A case study of a slab subjected to punching shear is selected and its design reviewed
according to the three abovementioned codes. Punching shear capacity of shear caps of the

very few experimental results are compared with the presented verification procedures.

Key words: Punching; Flat slabs; Capitals
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1 INTRODUCAO

Durante a fase de concepg¢do de um projeto estrutural a escolha do tipo de laje ¢

fundamental para a definicdo do sistema de estruturas a ser utilizado. No Brasil, como a mao-

de-obra ainda ¢ relativamente barata, os sistemas com lajes macigas ou nervuradas apoiadas

em vigas ainda sdo os mais utilizados. Porém, em paises como EUA, Canada e parte da

Europa e Asia, o usual para estruturas de concreto ¢ utilizar sistemas de lajes lisas. Este tipo

de sistema pode ser composto por lajes macicas ou nervuradas apoiadas diretamente sobre os

pilares ou com o uso de capitéis, em funcdo dos vados e dos carregamentos (FERREIRA,

2010).

Conforme Oliveira (2013), o sistema de lajes lisas apresenta diversas vantagens,

quando comparado aos sistemas com vigas, merecendo destaque:

Facilidade na execugdo da armadura. O arranjo das armaduras de flexdo ¢ mais simples e
consequentemente mais facil para executar, possibilitando também o uso de telas
soldadas. O sistema com vigas ¢ mais demorado e trabalhoso devido as interferéncias das
armaduras das vigas com os pilares, ao escalonamento da armadura e a execu¢do dos
estribos;

Processo de execucdo das formas mais simples tanto na montagem quanto na
desmontagem, resultando em reducdo de mao de obra, aumento da produtividade, melhor
gerenciamento das formas, maior velocidade de execugao, diminui¢ao dos desperdicios;
Facilidade no lancamento, adensamento ¢ desforma do concreto, reduzindo a
possibilidade de ocorréncia de nichos de concretagem;

Facilidade na disposicao de instalagdes elétricas, hidraulicas e de ar-condicionado;

Maior flexibilidade no layout do imovel, podendo significar um maior nimero de
pavimentos para uma mesma altura total do edificio, uma vez que permite a ado¢ao de um

pé-direito menor.

Oliveira (2013) considera ainda algumas desvantagens desse sistema, tais quais:

Necessidade de um controle mais rigoroso dos deslocamentos verticais das lajes;

A redugdo na rigidez do edificio quanto aos esforcos horizontais, o que dificulta o

emprego desse sistema em edificios altos;
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e No caso de emprego de armadura de cisalhamento, ha a necessidade de uma fiscalizagao e
controle rigoroso na instalagao desta;

e Possibilidade de uma ruptura localizada por pun¢ao na ligagdo laje-pilar podendo levar a
estrutura a ruina parcial ou total, por colapso progressivo.

O modo mais eficiente para aumentar a ductilidade e a capacidade resistente de uma
laje lisa ¢ através do uso de armaduras de combate a pungdo. O controle das flechas do
pavimento também merece atencao, mas a possibilidade de uma ruptura localizada por pungao
na ligacdo laje-pilar ¢ o ponto mais critico, uma vez que ela pode se propagar e levar a
estrutura a ruina parcial ou total, por colapso progressivo (FERREIRA, 2010).

Guandalini (2006) descreve que a puncdo ¢ uma forma de ruptura brusca, por
cisalhamento, que pode ocorrer em lajes de concreto devido a agdo de uma carga concentrada
em uma area, normalmente a reacao de um pilar ou uma for¢a concentrada.

Nas lajes lisas, esta situagcdo ¢ tipica na regido da ligacdo laje-pilar, buscando-se
minimizar essas tensdes através do aumento da espessura da laje ou com o uso de capitéis
onde ocorre o esfor¢o de cisalhamento méximo. (OLIVEIRA, 2013).

De acordo com Melo (1990) o primeiro caso registrado de ruptura por pungao foi o do
edificio Prest-o-Lite, em Indianapolis (1911), onde as lajes se desligaram completamente dos
pilares e levaram a estrutura toda a ruina. Outros casos de acidentes estruturais devido a
punc¢do tém sido registrados, como por exemplo o referente ao colapso parcial do edificio
Pipers Row Car Park, localizado na cidade de Wolverhampton, Inglaterra (WOOD, 1997).

Segundo Melo (1990), a resisténcia pds-puncionamento das ligacdes laje-pilar ¢
fundamental para ndo ocorréncia de um colapso generalizado. Apds o puncionamento uma
parcela consideravel de carga ¢ transmitida para os pilares vizinhos, com ocorréncias de novas
rupturas.

A resisténcia a punc¢do estd diretamente ligada a inclinagdo da superficie de ruptura.
Menetrey (1998) adverte que esta inclinagdo pode ser influenciada por diferentes aspectos
como a taxa e o tipo de armadura de flexdo e que nestes casos as recomendagdes normativas
podem nao ser adequadas.

Em um edificio com lajes lisas ¢ muito comum a presenga de momentos
desbalanceados na ligacdo laje-pilar, mesmo no caso de pilares internos. Isto ocorre por
motivos como variagdes nos vaos € nos carregamentos ou gragas a acao de forgas horizontais
na estrutura, causadas pelo vento ou por terremotos. Esse momento desbalanceado ¢
transferido da laje para o pilar e afeta a distribui¢do do cisalhamento nesta regido, podendo

reduzir significativamente a resisténcia a pungdo (FERREIRA, 2010).
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As normas apresentam recomendacdes divergentes para o caso de momentos
transferidos na ligagdo laje-pilar. As diferencas sdo observadas em aspectos como a posicao
do perimetro de controle onde o cisalhamento deve ser verificado, a distribuicao das tensdes
cisalhantes devido a acdo do momento e o percentual desse momento que deve ser
considerado como transferido por cisalhamento. Deste modo, ¢ possivel obter diferencas
significativas nas estimativas de resisténcia a puncdo de ligagdes laje-pilar sob a agdo de
momentos desbalanceados (FERREIRA, 2010).

Prevenir rupturas por puncdo em ligagdes laje-pilar sob a acdo de momentos
desbalanceados depende significativamente da capacidade de se estimar com precisdo a
resisténcia da ligacdo, mas com as divergéncias acima mencionadas existe inseguranga do
meio cientifico quanto a aplicagdo dessas recomendacdes. Em casos extremos, como o de
terremotos, as consequéncias podem assumir grandes proporgdes, ja que nesse tipo de
situacdo os momentos desbalanceados na liga¢do laje-pilar podem ser muito elevados
(MEGALLY e GHALI, 2000).

Como alternativas para aumentar a ductilidade e a capacidade resistente da ligacao
laje-pilar, o projetista pode utilizar armaduras de cisalhamento, ou ainda usar &bacos e
capitéis, conferindo a laje a denominacdo de laje cogumelo. O capitel ¢ um elemento
estrutural usado para facilitar a transferéncia das cargas nas lajes para os pilares em
pavimentos sem vigas. Apesar de até hoje existirem poucos estudos desenvolvidos com o
objetivo de avaliar sua eficiéncia e a influéncia das diversas varidveis de projeto no
comportamento e resisténcia de ligacdes laje-pilar com capitéis, eles sao bastante utilizados
no combate a puncdo e aumentam a capacidade resistente da ligagdo (LIMA NETO, 2012).

O maior desafio para uma pesquisa relacionada a puncdo ainda ¢ estabelecer um
modelo mecanico realista que possa representar de maneira simples o comportamento a
puncdo de uma ligacao laje-pilar.

E fato que os métodos tedricos disponiveis para a estimativa de resisténcia ao
cisalhamento de lajes lisas de concreto apresentam falhas no que se refere a explicar o
fendmeno da pungdo e em prever com precisdao e seguranca a resisténcia e o modo de ruptura
das lajes. Para o caso da introdugdo de capitéis principalmente os capitéis curtos (shear caps
ou shear capitals) também ha necessidade de um maior conhecimento sobre o comportamento
estrututal de tais ligacdes e deste ponto de vista esta pesquisa pode contribuir
significativamente para o melhor entendimento destas situagdes comuns no projeto de

edificios de lajes lisas com capitéis curtos.
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A literatura sobre punc¢do ¢ farta, porém a maior parte das pesquisas que tratam sobre
este tipo de ruptura no Brasil ou internacionalmente tem como foco principal estudar o
comportamento de lajes lisas, assim como o comportamento edificacdes que usam este
sistema estrutural, com o intuito de diminuir os riscos de ocorréncia de uma ruptura prematura
ou de forma fragil destas lajes que podem vir a ocorrer na ligacdo laje-pilar. Existem poucas
pesquisas desenvolvidas sobre as lajes lisas com capitéis curtos, assim como normas que

apresentem recomendagdes sobre 0 mesmo, sejam elas dotadas de capitéis ou abacos.

1.1 Objetivos

1.1.1 Objetivo Geral

Direciona-se o foco deste trabalho em observar o comportamento de ligagdes laje/pilar com a
utilizacao de capitéis curtos, na intengdo de contribuir com informacgdes relevantes sobre este

assunto.

1.1.2 Objetivos Especificos

o Apresentar como uma solu¢do para aumento de resiténcia a pungdo, a introdugdo de
capitéis curtos e como os métodos normativos abordam esses elementos.

. Apresentar os resultados experimentais encontrados na literatura de lajes submetidas a
pung¢do com capitéis curtos e compara-los com os métodos normativos (NBR 6118/2014, ACI
318/2014 e o FIB MODEL CODE 2010)

. Apresentar os dimensionamentos pelos 3 métodos normativos ja mencionados para

uma mesma laje com capitel curto e comparagdo dos resultados obtidos.

1.2 Justificativa

A ideia dessa pesquisa vem do fato que o brasil estd utilizando mais os sistemas de
lajes sem vigas e para que a utilizagao desse sistema se torne mais viavel a ndo utilizagdo de
armadura de cisalhameto faz com que a montagem da laje seja mais rapida e, portanto, a
introdugdo de capitéis pode ser uma boa solucdo. Entretanto, ha poucas pesquisas sobre o
tema, principalmente no que se refere a capitéis curtos. Essa pesquisa vem, portanto, se somar

as poucas pesquisas existentes na tentativa de elucidar melhor esse tipo de solucao.
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2 O FENOMENO DA PUNCAO

Para uma melhor compreensao do estudo, faz-se necessaria a descricdo do fenomeno
da puncdo, sendo este a perfuragdo de uma placa, ocasionada por altas tensdes de
cisalhamento, podendo, por sua vez, ser provocada por forcas concentradas ou atuando em
pequenas areas. Esse fenomeno ¢ caracteristico pelas ligagdes laje-pilar.

A ligagdo laje-pilar ¢ proveniente das lajes sem vigas, apoiadas diretamente nos
pilares. A ruina nesse tipo de laje costuma ser abrupta, sem prévio aviso e as consequéncias
normalmente desastrosas. Por este motivo, ¢ importante que a ligacdo seja dimensionada de
forma a obter boa ductilidade, ou seja, que sofra deformacgdo expressiva antes de atingir o
estado limite Gltimo.

Da mesma maneira, Shehata (1993) apud Stucchi e Knapp (1993) observaram que as
fissuras radiais, geradas a partir de danos tipicos visiveis nas lajes ensaiadas anteriormente a
ruptura, comegam aproximadamente ao centro das lajes e se estendem em direcdo ao

perimetro das mesmas, dividindo assim as lajes em segmentos radiais (Figura 2.1).
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Figura 2. 1 - Fissuracées Radiais.
Fonte: Shehata (1993) apud Stucchi ¢ Knapp (1993).

Os mesmos autores continuam afirmando que "momentos antes da ruptura, algumas
fissuras tangenciais na regido da puncdo aparecem, indicando a formagao de uma fissuragao

inclinada interna causada por tragao diagonal" (Figura 2.2)
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Figura 2. 2 - Fissuras Tangenciais: fissuracio inclinada interna causada por tragao diagonal.
Fonte: Shehata (1993) apud Stucchi, Knapp (1993).

Seguindo a mesma linha, Braestrup e Regan (1985) defendem que as fissuras
inclinadas ocorrem de meio (1/2) a dois tercos (2/3) da carga de ruina e que apds o
aparecimento destas fissuras, a condi¢do da laje ainda ¢ estavel, podendo ser descarregada e
novamente carregada, sem que a sua resisténcia seja afetada.

Foi observado que as flechas das lajes ensaiadas, na dire¢ao radial, apresentaram perfil
quase linear, indicando assim a rotacdo dos segmentos da laje como corpos rigidos
(SHEHATA, 1982 ¢ KINUNNEM e NYLANDER, 1960). Esta representacao pode ser

observada na Figura 2.3

Figura 2. 3 - Rotacgdo dos segmentos da laje.
Fonte: Kinunnem e Nylander (1960).
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A pung¢do em pilares internos, foco do presente estudo, € o comportamento da ligagdo
laje-pilar ¢ bem descrito por Vargas (1997), que observou em diversos estudos, no caso de
pilares interiores e lajes carregadas simetricamente, que primeiramente surgem fissuras radiais
e algumas fissuras circulares para elevados estagios de cargas. A partir da mais externa destas
¢ que se desenvolvem as superficies de ruptura por cisalhamento em torno da carga ou pilar.
Esta ruptura se caracteriza por um movimento predominante vertical da laje originando a
formacdo de uma superficie tronco-conica ou tronco piramidal dependendo da secdo
transversal do pilar, partindo do contorno da area carregada, na face da placa e se estendendo
até outra face, com uma inclina¢do de aproximadamente 30° a 35° em relacdo ao plano da laje.

Essa definicdo ¢ comprovada por Lima (2001), ao mostrar que a regido da laje
imediata ao pilar passa por uma pequena rotagdo e move-se verticalmente. Esse movimento
giratorio ocasiona uma fratura na zona comprimida, desligando os dois elementos. Quase nao
ha escoamento da armadura de flexdo da laje, o que acaba caracterizando uma ruina do tipo
fragil.

Na percepgao de Cordovil (1997), os ensaios revelam que a principio as deformacdes
circunferenciais sdo maiores que as deformagdes radiais, desta forma, primeiro aparecem as
fissuras radiais. Apenas com a ruptura forma-se uma fissura quase circular, que limita o

perimetro de um s6lido deslocado ao redor do pilar, de acordo com a Figura 2.4.

Figura 2. 4 - Panorama de fissuracio da laje na ocasiio da ruptura.
Fonte: SABRINA apud CORDOVIL, F.A.B. (1997).
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Cordovil (1997) segue descrevendo ainda que em lajes sem armadura de cisalhamento
o plano fissurado alcanca distancias que alternam de duas a trés vezes a altura util da laje. O
solido formado parece com um tronco de cone, com um angulo que varia de 25° a 30° com o
plano da laje, porém, com uma irregularidade significativa, como pode ser observado na

Figura 2.5.
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Figura 2. 5 - Zona de ruptura em lajes submetidas ao puncionamento, sem armadura de puncio.
Fonte: Cordovil (1997).

Cordovil (1997) reafirmou as conclusdes de Leonhardt e Monnig (1979) que de acordo
com seus ensaios observaram que as deformagdes tangenciais sdo, a principio, maiores que as
deformacgdes radiais, sendo assim, as fissuras radiais se manifestam antes das fissuras
tangenciais. Apenas para elevados estagios de carga surgem algumas fissuras circulares ou
fissuras tangenciais, a partir das quais se desenvolvem as superficies de ruptura por
cisalhamento do cone de pung¢do, com inclinagdo média na ordem de 30°, observado na Figura

2.6.
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Figura 2. 6 - Processo de formacio de fissuras de puncio.
Fonte: Leonhardt e Monnig (1979).
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A regido em torno do perimetro do pilar na zona inferior da laje se comprime, devido a
deformacdo desta. Dessa forma, a parte superior da laje ¢ tracionada em alguns segmentos,
resultando no aparecimento das fissuras radias (Figura 2.6).

Essas fissuras tangencias sucedem da mesma maneira, no entanto, tendo em vista que a
laje ja foi dividida em segmentos pelas fissuras radiais, estes segmentos t€ém sua resisténcia
mais elevada. Com isso, eles serdo solicitados da mesma forma, ocasionando o surgimento da

biela diagonal de compressao.

2.1. Fatores influentes na resisténcia a puncao

Ao descrever o fenomeno da pun¢do, nos deparamos com alguns fatores que
influenciam diretamente sua resisténcia, sendo necessaria uma abordagem detalhada desses
fatores.

Quando uma ligacdo laje-pilar, ndo atende as solicitagdes atuantes, de modo geral, os

seguintes fatores sao determinantes para esse problema:

a) espessura da laje;

b) armadura de pung¢ao;

c) utilizagdo de capitel;

d) resisténcia do concreto;

e) dimensdes e forma da se¢ado transversal dos pilares;

f) posicao do pilar;

g) aberturas em laje;
h) taxa de armadura de flexao da laje;
1) efeito de escala (size effect).

2.1.1 Armadura de puncio

No combate a puncao, pode-se utilizar armaduras diversas, quais sejam:

a) Placa metalica
b) Estribos/Ganchos
C) Barras dobradas

d) Shearheads
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e) Fibras de aco
f) Conectores tipo pino

g) Segmentos de perfis metalicos

Para simplificar a descricdo da puncdo com suas armaduras, o presente estudo
enfatizard a utilizacdo de estribos, por serem largamente utilizados no Brasil por motivo de
economia, apesar de serem construtivamente incovenientes. Em diversas pesquisas os estribos
mostraram ser eficazes em aumentar a ductilidade da ligagcdo e também a resiténcia a puncgao.

No mesmo sentido, Cordovil (1997) afirma que os estribos t€ém a possibilidade de
serem abertos em forma de ganchos ou ainda fechados em forma de retdngulos, podendo ser

associados entre si, dispostos inclinados ou nado (Figuras 2.10 ¢ 2.11).

Simples

Gancho Isolado

Figura 2. 7 - Tipos de estribos.
Fonte: Rabello (2010).

i AN

estribos verticais estribos inclinados

Figura 2. 8 - Inclinacéo dos estribos.
Fonte: Melges (1995).
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Este tipo de associacdo mostra adequado desempenho em lajes mais espessas, com
mais de 25 cm de altura, entretanto, sdo parcialmente efetivos nas lajes delgadas, isto devido
ao “escorregamento” da ancoragem do estribo, o que permite que a ruina por pun¢ao aconteca
antes que a tensao de escoamento dos estribos seja atingida.

Rabello (2010) atenta para o fato de que os ganchos apresentam a vantagem de ndo
interferir nas armaduras de flexdo da laje e nem na dos pilares, sendo faceis de montar e
executar, deve-se, contudo, garantir que nao exista folga entre o gancho e as faces superiores
da armadura de flexdo, por esta servir de apoio para ancoragem do gancho. Nao ocorrendo
este contato, a contribuicdo, como um todo, dos ganchos na resisténcia da ligacdo, estarad
comprometida.

Por fim, Park e Islam (1976) chegaram a conclusdo que o uso de estribos fechados,
ancorados nas barras de flexdao proporcionam, além de um aumento na resisténcia da ligagao,

um importante crescimento de sua ductilidade em andlises de lajes carregadas simetricamente.

2.1.2 Capitel

Anteriormente foi descrito que uma das formas de aumentar a resisténcia a pungao era
aumentando a espessura da laje. Essa abordagem tem como finalidade diminuir as tensodes
solicitantes na ligacdo laje-pilar pois, o aumento da espessura da laje s6 funciona até certo
ponto, porque esse crescimento nao compensa o aumento do peso proprio da laje. Sendo
assim, a utilizacdo de capitéis apresenta-se como uma boa solugdo para pequenos incrementos
de cargas.

Independentemente da regido em que o problema esteja sendo tratado, grande parte dos
engenheiros estruturais utilizam o termo capitel longo como misula. O capitel pode ter sua
forma conica ou bordas inclinadas, ser curto (shear cap) ou longo (drop panel).

Segundo Macgregor e Wight (2012), misulas s3o por¢cdes mais espessas da placa

adjacentes as colunas (Figura 2.12) e sdo utilizados por trés razdes principais, quais sejam:

1. A misula enrijece a laje na regido de momentos mais altos e, sendo assim, reduz a
deflexao.

2. Aumentando a profundidade total da laje, o braco de alavanca ja utilizado para
calcular a area de aco ¢ aumentado, resultando em menos armagdo necessaria para

essa regiao.
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3. A misula d4 uma profundidade adicional a laje junto a coluna, aumentando desse

modo a area do perimetro de corte critico.

(b)
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(d)

®

Figura 2. 9 - (a) e (b) Capitel Inclinado (column capital) e; (c) e (d) capitel curto (shear cap); (e) e (f)
capitel longo (drop panels connections).
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Fontes: (a) Lima Neto (2012); (b)  <http://www.nexus.globalquakemodel.org/gem-building-

taxonomy/overview/glossary/flat-slab-plate-or-waffle-slab--1fls>; ()
<http://nisee.berkeley.edu/elibrary/Image/GoddenF79>; (d) <http://www.nexus.globalquakemodel.org/gem-
building-taxonomy/overview/glossary/flat-slab-plate-or-waffle-slab--1fls>; (e)

<http://www.nexus.globalquakemodel.org/gem-building-taxonomy/overview/glossary/flat-slab-plate-or-waffle-
slab--1fls>; (f) <http://www.estrutural.eng.br/servicos/detalhes.asp?nrseq=7>.

Ainda de acordo com Macgregor ¢ Wight (2012) a misula deve estar sempre por baixo
da laje (numa laje solicitada com cargas gravitacionais), de modo que o ago de momento
negativo seja linear ao longo de todo o seu comprimento.

Os capitéis curtos ou shear caps sdo projecdes abaixo da laje e ndo necessariamente
possuem as mesmas dimensdes que uma misula e, portanto, sdo considerados como um
alargamento do pilar. Segundo entendimento de Macgregor e Wight (2012), sdo usados para
aumentar a resisténcia ao cisalhamento de uma ligacdo laje-pilar, aumentando localmente a
profundidade eficaz da laje. Eles tém essencialmente a mesma finalidade de capitel conico, de
forma piramidal de cabeca para baixo, mas devido a sua forma retilinea (Figura 2.12 (c) e (d))
se tornam mais faceis de se montar.

Em geral, a projecdo vertical de um shear cap ou capitel curto abaixo da laje sera de
50% a 100% maior que a espessura da laje adjacente a este. Além disso, eles tipicamente irdo
se estender suficientemente da face do pilar, para assegurar que a capacidade de corte critico
no perimetro exterior ao capitel curto ou shear cap, regule a for¢a de cisalhamento da ligagao
nominal.

Macgregor e Wight (2012), ainda afirmam que o column capital ou capitel piramidal
de cabega para baixo ¢ utilizado para proporcionar um perimetro de cisalhamento maior na
coluna e para reduzir o vao livre entre os pilares, usados para calcular os momentos fletores
na laje. Possuindo um comportamento muito parecido com o capitel curto, se diferenciando,
basicamente, na montagem da forma que ¢ piramidal de cabeca para baixo, sendo mais dificil
€ cara sua montagem.

O capitel longo ou drop panel, sao porgdes mais espessas que a laje em torno do pilar
como pode ser visto na Figura 2.12 (e) e (f). Esse aumento da laje aumenta o braco de
alavanca fazendo com que aumente a resisténcia aos momentos fletores, aumenta a area de
corte critica tanto no capitel pelo proprio aumento da altura util quanto na laje pelo aumento

do perimetro critico, além de enrijecer a ligagao diminuindo a deformagao da laje.
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2.1.3 Resisténcia do concreto

De acordo com Melges (1995), a elevagao da resisténcia do concreto nem sempre €
suficiente para aumentar o nivel da resisténcia da ligacdo aos valores desejados. Melges
(1995) ainda firma que dessa maneira, o uso de armaduras ¢ mais indicado, pois além de
elevar o valor da resisténcia da ligacdo laje-pilar, aumenta a ductilidade.

Rabello (2010) reafirma o dito, corroborando que a resisténcia a puncao da ligagao
laje-pilar esta relacionada a resisténcia do concreto a tragdo. Algumas normas admitem que
essa resisténcia seja proporcional ao valor da raiz quadrada da resisténcia a compressdao. No
entanto, o aumento da resisténcia da ligacdo, em fun¢do do aumento da resisténcia do

concreto, ndo confere a laje uma melhor ductilidade com relagao a ruina.

2.1.4 Dimensiao e forma dos pilares

A Figura 2.13 a seguir mostra a distribui¢do de tensdo em torno de um pilar com segao
quadrada. Observa-se que nos cantos ¢ onde acontece os picos de tensdao, logo, nos pilares
com secdo circular a tensdo no perimetro critico ¢ constante, enquanto que nos pilares com
secdes retangulares, tendem a ter picos de tensdo nos cantos, com isso, pode-se afirmar que,

quanto maior a razao dos lados do pilar menor a resisténcia a pungao.

Distribuicdo das tensdes
de corte

Perimetro da

coluna

Figura 2. 10 - Distribuicio de tensido em torno de um pilar com se¢io quadrada.
Fonte: Wight e Macgregor, 2012.
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Isso foi evidenciado em 1971, quando Hawkins publicou seu estudo onde, variando a

razdo entre o maior ¢ o menor lado, a qual foi denominada de (5, concluiu que quanto maior

essa razao menor a resisténcia a pun¢do da laje como pode ser visto o grafico na Figura 2.14.
Observa-se que para razoes muito altas a resisténcia da laje cai pela metade.

Em 1972 foi publicado outro estudo por Vanderbuilt onde, por sua vez, realizou
ensaios em lajes apoiadas em pilares com sec¢do circular e quadrada. O autor concluiu que as
lajes com pilares de se¢do quadrada obtiveram uma resisténcia menor do que os com segao
circular. Também ficou evidenciado que a medida a relagao do perimetro critico e a espessura

da laje aumentava, a resisténcia da laje diminuia. Pode-se observar isso na Figura 2.15.

]
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Figura 2. 11 - Comparacio de equacdes com resultados experimentais.
Fonte: Adaptada de Wight e Macgregor, 2012.
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Figura 2. 12 - Comparacio de equacdes com resultados experimentais
Fonte: Adaptada de Wight e Macgregor, 2012.
2.1.5 Posicao do pilar

Assim como a dimensdo e o formato do pilar, outro fator que influencia em sua
resisténcia em relagdo a pungdo ¢ a posi¢do em que estd inserido em uma laje. A posicdo do

pilar em uma laje esta dividida em trés partes:

1. Pilar interno a laje
2. Pilar de borda

3. Pilar no canto da laje

A Figura 2.16 a seguir mostra essa divisdo de forma mais clara. A resisténcia a pung¢ao
cai em ordem decrescente da que foi escrita. Quando o pilar ¢ interno admite-se que o
perimetro critico estd em todo seu entorno. Quando o pilar ¢ de borda, esse perimetro critico
cai pela metade; e quando ¢ de canto o perimetro cai a % do pilar interno.

Além disso, esses pilares ndo possuem rigidez suficiente para suportar a mesma carga
que um pilar interno, por faltar a mesma quantidade de laje para resistir a tais esforcos.

Restando o fato de a carga da laje solicitante diminuir proporcionalmente, pela mesma razao.
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Figura 2. 13 - Posi¢do dos pilares em uma laje.
Fonte: Elaboragdo propria

2.1.6 Aberturas em laje
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Pilar

de canto

Pilar
de borda

Primeiro deve-se diferenciar aberturas de furos. Os furos t€ém dimensdes pequenas em

relacdo ao elemento estrutural, no caso a laje, e as aberturas nao. Deve-se evitar a0 maximo a

utilizacdo proxima aos pilares pois elas dao lugar a concentracdo de tensdes prejudiciais a

ligagdo laje pilar. Entretanto ndo ¢ dificil observar nas edificagdes, aberturas proximas aos

pilares para shafts. Os shafts servem para passagem de tubulagdes, algapdes de acesso entre

outros.

As normas ja preveem essas aberturas ¢ cada uma determina o afastamento minimo,

além de determinarem também a influéncia sobre o perimetro critico. Mesmo com uso de

aberturas, a ligagcdo laje-pilar deve obedecer aos critérios normativos da distribuicdo dos

esforcos, rigidez e deformacdes.
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2.1.7 Taxa de armadura de flexao

Define-se taxa de armadura de flexdo tracionada (/) como sendo a razdo entre a area

de armadura de flexdo tracionada (As) pela area de concreto (Ac). A area de concreto (Ac) €
definida como o produto da altura til da laje (d) por uma determinada largura a ser
considerada.

Ferreira (2010) afirma que ¢é razodvel estabelecer que apenas uma determinada
quantidade de barras proximas da area do pilar ira efetivamente contribuir com a resisténcia a
pungdo e que a taxa de armadura de flexdo tracionada influencia a resisténcia a puncao
principalmente nos casos de lajes sem armadura de cisalhamento.

Regan (1986) demonstrou que a largura efetiva a ser considerada nas barras de flexao
que irdo contribuir para a resisténcia a pungao deve ser tomada afastada 3d das extremidades
do pilar conforme seus experimentos.

O aumento de armaduras de flexdo resulta no aumento da zona comprimida e,
consequentemente, na area de concreto nao fissurado disponivel para resistir ao cisalhamento.
Isso faz com que diminua as aberturas das fissuras de flexdo, e assim facilitando a
transferéncia de forgas por meio do engrenamento dos agregados, podendo elevar o efeito de

pino.

2.2 Tipos de puncio

Com o intuito de otimizar o entendimento da distribui¢do dos esfor¢os de puncao, esta

sera apresentada em trés etapas, quais sejam:

1 Puncao simétrica
2 Pungdo assimétrica

3 Puncgido excéntrica
2.2.1 Puncao simétrica
A pungdo simétrica s6 ocorre em pilares centrados e mesmo assim necessita ter

carregamentos, comprimentos dos capiteis, taxas de armaduras de flexdo, vaos de lajes e

quaisquer outros parametros influenciantes na pun¢ao. Se caracteriza ainda por ndo haver
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transferéncia de momento fletor. Na puncdo simétrica, a superficie de ruptura ¢ caracterizada

por uma forma tronco-conica.

2.2.2 Puncao assimétrica

A pungdo assimétrica, assim como a simétrica, ndo possui transferéncia de momento
fletor para a forga cortante. Entretanto todos os outros fatores influenciantes nessa situagao,
podem ao mesmo tempo serem ou nao assimétricos. Exemplos desses fatores sdo: variagoes
geométricas dos pilares, carregamentos diferentes em diregdes ortogonais, areas de apoio,
vaos com comprimentos diferentes em suas direcdes ortogonais ou diferentes taxas de

armadura de flexao em ambas as direcdes.

2.2.3 Puncao excéntrica

Segundo Oliveira (2013) a pun¢do excéntrica tem como caracteristica principal a
transferéncia de momento fletor na ligacao laje-pilar. Ocorre mais em pilares de canto e de
borda em virtude dos seus carregamentos excéntricos. Nos pilares internos ¢ mais comum

quando a assimetria dos vaos ¢ significativa.

2.3 Tipos de ruinas em lajes

De maneira geral, as ruinas, em lajes sem vigas, sdo classificadas em trés categorias,

de acordo com sua resisténcia.

1. Ruina por flexao
2. Ruina por pun¢do

3. Ruina por pung¢do associado a flexao

2.3.1 Ruina por flexao

A ruina por flexdo pode ser definida como o instante em que o momento fletor
resistente ¢ menor que o solicitante, ou seja, a laje nao suporta os esforgos de flexao. Carvalho
e Pinheiro (2009) descrevem ainda como o “esmagamento do concreto comprimido ou pela

deformagdo plastica excessiva da armadura de tra¢do”. Normalmente, os elementos
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submetidos a flexdo levam ao surgimento da ruina com escoamento do ago, se apresentando

como uma ruina do tipo ductil, com grandes deformacdes.

2.3.2 Ruina por puncao

A ruina por pun¢do ¢ aquela em que a laje ndo consegue resistir aos esforcos de
cisalhamento. Na visdo de Pinheiro e Carvalho (2012), “a laje se rompe antes que a
capacidade resistente de flexdo seja atingida, provocando uma ruina abrupta que, por nao
fornecer qualquer aviso prévio, ¢ extremamente perigosa”.

A superficie da ruina por puncdo acontece em torno do pilar e pode ser segmentada,
basicamente, em dois grupos:

a) com relacio a posicdo do pilar: O pilar encontra-se inserido em locais distintos na laje,
podendo ser interno, de borda ou de canto conforme mencionado anteriormente. Para os
pilares de borda ou de canto, a ruina se altera junto as bordas livres, permanecendo junto as
faces internas dos pilares com a mesma forma dos casos simétricos, sendo estes os casos mais
criticos. Observa-se a superficie de ruina na Figura 2.17, de acordo com a posi¢ao do pilar.

b) com relacdo a presenca de armadura de punc¢ao: Quando hé a presenca de armadura,
esta enrijece a zona de cisalhamento da laje, alterando a forma de ruptura desta. A Figura 2.18

a seguir mostra como a laje se arruina sem a presencga de armadura transversal.

(a) Pilar inferno

(c) Pilar de canto

(b) Pilar de borda

Figura 2. 14 — Superficie de ruina pela posicio do pilar
Fonte: Carvalho e Pinheiro (2009)
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Figura 2. 15 - Zona de ruptura em lajes submetidas ao puncionamento, sem armadura de puncio.
Fonte: Muttoni, Ruiz, Bentz, Foster e Sigrist, 2010

Quando a armadura de pun¢do ¢ inserida na laje, a forma de ruina se multiplica,
conforme pode-se observar na Figura 2.19.

A situagdo (a) mostra o rompimento através da biela de compressao antes de chegar a
primeira linha de armadura de puncao. A situacao (b) mostra a ruina da laje dentro da zona
armada. J4 a situacdo (c) mostra a ruina acontecendo na parte inferior e apds a zona armada.
Em (d) a ruina acontece na parte superior e inferior da zona armada e também apds esta.

Finalmente, em (e) acontece a ruina por flexdo (BOLVIKEN, 2013).
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Figura 2. 16 —Localizacio das rupturas quando ha aramdura de cisalhamento
Fonte: Bolviken,2013.

2.3.3 Ruina por flexdo associada a puncio

A ruina por flexdo associada a puncdo pode ser descrita pelo momento em que a laje
nao resiste aos esforcos de cisalhamento e de flexdo quando sdo solicitados simultaneamente,

ou seja, tanto o momento fletor quanto a forca cortante tém acao significativa na ruina da
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ligagdo que, influenciada pelo momento fletor, apresenta satisfatéria ductilidade segundo

Carvalho e Pinheiro (2009).

2.4 Modelos de calculo

Diversos modelos de calculo foram apresentados com o intuito de verificar a
resisténcia de uma ligacdo laje pilar. A maioria deles sdo conhecidos como modelos
mecanicos ou racionais, que buscam determinar a resisténcia a pun¢do através do fenomeno
fisico da pungdo, a exemplo de: Kinnunem e Nylander (1960); Teoria de Nolting; Teoria
plastica; Modelo de Andra; Shehata (1985); Gomes (1991) conforme Melges(1995).

Esses métodos ndo foram bem aceitos por serem considerados muito complexos,
inclusive para programacao computacional. No entanto, em 2008, Muttoni apresentou seu
método, que acabou sendo bem aceito no meio académico, sendo incorporado ao FIB 2010.

Outros métodos também foram propostos e bem aceitos, como: o método da superficie
de controle; e o método de bielas e tirantes, o qual foi proposto por Alexander e Simmonds
(1987). A seguir, descrever-se-a os principais métodos utilizados e academicamente mais

conhecidos.

2.4.1 Método da superficie de controle

O método da superficie de controle ¢ um modelo empirico em que a NBR 6118/2014 ¢
o ACI-318/2014 utilizam para a verificacdo da puncdo. Esse método consiste em comparar
tensdes de cisalhamento atuantes em superficies consideradas criticas, perpendicular ao plano
médio da laje, localizada a uma determinada distancia da face do pilar ou da area carregada,
com tensdes resistentes do concreto para aquele perimetro. Essas superficies criticas estdo
relacionadas as regides com possibilidade de ruina por pungao, localizadas entre a face do
pilar e o inicio da armadura, dentro da regido armada e além dela.

A tensdo nominal de cisalhamento ¢ definida como sendo a razido entre a forga
cortante ¢ a area da superficie de controle (Figura 2.20). Cada norma adota sua superficie de
controle ou perimetro critico de acordo com seus critérios pertinentes. A area da superficie de
controle ¢ definida como sendo o perimetro critico multiplicada pela altura util da laje. Essa
tensdao solicitante ¢ comparada entdo com uma tensdo resistente de cisalhamento onde
também cada norma adota sua equacdo de acordo com seus critérios pertinentes e

normalmente ¢ uma fungdo da resisténcia caracteristica do concreto a compressao (fck).
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Figura 2. 17 - Superficie de controle.
Fonte: Melges, 1995.

Mesmo estabelecendo secdes criticas nesse método nao significa que a ruptura da laje
seja justamente nessas se¢oes. Além disso, essa maneira de proceder também nao representa o
fendmeno fisico da pung¢do, apenas um modo empirico para que os engenheiros possam

utilizar em seus projetos.

2.4.2 Método de Bielas e Tirantes

De acordo com Wight e Macgregor (2012), Alexander e Simmonds foram os primeiros
a proporem uma analise de puncdo por meios de bielas e tirantes. Eles observaram que antes
da formacgao das fissuras inclinadas, o corte ¢ transferido por tensdes de cisalhamento no
concreto. Uma vez que as fissuras se formaram, as tensdes de cisalhamento apenas
relativamente pequenas poderiam ser transferidas entre elas. A maior parte do cisalhamento
vertical ¢ transferido por bielas inclinadas A-B e C-D como pode-se observar na Figura 2.21
que se prolongam a partir da zona de compressao, na parte inferior da laje para a armadura de
flexdao na parte superior da laje.

Bielas similares existem em torno do perimetro da coluna. A componente horizontal da
forca nas bielas provoca uma alteracdo na for¢a do reforco em A e D, e a componente vertical
empurra para cima e ¢ resistida por tensdes de tragdo no concreto entre elas. Eventualmente,
estas fissuras ocorrem no plano das barras, e ha uma falha por pun¢ao. Tal falha ocorre de

repente, com pouco ou nenhum aviso.
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Figura 2. 18 - Modelo de bielas e tirantes para a puncio sem transferéncia de momentos.
Fonte: Rabello, 2010.

Uma vez que a falha por puncdo ocorreu em uma ligagdo de laje-pilar, a capacidade de
corte dessa articulagdo em particular ¢ quase completamente perdida. No caso de uma laje
bidimensional, como esta desliza para baixo, a carga do pilar ¢ transferida para ligagdes de

laje-pilar adjacentes, podendo assim, sobrecarrega-los e faze-los com que falhem.

2.4.3 Método de Muttoni

Esse método foi apresentado por Muttoni em 2008, onde a principal hipotese de sua
teoria ¢ que a resisténcia a puncdo da ligacdo laje-pilar diminui com o aumento da rotagdo da
laje. Ele observou que a resisténcia ao cisalhamento da laje reduzia a partir do aparecimento
de uma fissura tangencial que se propagava ao longo da espessura da mesma, onde essa
fissura cortava o que ele chamou de biela comprimida a qual transmite a forca cortante para o
pilar. Ele ainda observou que o aumento da abertura dessa fissura diminuia a resisténcia da
biela comprimida, o que consequentemente levava a ligacdo a ruptura por punc¢do. Apos
diversos ensaios ele concluiu que a abertura dessa fissura ¢ diretamente proporcional ao
produto y.d , assim como ilustrado na Figura 3.2. Ele concluiu seus estudos apresentando
entdo a Teoria da Fissura Critica de Cisalhamento. Esta vem descrita em topico subsequente

deste trabalho.
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3 A TEORIA DA FISSURA DE CISALHAMENTO CRITICA

A Teoria da Fissura Critica de Cisalhamento foi apresentada por Muttoni em 2008 e
por Ruiz em 2009. Inicialmente, essa teoria foi desenvolvida para lajes lisas sem armadura de
puncdo. Depois foi extendida para vigas sem estribos e por fim para lajes lisas com armadura
de puncdo. Muttoni aproveitou os trabalhos apresentados por Kinnunem e Nylander em 1960
onde eles propuseram uma teoria racional em que a for¢ca de pun¢ao era alcancada por uma

dada rotacao w como pode ser observado na Figura 3.1.

0.8 , .
13
0.6 1‘
. p=2.1%/1.0% v
g 6 [7
~1.0 16 |2
= p=1.0% E
. p=1.0%/0.5% %
(=g p=0.5% <
o] =
=
0.2
19
0.0 * ' 0
0.000 0.020 0.040 0.060

(0

Figura 3. 1 - Grafico de curvas carga-rotaciio para testes por Kinnunen e Nylander
Fonte: Muttoni, 2008

A principal hipdtese da Teoria da Fissura Critica de Cisalhamento ¢ que a resisténcia a
pun¢do da ligacdo laje-pilar diminui com o aumento da rotacdo da laje. A resisténcia ao
cisalhamento da laje diminui com o aparecimento de uma fissura (posteriormente chamada de
fissura critica de cisalhamento) que se propaga pela laje até a biela comprimida inclinada

como mostrado na Figura 3.2, transmitindo o esfor¢o de cisalhamento para o pilar.
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Fissura critica de cisalhamento em

desenvolvimento na biela de compressao

] \ (wxXyP-d)

Biela de compressdo teorica em |

desenvolvimento

Figura 3. 2 — Diminuicio da resisténcia ao cisalhamento da laje com o aparecimento de fissura
Fonte: Adaptada de Bolviken , 2013

Muttoni observou experimentalmente que a tensao radial de compressao no intradorso
da laje (fundo da laje) perto da coluna, apds atingir um certo nivel de carga maximo, inicia um
processo de descompressdao. Tal fendmeno pode ser explicado pelo desenvolvimento de um
sistema de apoios em formas de cotovelos com uma componente horizontal de tracdo ao
longo do intradorso da laje devido ao desenvolvimento da fissura critica de cisalhamento,
como pode ser observado na Figura 3.3.

Observando o strain gages S3 e S4 na Figura 3.3 (d) anterior, percebe-se nitidamente a

_r_
b() dv\/Tc

aplicada, b, ¢ o perimetro critico, d, ¢ a altura efetivae f, aresisténcia do concreto.

descompressao aproximadamente em 0,2 na escala em MPa, , onde V' ¢ a carga

Isso se da pelo fato da fissura se formar dentro da biela comprimida e dessa forma a
tensdo que passava por essa biela, procurar uma outra maneira de transmiti-la ao pilar

formando assim esses sistemas de apoios em forma de cotovelos.
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Figura 3. 3 — Test PG-3 feito por Guandalini e Muttoni (ver figura 3.12)

(a) padrido de rachaduras da laje apos a falha; (b) Bicla de compressdo tedrica desenvolvida em toda a
fissura critica de cisalhamento; (c) Biclas em forma de cotovelo; e (d) parcelas de tensdes radiais
medidas no intradorso da laje em funcdo da carga aplicada.

Fonte: adaptada de Muttoni, 2008

Bollinger (1985) também confirmou com resultados experimentais, a importancia da
fissura critica de cisalhamento na resiténcia a pun¢do das lajes. Ele ensaiou uma laje com
aneis concéntricos somente no limite da laje e percebeu que apenas fissuras radiais se
desenvolveram. Dando continuidade ao seu experimento ele ensaiou essa mesma laje com um
anel concéntrico a mais, localizado na zona critica. Como resultado, observou-se que esse
anel a mais ndo evitou, assim como no ensaio anterior, fissuras circulares na zona critica. Nao
sO as fissuras apareceram como também a resisténcia a punc¢do da laje foi aproximadamente

43% menor. Como pode ser observado na Figura 3.4, a laje sem a armacao na regido critica

chega a ruptura aproximadamente em 0,5 na escala em MPa, enquanto a outra

_r_
bO dv\/Tc

chega aproximadamente a 0,3 na escala em MPa, onde V ¢ a carga aplicada, b, ¢

_r
bO dv\/Tc

o perimetro critico, d, ¢ a altura efetiva e f. aresisténcia do concreto.
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0.8 T T

Test No. 11 Test No. 12
Viest = 76.1 kN (17.0 kips) Viest = 44.0 kN (9.83 kips)
3 reinforcement rings d 10 3 reinf. rings ds 10 + 1 reinf. ring d, 12
(3 # 3) (3#3+14#4)

Figura 3. 4 - Testes de Bollinger com reforcos de anel
(a) os resultados dos testes; e (b) e (¢) distribuicdo da armadura dos ensaios 11 e 12.
Fonte: Muttoni, 2008.

A medida em que a abertura da fissura critica de cisalhamento aumenta, a bicla
diminui a resisténcia. Isso deu base para supor que as tensdes solicitantes nas superficies das
bielas comprimidas eram resistidas por tensdes desenvolvidas pelo engrenamento dos
agregados (Figura 3.5), ou seja, quanto maior fosse a rugosidade da superficie da fissura
critica, esse engrenamento seria maior e, portanto, maior seria a forga necessaria para
desprender os agregados. O engrenamento dos agregados nada mais ¢ do que a forca de atrito

gerada pelas 2 superficies rugosas.
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Figura 3. 5- Engrenamento dos agregados.
Fonte: adaptada de Bolviken, 2013

Muttoni e Schwartz (1991), relacionaram a rotacdo da laje com a abertura da fissura e
admitiram que esta era proporcional ao produto da rotagdo da laje pela altura da laje (Equacao
3.1), como observou-se na figura 3.2 apresentada anteriormente. Isso os levaram a formular

um critério de ruptura semi-empirico (Equagao 3.2)

o=y -d (3.1)
V
1; = ! > (unidades: em SI, N, mm) (32)
bO ’ dv \/76 1+ [l//dj
4mm
ou
Ve 28
= (unidades: USA, psi, in)
by-d, 1. 1+(V/-d 2
0.16in

Onde:

V. € aresisténcia ao cisalhamento;
b, ¢ o perimetro de controle fixado em d, /2 a partir da extremidade do pilar;
d, ¢ aaltura efetiva resistente ao corte da laje;

f. é aresisténcia a compressdo do concreto;
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v ¢ arotagdo da laje;

d ¢ a altura da laje.

Walraven(1981), Vecchio e Collins (1986), afirmam que dividindo-se a abertura de
fissura y -d pelo fator (d,,+d,), onde d, ¢ o tamanho méaximo do agregado e d,, o
tamanho maximo do agregado de referéncia, ¢ uma forma de se transmitir as forcas de
cisalhamento pela rugosidade da fissura critica, o que por sua vez ¢ uma func¢ao do tamanho

maximo do agregado. Muttoni observou que o valor de d, tem que ser fixado em 0 (zero)

para concretos com agregados leves para contabilizar o desenvolvimento das fissuras através
dos agragados. Baseando-se nisso, em 2003 Muttoni apresentou sua equagdo reformulada

(Equacao 3.3).

v, 3/4

= (unidades em SI, N,mm) (3.3)
by-df., 115 Y9
d,, +d,
ou
Ve 9 . .
= (unidades USA, psi, in)
by-df. 115 ¥4
g0t dg
Onde:

d,, ¢ o tamanho do agregado de referéncia com 16mm (0,63 in).

3.1 Rela¢do Carga-Rotacio

Para que a equacdo proposta por Muttoni pudesse ser utilizada, seria necessario
estabelecer uma relacdo entre a rotacao da laje () e a carga aplicada (V). Assim entdo, ele
comparou os resultados de noventa e nove (99) testes de pungdo a partir da literatura com a

Equacdo 3.3 apresentada anteriormente, como pode-se observar na Figura 3.6 a seguir.
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Ve < Vi w
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Figura 3. 6 — Resisténcia a punc¢do como funcio da abertura da fissura critica em
comparac¢io com 99 resultados experimentais e a equacio de dimensionamento do ACI-
318/05

Fonte: Muttoni 2008

Para a montagem desse grafico ele admitiu que a laje se deforma apds a fissura critica

(fissura tangencial (circular)), formando um tronco de cone, onde a base menor estd na parte

inferior da laje. A rotacdo y ¢ multiplicada pela o fator 4 para cancelar os efeitos
(dy+d,)

da espessura da laje e tamanho de agregado. Os resultados em que as lajes falharam por
pungdo depois de atingir a resisténcia a flexdo (7, ) sdo também considerados. Nota-se que,

y-d

(d i) o ACI fornece valores conservadores e que esse € o local
+
g0 g

para pequenos valores

onde a maior parte dos resultados dos experimentos se concentrou. Para o inverso dessa
situacdo, o ACI fornece valores superestimados. Muttoni defende que este fato pode ter duas
causas: a primeira ¢ que quando a férmula do ACI foi originalmente proposta, em 1960,
foram realizados apenas experimentos com pouca altura 1til e isso fez com que a influéncia

do efeito tamanho ndo fosse levado em consideragdo; a segunda ¢ que os resultados dos
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experimentos em que falharam apds a resisténcia a flexdo, porém com capacidade de rotacao
limitada, foram considerados na comparagao.

Muttoni afirma que, de maneira geral, a relagdo carga-rotacao pode ser obtida por uma
simulacdo numérica ndo-linear do comportamento a flexao da laje, utilizando, por exemplo,
um codigo ndo-linear de elementos finitos. Em casos com simetria axial, uma integragdo

numérica da relagdo momento-curvatura pode ser realizada diretamente.

(b)

(C) ______

Xr

(f) — o ' o Xe Ny
o
my ! G : t
jro :;"v ir1 I}":r Ta r
(g} “‘-m' —— __ My = —TMer

Figura 3. 7 - Comportamento assumido para laje axissimétrica

(a) parametros geométricos e rotagdo da laje; (b) forcas no concreto e na armadura agindo
sobre a laje; (c) forgas internas que atuam em uma se¢do da laje; (d) Distribui¢do de curvatura
radial; (e) distribuicdo de momento radial; (f) a distribuicdo de curvatura tangencial; e (g)
distribui¢do de momentos tangenciais para a relagdo quadrilinear momento-curvatura (area
sombreada) e para a relag@o bilinear momento-curvatura (linha pontilhada).

Fonte: Muttoni, 2008
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Ly

T T T
—Xcer —X1 _Xy -

Figura 3. 8 - Relacio momento-curvatura bilinear e quadrilinear
Fonte: Muttoni, 2008

Na Figura 3.7 (a) obeserva-se a defini¢do de alguns parametros onde 7, ¢ o raio da
fissura critica, 7, € o raio da carga e r, ¢ o raio da laje.

Muttoni admitiu que a partir da fissura critica (7,) a laje se deforma seguindo uma

forma conica conforme a Figura 3.7 (a). O momento radial e a curvatura radial, decrescem
rapidamente conforme as Figura 3.7 (d) e (e). Ele admitiu, portanto, que a fatia da laje

correpondente se deforma com uma forma conica com uma rotagdo i constante.
Para a regido localizada dentro do raio »,, Muttoni admitiu que o momento radial ¢é

constante, porcausa do equilibrio das forcas realizadas ao longo das sec¢des transversais
definidas pela forma da fissuras inclinadas confome as figuras 3.7 (b) e (c¢). Muttoni ainda
afirma que devido ao fato da forca de cisalhamento introduzida na coluna por uma biela
inclinada desenvolvida fora da fissura critica de cisalhamento a forga resistente permanece
constante conforme as figuras 3.3 (b) e (c).

Com essas defini¢cdes, considerando uma relagdo momento-curvatura quadrilinear,

pode-se chegar a seguinte expressao:

V= 2 ) _mr'r0+mR'(ry_r0)+EIl'l//'[ln(rl)_ln(ry)]-l_EIl'ZTS'(rl_ry)—'— (34)
rq_r(' mcr.(rcr_r1)+E10.l//'[ln(rs)_ln(rcr)]
onde:

o operador <X> ¢ x parax >0 e 0 para x <0
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m, € o momento quando r =r,

A¢ € o angulo de um setor da laje;

r, € o raio de introdugdo de carga no perimetro.

EIl, ¢ arigidez a flexdo antes da formagao das fissuras

EI, ¢ arigidez a flexdo tangencial ap6s a fissuragdo

r. € o raio circular do pilar.

r, € oraio da zona solicitada ou raio de plasticidade;

r,. € o raio da zona fissurada;

m, ¢ o momento nominal resistente por unidade de comprimento;
m, ¢ o momento radial por unidade de comprimento;

m,, ¢ o momento de fissuracdo por unidade de comprimento;
r, € o raio da fissura de cisalhamento;

r, € o raio da zona onde a fissuracdo esté estabilizada;

Zrs €adiminui¢do da curvatura devido a tensdo de enrigecimento;

Se a resisténcia tracdo do concreto e o efeito da tensdo de enrigecimento ndo forem
considerados, a relacdo momento-curvatura pode ser mais simples tonando-se agora uma
relacdo bilinear. Muttoni afirma que essa relagdo ¢ semelhante a que foi proposta por
Kinnunem e Nylander conforme a Figura 3.8. Essa relagdo conduz as expressoes:

Para a zona elastica r, <r;, a Equagdo 3.5 descreve a relagéo entre a carga e curvatura

na laje.
V=2 By iem 3.5)
v, =T, 7,

Para a zona elasto-plastica, 7, <r, <r,, tem-se a Equagio 3.6.

V=2 Bl .y |1+l (3.6)
v, r,
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Quando a zona de plastificacdo da laje tem o mesmo raio que a laje, a resisténcia a
flexdo da laje ¢ atingida. Quase todos os operadores na Equacdo 3.4 ¢ entdo igual a zero, e a

expressdo de V,, passa a ser representada pela Equagéo 3.7.

r

V

e 3.7

=27 -my -
r, =,

g ~ e

Para mais detalhes, o desenvolvimento dessas expressdes encontram-se no apéndice 1
do artigo publicado por Muttoni em 2008.

A Figura 3.9 a seguir apresenta uma comparagdo entre as solugdes propostas por
Muttoni e pelos testes apresentados por Kinnunem e Nylander na Figura 3.1. As linhas
pontilhadas representam a relagdo momento-curvatura bilinear (Equacdes 3.5 e 3.6), enquanto
as linhas continuas representam a relagdo momento-curvatura quadrilinear (Equacao 3.4).

Como ja foi dito anteriormente, as expressdes obtidas sdo muito semelhantes as
obtidas por Kinnuenm e Nylander. Isso fica mais claro através da representacao na Figura 3.9,
onde observa-se que para taxas de armaduras baixas as curvas bilineares e quadrilineares
estdo mais afastadas. Nesse caso, a expressdo quadrilinear fornece uma precisao maior, apesar
da relacdao bilinear fornecer resultados adequados. Isso pode ser explicado pelo fato da
resisténcia a tragdo do concreto e a tensdo de enrijecimento serem mais acentuados para

baixos niveis de carga.

0.8 ; :
e p=2.1%/1.0%
{8
—1.0%
0.6 P
] -
= |“ &
04 p=1.0%/0.5% —
: <
N 14>
I -£=0.5% b
0.2 -
Eq3.3 9
‘ EgQ.3.5, 36337 o
..5:_'} Testes —a—
0.0 E - ' 0
~0.000 0.020 0.040 0.060
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(b)

I 0.3 m (11.8 in)
1.71 m (67.3 in)
I 1.54 m (72.4 in) I

(c) ..

— 1 B

1A30d-32

fe = 26.8 MPa (3900 psi)
y = 451 MPa (64900 psi)

d = 123 mm (4.84 in)

p=05%

dg = 32 mm (1.26 in)

A,
i

h
G
-

[A30a-25

Je = 25.6 MPa (3700 psi)
fu = 451 MPa (65300 psi)
d = 124 mm (4.88 in)

2t \

...-—..,
1

ams -

-1 |

TA30e-34

fe = 27.9 MPa (4000 psi)
fy = 461 MPa (66800 psi)
d = 120 mm (4.72 in)
Pmin =05 %

Pmax = 1.0 %

dy = 32 mm (1.26 in)

TASOC-30

fe = 30.6 MPa (4400 psi)
fy = 435 MPa (63000 psi)
d = 120 mm (4.72 in)
Pmin = 1.0 %

r=10%

=21%
dg = 32 mm (1.26 in) pinse Y

dy = 32 mm (1.26 in)

Figura 3. 9 - Testes de Kinnunen e Nylander: (a) Comparacio de curvas carga-rotacio e
analizar as expressoes propostas (Equacoes (3.3), (3.4), (3.5), (3.6) e (3.7)); (b) dimensdes
dos ensaios; e (c) os parametros mecAnicos.

Fonte: Adaptada Muttoni, 2008
3.2 Influéncia da espessura da Laje

Guandalini e Muttoni (2004) ensaiaram duas lajes com a mesma taxa de armacao

(p=033%) e o mesmo tamanho maximo do agregado (d,=16mm.) A laje 1 possuia

dimensdes de 3,0 x 3,0 x 0,25 m e a Laje 2 possuia 6,0 x 6,0 x 0,50 m. A Figura 3.10
apresenta o grafico comparando os resultados experimentais com as Equagdes 3.3, 3.4, 3.5,
3.6e3.7.

O eixo da abscissa mostra a rotacdo real da laje. E introduzido no gréafico ainda o
critério de falha para cada laje. Novamente, a expressdo bilinear subestima a rigidez da laje

em sua fase de carga inicial conduzindo a valores inferiores obtidos pela expressdao
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quadrilinear. Por outro lado, a expressdo quadrilinear se assemelha muito com a curva das
lajes ensaiadas, descrevendo quase que corretamente o comportamento da laje, necessitando
apenas de um pequeno ajuste proporcional. E possivel verificar também que o critério de falha
estabelecido por Muttoni esta muito proximo dos resultados obtidos experimentalmente.

Muttoni (2008) afirma que por causa de ambas as placas serem geometricamente
semelhantes e devido ao efeito de tamanho, a laje mais espessa tem uma capacidade de
roragdao mais baixa e falha de uma forma bastante fragil, apesar da sua baixa taxa de armagao.
Ja a laje mais fina, apresentou um comportamento mais ductil.

Isso fica mais claro ao observar a Figura 3.11. Ela apresenta curvas de carga-rotagdo
para vdrias taxas de armadura, incluindo os critétrios de falha para varias espessuras de lajes.
Deve-se observar também que o valor de resisténcia a pun¢ao estabelecido pelo ACI 318-05,
foi introduzindo no grafico da figura 3.11 e que ¢ fixo independentemente da rotagao da laje.

A medida que a taxa de armagdo diminui para 0,5%, a laje apresenta um
comportamento ductil de maneira que a ruptura ocorre por cisalhamento apds grandes
deformacdes plasticas. Por outro lado, quando a taxa de armagao fica proxima aos 2,0%, a laje
falha apds qualquer solicitagdo na armadura de flexdo. Apesar do aumento da armadura de
flexdo aumentar a resisténcia a puncdo, ao mesmo tempo reduz a capacidade de deformacgao

da laje.

r.ﬂ.} (BN T
18
06 e
] Test PGE, p = 0.33% 8§ —
|& 1 if e 456 mom (18 In} E
g [
= 4 1 _ Test PG, p= 0,33% o
" Ll T d=200mm (B3 ) ACH 31805 =
o y by pre—— e R
— "G | - -
£ f ~ "
Eg (3.4}
0.2 Enllure critorion
veu._d =210 mm {s.aan:\l ] 4
¢ m— Fay (3.5 e e s
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ib) - - LIRSS
- /f}/ -
- . -
- - i s | ki
] b,
| o ——
n'a..!

fe)

PG-3 PG - 10
b [mm (im)] | G000 [236) | 3000 [118)
b, [mm (in)] | 520 (20.4) | 260 {10.%)
re [mm (in)] | 2845 (112) | 1423 (56)
d Jmm {in)] | 456 (179 | 210 (3.26)

o [5] 0.33 0.3
fo [MPu (pai)) | 324 (4700) | 34.7 {5000)
£y [MPu (ksi)] | 520 (75.3) | 577 (83.6)

Figura 3. 10 -Curvas carga-rotacio e critério de falha, comparacio para testes PG-3 e
PG-10 por Guandalini e Muttoni

(a) as curvas de carga-rotacdo analiticas e experimentais e critério de falha de acordo com a Eq.
(3.3); (b) geometria dos corpos-de-prova; e (c) os parametros geométricos € mecanicos para
cada corpo-de-prova.

Fonte: Muttoni, 2008

0.8 . . .
p = 2.00%
b p = 1.50%
" p=12% 18
0.6 S p = 1.00%
z [om
= p = 0.75% 2,
= 04 he
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N~ g 14 :}%
s p = 0.50% &
-~
4201 m (394 in)
0.2
— p=025%- 2
d=10.2m (7.88 in)
TTttseei.d=04m (15.7 in)
e TRl d = 0.8 m (315 in)
"""""" d = 1.6 m (64.0 in)
0.0 . : : 0
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Y

Figura 3. 11 — Curvas de carga x rotaciio e critérios de falha para varias taxas de

armacdes e espessuras de lajes.
Fonte: Com base na figura a partir de Muttoni, 2008



56

E possivel analisar que as lajes mais finas com as maiores taxas de armaduras
falharam com pouca ductilidade, apresentado na maioria dos casos valores maiores do que os
previstos pelo ACI. As equacdes propostas previram valores muito mais baixos que a equacao
do ACI para as lajes mais espessas com taxas de armaduras mais baixas, falhando de modo
fragil, ndo atingindo a carga de ruptura a flexdo tedrica. A equacdo utilizada pelo ACI, ainda ¢
baseada nos experimentos de Moe (1961) que ndo incluiu nenhum pardmetro para explicar o
efeito da armadura longitudinal, no entanto, ela deriva de uma expressdo analitica que o

contém confome explicado por Alexander e Hawkins (2005). Essa expressao demonstra que a

Vi

resisténcia a puncdo ¢ uma fun¢do da relacdo , onde V, ¢ resisténcia a puncdo para a

flex

carga correspondente a sua resisténcia a flexdo V,, .

A Figura 3.12 apresenta uma comparagio entre a resisténcia a pungdo e o fator —=£

Vs
Ensaios realizados por Moe (1961) e Elstner e Hognestad (1956) foram inclusos no grafico

além da Equacao 3.7 representada pelas linhas continuas. Com os dados daquela época, Moe

. . < 1 . . ~ v :
concluiu que havia uma relagdo linear entre a resisténcia a pungao e o fator V—R Muttoni
flex

(2008) afirma que nivel de cisalhamento para que ocorra a ruptura ao cisalhamento diminui
com o aumento da espessura da laje, entretanto, a inclinagdo mantem-se aproximadamente a
mesma observada por Moe em placas finas. A expressdo de resisténcia a punc¢do do ACI foi
inserida também no gréfico e para lajes mais espessas, ela superestima a resisténcia e isso nao
garante um comportamento ductil. Fica claro que o efeito de tamanho ¢ bem acentuado.

Outra observacao importante ¢ quanto a taxa de armadura de flexdo. Se essa taxa tende
a aumentar, isso faz com que aumente a resisténcia a puncao, entretanto, diminui a rotacao da

. , o Ve . ,
laje no momento da ruptura e oberva-se também que a relagdo —— diminui também.
flex
Muttoni (2008) afirma que em tais casos, a Unica maneira de assegurar um

comportamento ductil da laje ¢ incluir armadura de cisalhamento.



57

1.8 : g q T ;
Elstner and Hognest.a,dm .
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Figura 3. 12 — Resisténcia a punc¢io funcio da relacdo V / V Flex para varias espessuras de lajes e
taxas de armacao.

rc = 1.4d, rs = 9.2d, rq = 7.8d, fc = 24 MPa [3400 psi], e fy = 350 MPa [50 ksi]; comparagdo com testes
por Elstner e Hognestad ¢ Moe (d = 114 milimetros [4,5 pol.], bc =254 milimetros [10 pol.], Bs = 1.830
milimetros [72 pol.], Rq = 890 milimetros [35], em. fc = 13-51 MPa [1820-7180 psi], fy = 303-482
MPa [43,1-68,6 Ksi], e p=0,5 a 7%).

Fonte: Muttoni, 2008

3.3 Rotacao da Laje

Até o momento, foram apresentadas formulacdes para se determinar a resisténcia de
lajes a puncdo, entretanto, essas formulagcdes dependem da rotagdo da laje e ainda ndo foi
apresentado como se obteve expressdes para o calculo dessas rotagcdes. Para isso foram
utilizadas as simplificagdes para trabalhar com a relagdo momento-curvatura bilinear.

Utilizando a Equagdo 3.7 e assumindo que a resisténcia a flexdo (V,,_), ¢ alcangada por um

ex

raio igual a 75% do raio do elemento de laje isolada. De maneira simplificada, a rotagdo w

pode ser expressa através da Equacao 3.8.

=150 (3.8)
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Onde:
] . .V
y ¢ fungdo darelagdo — ;
Vﬂex

v

e € aTesisténcia da laje a flexdo.

A expressao de y sO pode ser descrita apos ser estabelecida uma relagao carga-

rotagdo da laje. O desenvolvimento dessa expressdo ¢ apresentado noartigo publicado por
muttoni em 2008.

A Figura 3.13 mostra novamente os ensaios de Kinnuem e Nylander (1960) além das
curvas momento-curvatura tanto quadrilinear quanto bilinear. A diferenca ¢ que o eixo da
abscissa agora ¢ a rotacdo. As linhas continuas representam a relacdo quadrilinear e as
pontilhadas a relacdo bilinear. Mais uma vez pode-se observar que as equacdes descrevem
corretamente o comportamento da laje, fornecendo alguns valores minimamente

conservadores. Observa-se também que o critério de ruptura esta condizente com os ensaios

realizados.
U-B T T
Jr— F=21%/1.0%
" | g
" =1.0%
0.6 | !
. —_—
2 1 6 'g"
=
04k p=1.0%/0.5% —
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- 5 % 9 4 = =
; - p=0.5 :
5 SR o]
0.2 failure criterion J
Eq34 — Eq.(3.3) 12
i Eq.38 ...
._-"‘5: Testes —a
00 £ : ' 0
0,000 0.020 0.040 0.060

v

Figura 3. 13 - Grificos de curvas carga-rotacio dos testes realizados por Kinnunen e Nylander (1960)
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Ver Fig. 3.10 para os pardmetros geométricos ¢ mecanicos ¢ comparagdo com as expressoes analiticas da Eq.
(3.4)e(3.9).
Fonte: Muttoni, 2008

A Figura 3.14 mostra 4 graficos, todos com o eixo das abcissas sendo uma relagao

A . ~ . N . , . R tes
entre a resiténcia a flexdo ensaiada e a resisténcia teorica calculada, et

, € 0 eixo das
Slex

ordenadas sendo a relacdo entre resisténcia a pungdo ensaiada e a resisténcia teorica

Vv
calculada, —2
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Figura 3. 14- Comparacio de varias formulacdes de ACI 318-05, Eurocode 2, e combinacio das Eq. (3.3) e
(3.4) e das Eq. (3.3) e (3.8) com os resultados do teste mostrado na Figura 3.6.
Fonte: Muttoni, 2008
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As linhas pontilhadas inclinadas sdo os resultados das equagdes tedricas. Observa-se
que os resultados para todas as equagdes foram satisfatorios, entretanto, o ACI 318-05 mostra-
se muito conservador em relacdo ao EUROCODE 2, por seus resultados estarem muito
afastados da linha pontilhada. Muttoni comenta que testes em que a ruptura ocorreu depois de
atingir a resisténcia a flexdo da laje também foram incluidos e é por isso que uma série de
resultados estdo aglomerados na linha tedrica de resisténcia.

A Equagao 3.3 com a Equacao 3.8 representa uma relagao bilinear de carga-rotacao,
tendo seus resultados um pouco afastados da linha tedrica de calculo do que a relagao
quadrilinear que ¢ o grafico da Equagdo 3.3 com a Equacdo 3.4. Isso fica evidente, pois, nos

resultados, foram incluidos ensaios com laje pequena ou com espessuras moderadas.

3.4 Efeito de tamanho

Em seu trabalho, Muttoni (2008) afirma que o fator para a redugdo da forga para o
efeito de tamanho nao ¢ uma fungdo da espessura da placa, mas sim da sua extensao. Neste

caso, essa extensdo ¢ representada pelo raio (r,) da laje na Equagdo 3.8. Ele percebeu que
introduzindo a equagdo de rotacdo () na Equagdo 3.3 o valor de d sera anulado. Caso nao
tenha sido percebido, o efeito de tamanho foi introduzido no momento em que a rotagao ()

da laje foi multiplicada por d na Equacao 3.2.

3.5 Formula para Projetos

Para fins praticos de projeto, Muttoni (2003) propde uma nova equagao assumindo que

r,=0,22-L, onde L ¢ a extensdo da laje entre eixo dos pilares e que V,, =8-M,,, onde

M ,, ¢é a capacidade resitente a flexdo da laje, ao redor da coluna, reduzida pelo fator de

seguranca. Logo, a equagao apresentada foi a Equacao 3.9.

2
W:0,33.£.£. Vi (3.9)
d E 8-M,,

s

Onde:

V, € aforga de cisalhamento fatorada.
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Essa equagdo foi elaborada para a situacdo de um pilar interno. Caso a situagao seja de
um pilar de borda a constante 8 deve ser alterada para 4 e se for de canto deve ser alterada

para 2.
3.6 Comparacio de equacdes com resultados obtidos experimentalmente

Na Figura 3.15, sdo apresentados 6 graficos onde Muttoni comparou os resultados
obtidos na literatura com o método refinado, o ACI e 0o EUROCODE - 2.

Na Figura 3.15 (a) observa-se que a medida em que se aumenta a taxa de armadura de
flexdo a resisténcia aumenta. Pouco antes de alcancar a taxa de 1% todos os métodos, exceto
o ACI 318-05 que se mantém fixo para qualquer taxa, tendem a uma curva de estabilidade.

Na Figura 3.15 (b) pode ser observado que todos os métodos aplicados corroboram

com a ideia do efeito de tamanho da coluna em rela¢do a espessura da laje, apesar do ACI
. . . b
considerar isso para grandes valores da relagdo FR

Na Figura 3.15 (c) fica evidente que a medida em que se aumenta a altura util da laje,
no caso para lajes muito grossas, a resisténcia a puncao diminui. O ACI ndo leva esse efeito
em consideragao.

Na Figura 3.15 (d) todos os métodos convergem para mesma ideia. Entretanto, o ACI
permanece com sua resisténcia constante até a faixa entre 60 a 80 MPa. Deve-se levar em
consideragdo que sao resisténcias bastante elevadas.

Na Figura 3.15 (e) percebe-se que o EUROCODE e o ACI apresentam resultados
parecidos. As formula¢cdes de Muttoni levam em consideragdo o aumento do limite de

plasticidade do aco, apesar dele reconhecer que as pesquisas nesse sentido t€ém sido limitadas.
Na Figura 3.15 (f) o ACI e o EUROCODE nao levam em consideracdo a relacao %

(comprimento pela altura da laje), enquanto que nas formulagdes propostas por Muttoni esta
relacdo ¢ considerada. Muttoni propde que mais pequisas devam ser realizadas pois, para

espessuras muito finas das lajes a resisténcia ¢ menor do que o esperado.
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Figura 3. 15-Comparacio da resisténcia a puncio de acordo com a ACI 318-05, Eurocode 2, e 0 método
refinado (Eq. (3.3) e (3.4)) e simplificado (Eq. (3.3) e (3.8)) propostos por Muttoni.
Resultados de testes que mostram a influéncia de: (a) taxa de armadura (testes por Elstner ¢ Hognestad); (b)
perimetro de cisalhamento (testes por Hassanzadeh e Tolf); (c¢) profundidade efetiva de laje (testes por
Guandalini e Muttoni); (d) resisténcia do concreto (testes por Ramdane); (e) resisténcia a deformacdo do ago
(testes por Moe); e (f) esbeltez da laje.

Fonte: Muttoni 2008.
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4. PRESCRICOES NORMATIVAS

Esse trabalho apresenta 3 métodos de verificagao segundo as normas: NBR 6118/2014,

ACI318/2014 e o FIB 2010.

4.1 ACI 318/2014

Essa norma utiliza também o critério dos contornos criticos, entretanto, a determinacao
das resisténcias difere da NBR 6118/2014.

O dimensionamento a pun¢do deve atender ao capitulo 8 da referida norma, o qual
trata das lajes bidimensionais, ao capitulo 15 que trata das conexdes entre pecas de concreto e
também ao subcapitulo 22.6 que trata exclusivamente da pun¢do em lajes bidimensionais,
mais precisamente sobre forcas de cisalhamento bidimensionais.

Apesar do subcapitulo 22.6 tratar exclusivamente sobre for¢as de cisalhamento
bidimensionais, 0 mesmo nao define pontos que também sdo inerentes ao assunto abordado,
como os limites de dimensionamento de capiteis, espessura de laje minima, parcela de
momento fletor influenciante na forca vertical, tratando do assunto nos capitulos 8 e 15.

O item 8.3.1.1 define que as lajes sem capitel devem ter no minimo 5 polegadas e com
capitel 4 polegadas. Esse mesmo item apresenta uma tabela determinando a espessura minima
da laje de acordo com o vao entre apoios e também com a resisténcia do concreto, que aqui €

apresentado na Tabela 1.

Sem Drop Panel Com Drop Panel
Interno Interno
Fora do Drop Panel| ao Drop |Fora do Drop Panel| ao Drop
Fy,psi? Panel Panel
Sem Com Sem Com
vigas de | vigas de vigas de | vigas de
borda borda borda borda
40 Ln/33 Ln/36 Ln/36 Ln/36 Ln/40 Ln/40
60 Ln/30 Ln/33 Ln/33 Ln/33 Ln/36 Ln/36
75 Ln/28 Ln/31 Ln/31 Ln/31 Ln/34 Ln/34

Tabela 4. 1 — Altura minima da laje de acordo com o fck, com a presenca ou nio de capitel, com a
presenca ou nao de vigas de bordo e também com relacdo a localizacio interna ou externa ao

capitel.

Fonte: ACI318/2014.



64

Neste caso Ln € o vao livre entre pilares e 1 psi equivale a 0,006894759 Mpa.
O item 22.6.1.2 determina que a resisténcia a pun¢do sem armadura de cisalhamento

pode ser apresentada de acordo com a Equagao 4.1.
v =V (4.1)

Onde:
V. ¢ determinado de acordo com 22.6.5.2 quando ndo armado e deve ser o menor

valor entre as Equagdes 4.2, 4.3 e 4.4.

4.1- fc, b,-d (4.2)

[2%}-1-@@0-0] (43)

0

[2+al;-d),/1,\/z.bo.d (4.4)

Onde:

A ¢ calculado de acordo com 19.2.4 que para o caso desse trabalho sera 1;

f." é aresisténcia do concreto definida em 22.6.3.1 onde seu valor méaximo ¢ 10.000

psi;

d ¢ aaltura 1til da laje;

[ € arazdo entre o maior lado do pilar e o menor lado;

o, ¢ de 40 para colunas interiores, 30 para colunas de ponta, e de 20 para as colunas
de canto;

b, € o contorno critico situado a uma distancia d/2 do pilar conforme 22.6.4 e Figura

4.1 até para o caso da laje com armacao.
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Figura 4. 1 - Defini¢do do perimetro critico com armadura de cisalhamento.
Fonte: Adaptada Wight e Macgregor, 2012, pg. 707.
Para o caso de haver abertura em lajes, deve-se seguir o item 22.6.4.3 que considera
que, se uma abertura esta localizada dentro de uma faixa de coluna ou mais perto do que 10h a
partir de uma carga concentrada ou zona de reacdo, uma por¢do de b, delimitada por linhas

retas que se projetam a partir do centro da coluna, cargas concentradas ou area de reagao

tangente aos limites da abertura devem ser consideradas ineficazes.

<

:’ﬁ- )
na,
g

“ﬁ

S ¢ R s \®
| Segdio
 cribica
(a) (b)
i \L Beparo dz |
: - 1 bordalivrs H -
: : e
: : P L
baccca== 4 | S ——
(c) (d)

Figura 4. 2 - Efeitos das aberturas e bordas no perimetro critico.
Fonte: WIGHT e MACGREGOR, 2012, pg 699
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Quando houver a necessidade de armadura de cisalhamento, o item 22.6.1.3 determina
que a resisténcia a pungdo sera: V,=V.+V,, com V., limitado em
2-A-4f." (b, - d) conforme o item 22.6.6.1

O item 22.6.6.2 determina que V, deve ser no maximo ¢-6-,/f."-(b, -d) para o caso

de estribos, os quais sao o tipo de armadura utilizada nesse trabalho. Isso faz com que V, seja

no maximo 4-A-4/f.'- (b, -d)isso por que ¢ ¢ um fator redutor de valor 0,75 conforme o

item 19.2.4.
O item 22.6.7.1 determina que a altura util da laje d deve ser no minimo 6 polegadas e

quando a laje for armada deve ser pelo menos 16-d, onde d, é o didmetro do estribo.

Em 22.6.7.2 ¢ determinada a resisténcia da armadura que pode ser calculada através da

Equacao 4.5.
A -

B Sy 45)
b, -s
Onde:

AV ¢ a soma das areas de todas as pernas dos estribos;

fyt ¢ a tensdo de escoamento do ago que ¢ limitado em 60.000 psi conforme os itens

22.6.3.2e20.2.2.4;
b, é o perimetro critico; e
S ¢ o espagamento das linhas periféricas da armadura transversal na direcao

perpendicular a face do pilar.

O modo de calcular a resisténcia de uma laje a pungdo com capitel deve ser feito da
mesma forma da ligacdo laje-pilar, com duas ressalvas: para a laje-capitel, as dimensdes do
pilar serdo representadas pelas dimensdes do capitel e na ligagdo pilar-capitel a altura util da
laje devera ser substituida pela altura util do capitel.

A norma brasileira trata os capiteis em capitel longo, médio e curto podendo ou ndo ser
inclinado. O ACI determina 3 tipos de capiteis: o Drop Panel, o Shear Cap e o Column

Capital. O Column Capital para o ACI ¢ o capitel inclinado.
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O Drop Panel para comparacao (Figura 4.3), se enquadra no caso de capitel longo para
a norma brasileira. O ACI determina que o comprimento da face do pilar até sua borda nao
deve ser menor do que 1/6 (um sexto) do vao. Sua espessura ndo pode ser menor do que h/4
onde h ¢ a espessura da laje. Essa exigéncia ¢ feita por se entender que as tensdes de

compressao ndo iriam fluir para baixo tornando-se o restante da altura ineficaz.

| i
e
e T LT R e h
s Rt

i
]

et

pitanaar
. | Z
- Nio menos que hid
MNin ﬂ:}jaﬂ'-*- que (de preferéncia com baze

Nip menos que 15/6

de madsira com tamanho
djmmsinﬂadlp)
1

ri E’.-a II]-:I

a

-
¥

Figura 4. 3 - Drop Panels.
Fonte: Adaptada Wight e Macgregor, 2012, pg 731

O column capital nada mais ¢ do que um capitel inclinado, entretanto, o seu apoio
efetivo comprende a distancia entre duas linhas inclinadas a no méximo 45° partindo do
centro do pilar e tangenciando o encontro do pilar com o capitel caso suas inclinagcdes sejam
maior que 45°(Figura 4.4). A Altura util do capitel a d/2 da face do pilar, também ¢ limitada

por essas linhas a 45°, saindo do topo do capitel até encontrar a referida linha.

Diimetro efstivo

‘,f Laje

- . —

~.. Drop panel ou
capitel Longo

Column capital cu
capitel inclinado

Figura 4. 4 - Column Capital.
Fonte: Adaptada Wight e Macgregor, 2012.
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O Shear Cap (Figura 4.5) ou pela norma brasileira, capitel curto, ndo necessariamente
atende as defini¢des que regem o drop panel. Entretanto, recomenda-se que a projecao
horizontal seja no minimo igual a projecao vertical. A projecao horizontal ird se estender o

suficiente para que tanto a laje quanto o capitel resistam a pungao.

'

— = | h@ae
—
Projecdo vertical
N ll\ . abatio da laje
)\’ Projecdo honzontal

a partir da face do pilar.

Figura 4. 5 - Shear Cap.
Fonte: Adaptada Wight e Macgregor, 2012.

4.2 NBR 6118/2014

A NBR 6118/2014 utiliza o método das superficies de controle em seu
dimensionamento. Esse método consiste em determinar contornos criticos ou perimetros
criticos, determinando-se uma tensdo resistente ¢ comparando-a com uma tensao solicitante

atuante nesse mesmo perimetro.

4.2.1 Determinacio do perimetro critico

De acordo com o item 19.5.1 a NBR trabalha com 3 perimetros criticos (Figura 4.6):

a) C - é o proprio contorno do pilar;

b) C’” - ¢ o contorno a 2d de distancia do pilar (d ¢ a altura 1til da laje ao longo do
contorno critico C'conforme 19.5.2.1);

c) C’’ - para os casos em que se utilize armadura de pun¢ao (19.5.3.4), € o contorno a 2d
de distancia da ultima linha de armagdo onde d ¢ a altura util da laje em todo o

contorno C”’.
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C .
~ - R S
‘—-"ﬁCI "'\1. #‘\C'
. Perimetro
critico

Figura 4. 6 - Perimetro critico em pilares internos.
Fonte: NBR 6118/2014.

Para o caso em que se utilize capitel deve-se obedecer as exigéncias do item 19.5.2.5
onde a NBR divide em 3 tipos de capiteis: Curto, intermediario e longo.

O capitel curto se caracteriza por /, <2-(d,. —d). Com isso basta verificar o contorno

C2’ conforme a figura 4.7.

Cy’ C

=T
ek
=

Figura 4. 7 - Disposicoes geométricas do capitel curto .
Fonte: LONGO, 2012

O capitel intermediario se caracteriza por 2-(d, —d) <[, <2-d_, logo basta verificar

o contorno C1°.
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2d.

d

[ B

d.

Figura 4. 8 - Disposicoes geométricas do capitel intermediario
Fonte: LONGO, 2012

Por fim, o capitel longo se caraceteriza por /, >2-d_ e entdo ¢ necessario verificar os

contornos C1’ e C2°.

- -
B

d

[ ]

-

Y mrmr i m i m e = -

2d [

Figura 4. 9 — Disposi¢coes geométricas do capitel longo
Fonte: LONGO, 2012

Em todos os casos d ¢ a altura util da laje no contorno C2’°, d, € a altura util da laje na
face do pilar, d, ¢ a altura util da laje no contorno C1’ e /, € a distancia entre a borda do

capitel e a face do pilar.

A altura d_, pode ser definida através da Equagao 4.6.
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1, +2-d-2-d,

d 4.6
a ) (4.6)

A NBR nao deixa claro, mas os contornos C'1 e C'2 sd3o contornos para 0s casos sem
armadura de puncdo. Esses sdo contornos do tipo C’. Caso se utilize armadura de pun¢ao
devem ser realizadas verificacdes citadas anteriormente. Nesse caso o comprimento horizontal
do capitel ird aumentar e para a laje o capitel deve ser tratado com um pilar.

Independente da geometria utilizada, a disposi¢ao das armaduras deve ser atendida

conforme o item 19.5.3.4 onde pode ser observado na Figura 4.10.

2d

Perimetro
critico u’

Perlimeiro

critico u’
Figura 4. 10 - Disposi¢ao da armadura de punciio em planta.
Fonte: NBR 6118/2014
{l':ﬂ t::.ll
| |
| - = - - [
& [ I -
2d ‘ ‘ | 2d
= il Bl e i o il Rl R =
< 0,75d L < 0,75d
= 0,60d < 0,b0d

Figura 4. 11 - Disposi¢io da armadura de punc¢io em corte
Fonte: NBR 6118/2014
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Ainda deve-se considerar as aberturas nas lajes proximas aos pilares de acordo com o
item 19.6 que estabelece que se na laje existir abertura situada a menos de 8d do contorno C,
nao pode ser considerado o trecho do contorno critico C’ entre as duas retas que passam pelo

centro de gravidade da area de aplicacao da forga e que tangenciam o contorno da abertura.

2d

Figura 4. 12 - Perimetro critico junto a abertura na laje.
Fonte: NBR 6118/2014

4.2.2 Determinac¢ao das tensoes resistentes e solicitantes

Primeiramente deve ser feita a verificacdo no contorno C, com ou sem armadura de
puncdo. A verificacdo da tensdo resistente de compressdo diagonal do concreto com a tensao

solicitante de acordo com o item 19.5.3.1 ¢ dada pela Equacao 4.7.

Toy <Tpn =027, 1., 4.7)

Onde
ay = (1 — fck/250), com fck em megapascal;

Tsq € calculado conforme 19.5.2.1, com uy (perimetro do contorno C) em lugar de u.

O item 19.5.3.1 ainda determina que o valor de Trq; pode ser ampliado de 20% por
efeito de estado multiplo de tensdes junto a um pilar interno, quando os vaos que chegam a
esse pilar ndo diferem mais de 50% e ndo existem aberturas junto ao pilar. g4 € determinado
pelos itens 19.5.2.1 e 19.5.2.2. Quando ndo ha transferéncia de momento fletor para a forga

vertical sdo utilizados os critérios do item 19.5.2.1 (Equagao 4.8) que determina que:
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- (4.8)

d=—"_"2 (4.9)

Onde:

d ¢ a altura util da laje ao longo do contorno critico C', externo ao contorno, C da area
de aplicacao da forca e deste distante 2d no plano da laje;

dx e dy sao as alturas uteis nas duas dire¢des ortogonais;

u € o perimetro do contorno critico C’;

u.d ¢ a area da superficie critica;

F, ¢ aforca ou areacdo concentrada de célculo.

A referida norma afirma ainda que a for¢a de puncao FSd pode ser reduzida da forca
distribuida aplicada na face oposta da laje, dentro do contorno considerado na verificagdo, C
ouC’.

Quando ha transferéncia de momento fletor para a forca vertical deve-se atender ao

item 19.5.2.2 que fornece a Equacao 4.10.

_ Fy +K'M5d

“wed W (4.10)

Tsa

Onde:

K ¢ o coeficiente que fornece a parcela de M, , transmitida ao pilar por cisalhamento,

que depende da relagdo C,/C,. O coeficiente K assume os valores indicados na Tabela 2,

extraida da NBR 6118/2014.

C4/C, 0.5 1,0 2,0 3.0

K 0,45 0,60 0,70 0,80
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Onde: C, ¢ a dimensao do pilar paralela a excentricidade da forga;

C, ¢ a dimensdo do pilar perpendicular a excentricidade da forga.

Tabela 4. 2- Valores do coeficiente K.
Fonte: NBR 6118/2014

Para pilares circulares internos, deve ser adotado o valor K = 0,6. Os valores de Wp

devem ser calculados pelas Equacdes 4.11 e 4.12 a seguir:

a) Para um pilar retangular:

_cr

w 5 +C1-C2+4-C2-d+16-d* +2-p-d-Cl (4.11)

P

b) Para um pilar circular:
2
W,=(D+4-d) (4.12)

Onde:

D ¢ o diametro do pilar.
A segunda verificagdo dever ser do contorno C’. Verifica-se a capacidade da ligacdo a

puncdo, associada a resisténcia a tragdo diagonal do concreto e ¢ determinada pelo item

19.5.3.2 que define a Equagdo 4.13 para o caso sem armadura de pungao.

Tsy S Tpay =013-(14~/20/d)-(100- p- fek)"* +0,10- 0, (4.13)

Sendo p calculado de acordo com a Equagdo 4.14 e d de acordo com a Equagao 4.15.

p=\p.p, (4.14)

d=—2"_"7 (4.15)
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d ¢ a altura util da laje ao longo do contorno critico C da 4rea de aplicagdo da forca,
em centimetros;
p ¢ a taxa geométrica de armadura de flexdo aderente (armadura ndo aderente deve ser

desprezada);

p. € p, sdo as taxas de armadura nas duas diregdes ortogonais assim calculadas:

e na largura igual a dimensdo ou area carregada do pilar acrescida de 3d para
cada um dos lados;

e 1o caso de proximidade da borda, prevalece a distancia até a borda, quando

menor que 3d.
o, — tensdo inicial no concreto ao nivel do baricentro da armadura de protenséo,

devida a protensdo simultanea de n cabos. Esse trabalho ndo abordaré protensao, por isso esse

valor devera ser tomado como 0.

Essa verificacdo deve ser feita no contorno critico C’ ou em C1’ e C2’, no caso de

existir capitel.

Apos verificar que no contorno C’ serd utilizada armadura de pung¢do, deve-se utilizar

a Equacdo 4.16 do item 19.5.3.3

A - -sena
Tos < Tras :0,10-(1+1/§)-(100-p-fck)”3 +0,10-0Lp +1,5Si s Cjw-dd (4.16)

r

Onde:
s, € o espagamento radial entre linhas de armadura de pungao, ndo maior do que 0,75d;
A, € a area da armadura de pungdo em um contorno completo paralelo a C’;

a ¢ o angulo de inclinagdo entre o eixo da armadura de pung¢do e o plano da laje;

u ¢ o perimetro critico ou perimetro critico reduzido no caso de pilares de borda ou

canto.
S owa € @ resisténcia de calculo da armadura de pung¢do, ndo maior do que 300 MPa para

conectores ou 250 MPa para estribos (de ago CA-50 ou CA-60). Para lajes com espessura

maior que 15 cm, esses valores podem ser aumentados conforme estabelece 19.4.2.
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O item 19.5.3.3 ainda determina que essa armadura deve ser preferencialmente
constituida por trés ou mais linhas de conectores tipo pino com extremidades alargadas,
dispostas radialmente a partir do perimetro do pilar. Cada uma dessas extremidades deve estar
ancorada fora do plano da armadura de flexdo correspondente.

A ultima verificacdo deve ser o contorno C’” onde s6 deve ser verificada quando
houver armadura transversal. A NBR comenta que a armadura de pun¢do deve ser estendida
em contornos paralelos a C’ até que, em um contorno C” afastado 2d do ultimo contorno de
armadura (ver Figuras 4.10 e 4.11), ndo seja mais necessaria armadura, isto é, 7, < 7.,
(conforme item 19.5.3.2). Para o caso onde hd armadura de cisalhamento no capitel, essas
verificagdes também devem ser atendidads.

O item 19.5.3.5 exige uma armadura de puncao obrigatoria. Ela comenta que no caso
de a estabilidade global da estrutura depender da resisténcia da laje a pun¢do, deve ser

prevista armadura de pun¢do, mesmo que 7,, seja menor que 7., . Essa armadura deve
equilibrar um minimo de 50% de F,.

Por fim, a tltima verificagdo para pungdo que deve ser realizada e a armadura contra o
colapso progressivo conforme o item 19.5.4 onde afirma-se que para garantir a ductilidade
local e a consequente protecao contra o colapso progressivo, a armadura de flexao inferior que
atravessa o contorno C deve estar suficientemente ancorada além do contorno C’ ou C”

conforme a figura 4.13, e deve ser tal que:

fyd ’ As,ccp 2 l’Sde (417)

Onde:

A . € o somatorio de todas as areas das barras inferiores que cruzam cada uma das

s,ccp
faces do pilar;

F,, pode ser calculado com y, igual a 1,2.
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Armadura de

/ flexao

- - Contorno C'ou C"

i

Armadura contra /
colapso progressivo

Figura 4. 13 - Armadura contra colapso progressivo.
Fonte: NBR6118/2014

4.3 FIB MODEL CODE 2010

O FIB ainda ndo ¢ uma norma, ¢ um modelo de cddigo que esta se encaminhando para
tal. Por isso alguns pontos ainda ndo estdo definidos, inclusive para o dimensionamento a
puncdo e quanto aos procedimentos em relagdao ao uso de capitéis.

O dimensionamento a puncao ¢ baseado na teoria da fissura critica de cisalhamento.
Para lajes submetidas a pun¢do o dimensionamento ¢ determinado pela resisténcia & puncao
do concreto mais a resisténcia de armadura quando da sua introducdo. Essa equagdo ¢é

determinada no item 7.3.5.3 e descrita conforme a Equagao 4.18.
Ve =Vrae ¥ Vras 2 Vi (4.18)

Onde:

V., € aresisténcia de calculo a puncio;

Vra.. € @ parcela resistente fornecida pelo concreto;

Vias € parcela resistente fornecida pela armadura de cisalhamento; e

V. € carga solicitante.

A parcela resistente fornecida pelo concreto € determina ainda no item 7.3.5.3 do FIB,

através da Equacgao 4.19.
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) (4.19)

Onde:

f.. é aresisténcia do concreto;

k,, € um parametro dependente da rotagdo da laje;

b, € o perimetro critico;

d, ¢ aaltura efetiva da laje considerando a penetragdo do apoio; e

7. € o coeficiente de seguranga.

E importante esclarecer que d, ¢ diferente de d que ¢ a altura ttil da laje para célculo

a flexao (FIB, item 7.3.5.2) . As figuras 4.14 e 4.15 representam essa diferenca. A Figura 4.24

apresenta d, quando hd armadura de pungao.

(a) (b)
l | |
B B L T e T S = — v v v v L
e "-. ( dv | dv
“ ] ml l — T ! VO 0 Esuedees $ i

) Losd,

Figura 4. 14 — Diferenca entre altura efetiva para puncio (dv) e altura til para flexdo.
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

(a) (b) (c)

05d,05d,

05d, ek

Figura 4. 15 - Altura efetiva quando da introducio de capitéis
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

0
\
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A Figura 4.16 mostra como ¢ determinado o perimetro critico a depender da geometria
do pilar (FIB, item 7.3.5.2). O perimetro critico ¢ limitado pela face do pilar a no maximo

3-d,, conforme pode-se observar através da Figura 4.17.

\ BORDA DA LAJE

Figura 4. 16 - Definicio do perimetro critico
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

15d, 154,
1 9 1 1
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.
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i i i ]
¥ ]

: ; J

Figura 4. 17 - Definiciao do perimetro critico maximo

Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures 2010
No caso de aberturas em lajes, elas ndo causam influéncia caso sua distidncia seja
maior que 0,5-d, do perimetro critico. Caso seja menor, deve-se tragar linhas das quinas da
abertura até o centro do pilar, conforme a Figura 4.18 (a), ndo devendo ser considerado o

perimetro dentro dessas linhas. Caso necessite de instalagao de tubos, o perimetro dentro da

area dos tubos nao deve ser considerado (Figura 4.18(b)).
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Figura 4. 18 - Definicio do perimetro critico quando ha aberturas nas lajes (a); e quando ha
instalaciao de tubos (b)
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

Em todos os casos o perimetro critico ¢ denominado como b,,,,. O perimetro critico
deve ser multiplicado por um fator &, conforme a Equagao 4.20.

by =k, b, (4.20)

Onde:

b, ., € 0novo perimetro critico; e

k, € o coeficiente de excentricidade determinado pela Equagao 4.21.

k, = 4.21)

Onde:

e, ¢ a excentricidade resultante das forgas de cisalhamento com o respectivo centroide
do perimetro critico; e

b, € o didmetro da circunferéncia como a mesma superficie que a regido dentro do
perimetro critico.

O FIB comenta que para fins de concepcao, a localizagdo do centro de gravidade do

perimetro critico pode ser calculada pela aproximag¢ao da sua forma com linha retas, conforme

pode-se observar na Figura 4.19.



(a)

Resultante das forgas de cisalhamento (VEd)

(®)
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Resultante das forcas de cisalhamento (VEd)

VEd Centroide da area de apoio ¢ Centroide do perimetro
s 1 =
M pg y
VEd Eyx 8. = g 2 _— 2
M Eix u ux uy

Figura 4. 19 — Definicio das excentricidades.

(b) e, ¢ e, sdo excentricidades do centroide do perimetro critico com relagéo a resultante das forgas

de cisalhamento.

Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

Nos casos em que a estabilidade lateral ndo depende da acdo do poértico formado pela
laje e pilar e onde os vaos adjacentes ndo diferem mais do que 25%, o coeficiente k, pode ser
aproximado para 0,9 caso o pilar seja interno, 0,7 para o pilar de borda e 0,65 para pilares de

canto. O proximo passo € o calculo de k, que ¢ determinado pela Equagéo 4.22 (FIB, item

7.3.5.3).

1
k, = <
Y 15409k, oy d

0.6 (4.22)

Onde:

k,, €um pardmetro dependente do tamanho méaximo do agregado;
w € arotacao da laje; e

d ¢ a altura 1til da laje para célculo a flexao.

k,, € determinado pela Equagéo 4.23.

-2 5075

k 423
* 1644, “42)

Onde:

d, € o tamanho méaximo do agregado e que, caso seja menor do 16mm, k,, deve ser

tomado igual a 1.
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A rotagdo y da laje, observada na Figura 4.20, pode ser calculada em quatro (4)
niveis de aproximacao conforme (FIB, item 7.3.5.4). O nivel I ¢ para analises eldsticas sem
significativa redistribui¢do das forgas internas; o nivel II ¢ utilizado quando h4d uma
significativa redistribuicdo dos momentos a flexao; o nivel III ¢ utilizado quando se faz um

modelo eléstico-linear ndo fissurado; e, por fim, o nivel IV ¢ baseado numa analise ndo-linear.

Figura 4. 20 - Rotacio da laje.
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

L ) )
Para o nivel I, se a relacao Lx estiver entre 0,5 e 2, onde sdo os respectivos vaos em
y

diregdes ortogonais, a rotagdo y pode ser determinada pela Equagdo 4.24.

v
=15~ 4.24
v 4 (4.24)

fyd
ES
Onde:

r, ¢ raio de momentos nulos podendo ser tomado como 0,22 vezes o maior vao;

r=022-L .

maior >
d ¢ a altura util para o calculo a flexao;

f,a € resisténcia de calculo ao escoamento do ago; e

E_ ¢ o modulo de elasticidade do concreto.

Para o nivel 11, a rotacdo y ¢ calculada através da Equacao 4.25.

1,5
14 d m
=15 =22 £ 4.05
i d E (de] (2%
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Onde:

m,, ¢ o momento médio por unidade de comprimento para o calculo da armadura de
flexdo na faixa de apoio (para a dire¢cdo considerada);
m,, € aresisténcia a flexdo média por unidade de comprimento em uma faixa de apoio

(para a direcdo considerada). A rotacdo tem que ser calculada ao longo de duas diregdes

principais de armagao.

Para pilares com localizagdo interna, o momento médio por unidade de comprimento

(m,, ) € determinado pela Equacdo 4.26.

Mgy =V r ﬁ (4.26)

b =15-\r -r <L 4.27)

s,x s,y menor

<b_[2 b2

Figura 4. 21 — Defini¢io das faixas de apoio para o nivel II
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010
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X

Para o nivel III, recomendado para lajes irregulares, ou seja, para relacdes de que

y

ndo estejam situadas entre 0,5 e 2, o coeficiente 1,5 no célculo de w pode ser tomado igual
1,2. r, ¢ calculado utilizando um modelo eléstico-linear (ndo fissurado) e m,, ¢ calculado a

partir de um modelo elastico-linear (ndo fissurado) como o valor médio do momento para o

dimensionamento da armadura de flexdo ao longo da largura da faixa de apoio (b, ), conforme

pode-se observar através da Figura 4.22.

Secdo de
Integridade para Mg, .

Secao de

Integridade para mg, '
~ I

-

Figura 4. 22 — Defini¢do das faixas de apoio para o nivel 111
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010
A largura da faixa de apoio pode ser calculada como na aproximacgao do nivel II, tendo

¥,. € T, como o valor maximo na dire¢do investigada.

5,

Por fim, no nivel IV a rotacdo w pode ser calculada com base na anélise ndo-linear da
estrutura e contabilizando a fissuracdo e efeitos da tensdo de enrijecimento, obtendo-se assim
da armadura e quaisquer outros efeitos nao-lineares relevantes, dados para uma avaliagdo
precisa da estrutura.

Quando ha introdugdo da armadura de cisalhamento, a parcela V,, ¢ calculada

através da Equagdo 4.28 (FIB, item 7.3.5.3).

VRd,s = Z Asw ) ke "0 (428)
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Onde:

A_, ¢ o somatorio das areas das secOes transversais da armadura de cisalhamento,

sw

como pode-se observar através da Figura 4.23;

o,..¢ o esforco solicitado na armadura de cisalhamento e ¢ calculado através da

Equacdo 4.29.

o _ Es l// 1+ fbd i
swd
6 fywd ¢w

< fo (4.29)

Onde:

fsa € a resisténcia de aderéncia de calculo, que para barras corrugadas pode ser

adotado o valor de 3,0 MPa;

Jowa € aresisténcia de célculo na armadura de pungio; e

@, € o diametro das barras da armadura transversal.

Figura 4. 23 — Espacamento geral da armadura de puncio
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

O FIB orienta que para garantir a capacidade de deformacgdo suficiente ¢ necessaria
uma quantidade minima de armadura de cisalhamento em lajes com armadura de puncao

(Equagao 4.30).

VRd,s = Z Asw : ke : O-swd 2 0’5 : VEd (430)
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O perimetro critico a ser calculado fora da zona de armacdo deve obedecer ao

detalhamento conforme as Figuras 4.24 e 4.25 (FIB, item 7.3.5.5).

0.5 4,

A

iz I
i J J /l'". dv i - ""1/ dv -
- Sk

Figura 4. 24 — Definiciao do perimetro critico fora da zona armada e altura efetiva dv
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

Figura 4. 25 — Altura efetiva dv com perfis metalicos
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

Independentemente se a laje estd armada ou ndo a pungdo, a resisténcia maxima a
puncdo ¢ limitada pelo esmagamento das bielas de compressdo do concreto na area de apoio

e, portanto, ¢ definido no item 7.3.5.3 do FIB através da Equagao 4.31.
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4.31)

Rdmax — Meps Ty

Onde:

k,, € o coeficiente que representa 0 desempenho & pungdo para sistemas de controle

de fissuragdo por cisalhamento e para confinar adequadamente as bielas de compressao no

intradorso da laje. Na auséncia de outros dados, e desde que a armacdo seja detalhada

conforme as prescrigdes do item 7.13.5.3, o valor de &,

pode ser considerado igual a 2.
Em lajes sem armadura a punc¢ao ou com capacidade de deformacdo insuficiente, deve
ser introduzida uma armadura de integridade contra o colapso progressivo que ¢ definido

através da Equacao 4.32 (FIB, item 7.3.5.6).

. 0,5-4 /.
VRd,int = ZAv ’ fyd ' (-f‘t /fy )k "sm ault < 7—k ' dres ’ bint (432)

Onde:

A, refere-se a soma das segOes transversais de todos as armaduras adequadamente

estendidas para além da area de apoio no lado de compressdo da laje ou ao bem-ancorada
dobrada para cima;

f,a € aresisténcia ao escoamento de célculo;

a relacdo (LJ e o parametro &, sdo definidos na subsecdo 5.2.5.4 e dependem da
Yk

classe ductilidade da armadura;

o, € o angulo da barra de integridade com relagdo a laje no momento da ruptura

ult
(ap6s o desenvolvimento de deformacgdes plasticas no regime pds-puncao);

d,.. ¢ a distancia entre o centro de gravidade da relacdo de armadura a flexdo e o

res
centroide do armadura integridade;

b. . ¢ o perimetro de controle ativado pela armadura de integridade apds a perfuragao

int

e pode ser calculada através da Equacao 4.33.
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by = Z(sim + % : d,.esj (4.33)

Para melhor entendimento do item 7.3.5.6 do FIB, deve-se observar a Figura 4.26.

O item 7.13.5.3 do FIB ainda possui comentarios que interferem no dimensionamento
a pungdo. Alguns foram reproduzidos abaixo e outros podem ser deduzidos a partir da Figura
4.27.

Nas zonas de maiores momentos, o afastamento da barra do refor¢o principal ndo deve
exceder o menor valor entre 1,2 vezes a espessura da laje e 300 mm.

Para os membros com armadura de cisalhamento, as equagdes da subsecao 7.3.5.3 do
FIB sao aplicéveis, desde que:

e Um minimo de dois elementos de armadura de cisalhamento sejam fornecidos na
direcdo radial;

e A distancia entre o primeiro elemento de refor¢o e o cisalhamento face de apoio ¢
maior do que ou igual a 0,35-d e menor que ou igual a 0,75-d,. Qualquer armadura
de cisalhamento mais perto do apoio de 0,35-d, ndo devem ser considerados para
resisténcia;

e O espacamento maximo entre os elementos de cisalhamento refor¢o na direcao radial
ndo seja maior do que o menor valor de e 0,75-d, e 300 milimetros;

e A cobertura maxima do concreto no lado da compressao da laje ndo exceda dv / 6;

e O didmetro maximo da armadura de cisalhamento ¢ ., ndo exceda os valores

indicados na Tabela 4.3.
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Integrity reinforcement

Integrity reinforcement

Integrity reinforcement

Sint | Sint

Sint

Figura 4. 26 — Disposicio da armadura contra o colapso progressivo
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

dv ‘ . . . | . -..
S0]=20354d, B

Figura 4. 27 — Distribuicio dos espacamentos da armadura de cisalhamento
Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010

b, mm) Drmas ]
< 160 —
160-130 14
181-220 16
221260 18
26]1-340
341-600 25
= 600

89

Tabela 4.3 — DiAmetro maximo da armadura de puncio em funcio da altura efetiva d e

Fonte: FIB MODEL CODE for concrete structures, 2010
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5. ESTUDO DE CASO

Neste capitulo ¢ feita uma comparagdo entre as normas NBR 6118/2014, ACI
318/2014 e o FIB 2010 para avaliar qual o grau de rigor de cada uma com relacdo aos
esforcos de pun¢do atuando em um pilar centrado. Aqui ¢ realizada uma analise, sendo
definido a mesma situagdo para os trés métodos de calculo, para saber de qual o tamanho
necessario do capitel curto a ser introduzido.

A situacdo a ser analisada para todos os casos serd de uma laje lisa apoiada em pilares
com se¢do de 0,30 x 0,30 m afastados entre eixos de 7,00 m conforme pode ser observado na
figura 5.1. A carga na laje a ser utilizada sera além do peso proprio da laje, ou seja, PP=25

kN/m?, CP, =1,0 kN/m? de carga permanente, CP, =1 kN/m?* para considerar as alvenarias e

CA =1,5 kN/m? de carga acidental. O fck do concreto foi estabelecido em 28 MPa.
O cobrimento das armaduras foi estabelecido em 0,02 m e o diametro das barras que

resistem a flexao foi determinado através do método direto resultando em ¢ =0,016m.
Inicialmente para um pré-dimensionamento adotou-se ¢ = 0,016m. Ficou definido que essa

armacao seria utilizada em todas as situacdes.

Foi estabelecido para essas comparagdes, atender ao maximo de igualdade nos
parametros geométricos e de cargas assim como a taxa de armadura de flexdo. A forga ou
tensao solicitante de calculo podem variar em virtude dos coeficientes de ponderacdo de cada
norma.

A principio pode-se destacar que a NBR 6118/14 se diferencia das outras duas normas
por fazer comparagdes entre tensdes solicitantes e tensdes resistentes enquanto que o ACI
318/14 e o FIB 2010 comparam forcas solicitantes com forgas resistentes. Outra diferenca ¢
que a distancia adotada para o calculo do perimetro ¢ de 2d enquanto nas outras duas normas
¢ de 0,5d, fazendo com que se obtenha um maior perimetro critico. Outro ponto interessante, ¢
que na NBR 6118/14 o perimetro critico ndo ¢ limitado, ou seja, todo o contorno em volta do
pilar contribui para a resisténcia a pung¢ao da laje.

A rotacdo i pode ser deteminada por 4 niveis sendo eles I, II, III e IV. Os niveis Il e

IV necessitariam de modelagem computacional o que ndo ¢ o foco desse trabalho. O nivel 11
acrescenta as determinagdes do nivel I, apenas um fator que leva em consideragao uma taxa
entre 0 momento resistente a flexdo e o0 momento resitente pelas armaduras incluidas na laje.
Para esse exemplo foi colocada exatamente a armadura necessaria tornando essa taxa igual a 1

e por isso serd adotado o nivel I para o dimensionamento.
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Figura 5. 1 - Geometria da laje lisa
Fonte: Elaboragdo propria

5.1 Verifica¢ao a Pun¢iao sem Armadura Transversal

A situacdo de dimensionamento foi escolhida de maneira que as lajes lisas nao
resistissem a pungao e assim necessitando de algum reforgo, que no caso desse trabalho serao
os capitéis curtos. A altura da laje inicial foi determinada em 0,23 m para todos os casos, em
atendimento as exigéncias do ACL

Quando da introducdo dos capiteis curtos, eles irdo seguir as recomendagdes
mencionadas por Macgregor (2012) onde a projecdo vertical deve ser entre 50% a 100% da

altura da laje e a proje¢@o horizontal deve ser no minimo igual a proje¢ao vertical.
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5.2 Dimensionamento da armacao a flexdo pelo método direto (h=0,23m)

Esse método ¢ previsto no ACI 318/14 onde consiste na determinagdo dos esforgos de
flexdo em um painel de forma simples, sem considerar as dimensodes e as cargas dos painéis
adjacentes segundo Carvalho e Pinheiro (2009). Esse método deve ser aplicado para quando
somente ha cargas gravitacionais o qual € o caso desse estudo.

Para vaos internos, entende-se que o momento total de referéncia M, ¢ distribuido

conforme a figura 5.2.1 (b), onde nas ligacdes laje pilar os momentos negativos sao 0,65- M,

. . . A, -1 .
e o moento positivo entre os pilares é de 0,35-M,, onde M, = ke BTN q ¢ a carga total,

[, € a distancia entre eixo dos pilares e /, ¢ a distancia medida entre as faces dos pilares

A distribuicdo dos momentos nos painéis deve obedecer a figura 5.2. Os painéis
principais devem receber 75% do momento negativo e 60% do momento positivo, enquanto

que nos panéis secundarios, devem receber 25% do momento negativo e 40% do momento

TR

7

positivo.

In

Painel secundario

UL

SN
N

(b)

Painel principal

1212

Figura S. 2 - (a) — distribuicdo dos panéis na laje; (b) - Distribuicio dos momentos de
referéncia na ligacdo laje-pilar
Fonte: Elaboragao propria
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O detalhamento desse dimensionamento estd apresentado no Anexo I, onde

determinou-se o M ;e a Determinacdo dos momentos efetivos.

5.3 Dimensionamento a Puncio segundo a NBR 6118/2014

A verificagao a pun¢ao pela NBR 6118/2014 requer duas (2) verificagdes: a primeira
seria no perimetro do pilar e a segunda seria num perimetro localizado a 2d do pilar. Quando
da introdugdo de capitel curto deve-se seguir as orientagdes observadas na Figura 4.7 .

Os calculos deste dimensionamento podem ser observados no Anexo II, onde
apresentam-se o Calculo da Forca Solicitante, o Célculo da Altura Util, o Calculo dos
Perimetros Criticos, Calculo das Tensdes Solicitantes de Calculo, Verificagdo da Tensao
Resistente de Compressao Diagonal do Concreto na superficie C (contorno u), Verificagao
Resistente na superficie Critica C* em Elementos Estruturais ou Trechos sem Armadura de

Puncao (contorno u’) e Verificagao das superficies criticas do Capitel.

5.4 Dimensionamento a Pun¢ao segundo o ACI 318-14

Como o ACI nio utiliza o sistema de unidades S.I., foi adotado entdo, apresentar os
valores das variaveis tanto no sistema S.I. quanto no americano. No Anexo III estd
apresentado este dimensionamento, através do calculo do Vao Minimo, da Altura Minima da
Laje, da Altura Util da Laje, da Forca Solicitante de Projeto, do Perimetro Critico, da Forga

Resistente, Dimensionamento do Capitel e 0 Dimensionamento da Laje com capitel.

5.5 Dimensionamento a Punc¢ao segundo o FIB MODEL CODE 2010 (h=0,23)

O dimensionamento a pung¢ao pelo FIB ¢ baseado na teoria da fissura critica, conforme
jé& apresentado, e a situagcdo também ¢ a mesma dos dois métodos normativos ja apresentados.
No anexo IV pode-se observar o Célculo da Forga Solicitante, Calculo do Perimetro Critico,

Célculo da Rotagdo y, Calculo do Coeficiente k,, Calculo da Resisténcia a Pungéo,

Verificac¢do do Capitel e a Verificagdo da Laje ap6s o Capitel.
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5.6 Dimensionamento da armacao a flexado pelo método direto (h=0,33m)

Foi verificado que a altura da laje de 0,23m nao foi suficiente para suportar os esforcos de
puncdo, logo, a altura da laje de 0,33m foi a altura minima para suportar tais esforgos e
portanto foi necessario novos céalculos para os esfor¢os de momento e da armadura necessaria.

O dimensionamento pode ser observado através dos calculos presentes no Anexo V.

5.7 Dimensionamento a Punc¢ao segundo o FIB MODEL CODE 2010 (h=0,33m)

O dimensionamento a pun¢ao pelo FIB ¢ baseado na teoria da fissura critica conforme
jé& apresentado e a situagcdo também ¢ a mesma dos dois métodos normativos ja apresentados.

No Anexo VI podem-se observar os calculos deste dimensionamento.

5.8 Resultados

Os dados obtidos pelos calculos acima foram introduzidos em uma tabela para efeito
de comparacgdo (Tabela 5.1). O indice 0 reflete a verificacao feita a 0,5d do pilar. O indice 1

reflete a verificacdo a 0,5d ou 2d do capitel a depender do método normativo.

NORMAS
A NBR ACI
PARAMETROS 6118/2014|318/2014 FIB 2010

tensoes | forcas forcas
Tt 1 (KN/m?) ou Ve (KN) - 560,76 | 788,30
T s 1 (KN/m?) ou Ve (KN) - 986,80 | 805,20
Cres 0! T s, (KN/m?)ouVe (KN) - 56,83% | 97,90%

h (m) espessura do Capitel 0,36 0,35 0,51

d (m) altura util do Capitel 0,32 0,31 0,47

b, Perimetro critico no Capitel (m) - 2,44 2,42
T (KN/m?) ou Ve (KN) 571,80 | 560,76 | 788,30
T e (KN/m?) ou Ve (KN) 658,40 | 968,50 | 825,60
Ot b/ T 1, (KN/m?) ou Ve (KN) 86,85% | 57,90% | 95,48%

h (m) espessura da laje 0,23 0,23 0,33

d (m) altura 1til da laje 0,19 0,19 0,29

b, Perimetro critico a (x)d do capitel (m) 5,72 3,80 4,00

Tabela 5. 1 — Resisténcia a puncio do capitel e da laje
Fonte: Elaboragdo propria
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Pode-se observar que a o FIB 2010 foi mais conservador, pelo menos no nivel I, que
as outras duas normas. Salientando novamente que ndo foi apresentado nesta versao o modelo
de célculo para o capitel.

Os calculos apresentados mostraram que para o nivel I do FIB 2010, no que se refere a
vaos muito grandes a introducdo de capiteis ndo ¢ interessante, pois o perimetro critico ¢

limitadoa 3-4-d +2-7-(0,5-d,). Logo, o aumento da projecao horizontal do capitel acaba

ndo sendo um fator preponderante de maneira que, isso ¢ percebido quando a solug¢do para
resolver tal problema é aumentar a espessura da laje.

Observa-se que para as normas americana e brasileira, as dimensdes dos capiteis
curtos foram praticamente identicas, as lajes ficaram com a mesma espessura, entretanto a
razdo tensdo solicitante sobre tensdo resistente foi menor no ACI do que na NBR.

Nas normas americana e brasileira, a introducdo de capitel curto pode ser uma boa

solucdo para quando a diferenca entre a forca solicitante e resistente estejam proximas.
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6 COMPARACAO DAS NORMAS COM RESULTADOS EXPERIMENTAIS

Este topico destina-se a utilizar resultados de ensaios experimentais na literatura e
compara-los com as resisténcias fornecidas pelos trés métodos normativos anteriormente
apresentados.

A maior parte das pesquisas com relagdo aos capitéis curtos sao destinadas a avaliar
como se comporta esse tipo de estrutura com a existéncia de abalos sismicos. Pouquissimos
resultados experimentais foram publicados para situagdes contrarias a esta. Entretanto, em
1998, Megally em sua tese de doutorado, realizou entre seus experimentos 2 situagdes com
capitéis curtos para o caso de pilares internos. Posteriormente, essa tese foi base para uma
publicacao de Ghali e Megally (2002) tratando sobre a utilizacao de capitéis curtos.

Os dois capitéis curtos ensaiados tiveram suas propriedades geométricas iguais, sendo
uma laje de 0,155m de espessura, a altura do capitel de 0,075m e sua sec¢ao de 0,43m x 0,43m.
O tamanho da laje foi 5,0 m x 5,0m com secdo do pilar de 0,25m x 0,25m. Megally (1998)
adotou que a distancia de 0,95 do centro do pilar seria a linha de momentos nulos, o que ele
chamou de zona de teste 1 (Figura 6.1).

A armadura de flexdo superior utilizada foi ¢ =16mm , 15 barras em um sentido e 13

no outro. Ja a armadura de flexdo inferior teve area de 100mm?, 10 barras em cada sentido

(Figura 6.2).
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Fonte: Adaptada de Megally, 1998
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Figura 6. 2 - Distribui¢cdo das armaduras de flexio nos ensaios de Megally
Fonte: Adaptada de Megally, 1998

O concreto foi dimensionado para que tivesse 36MPa aos 28 dias. Entretanto, na
pratica, a resisténcia do concreto ficou em 40,6 MPa para o corpo-de-prova I-0 e 39,5 MPa

para o corpo-de-prova I-1.
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E importante salientar que o corpo-de-prova I-0 foi moldado em uma unica etapa
enquanto que o corpo-de-prova I-1 foi moldada em duas etapas. Ou seja, no primeiro dia foi
moldado o capitel curto até o nivel da laje e no dia seguinte a laje foi concretada de uma vez.

Para os dois ensaios, notou-se que a falha ocorreu fora do shear capital ou capitel
curto de maneira quebradica e que, apesar das cargas relativamente altas, a ruptura ocorreu
sem prévio aviso. A Figura 6.3 mostra a fissuracdo radial e tangencial na superficie da laje

enquanto que a Figura 6.4 mostra onde aconteceu a ruptura no corpo-de-prova I-1.

Figura 6. 3 - Fissuracio radial e tangencial na superficie da laje
Fonte: artigo Ghali e Megally, 2002

L Y
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Figura 6. 4 - Ruptura no corpo-de-prova I-1
Fonte: Artigo Ghali e Megally, 2002

Observa-se através da Figuras 6.3 como a fissuracdo dos dois corpos-de-prova se

apresentou, diferenciando-se apenas pelo tipo de ruptura conforme a Figura 6.4. Enquanto que
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no corpo-de-prova I-1 ocorreu em apenas uma quina do capitel curto, no corpo-de-prova I-0 a
ruptura ocorreu nos 4 cantos. Isso mostra que os cantos dos capiteis curtos sdo os pontos
vulneraveis dessa ligacdo. Megally justifica a diferenca de ruptura pelo processo de
moldagem. O corpo-de-prova I-1 foi moldada em duas etapas enquanto que o corpo-de-prova
[-0 foi em uma tnica etapa resultando que as resisténcias do concreto nos capitéis foram
diferentes. Enquanto que no corpo-de-prova I-0 foi de 31,4 MPa no corpo-de-prova I-1 foi de
39,5MPa.

Megally adotou o tamanho do capitel curto de maneira que ele obtivesse uma
resisténcia 50% maior que a laje sem o capitel de acordo com o ACI 318-95. Neste caso, essa
laje sem capitel foi ensaiada por Mokhtar (1985). A Figura 6.5 apresenta a comparacao entre a
deformacao dessa laje lisa com o corpo-de-prova I-1 que contém o capitel curto. Observa-se
que o capitel forneceu uma rigidez maior a ligacao.

A Figura 6.6 mostra um grafico onde contempla as curvas de carga-deformacdo para
os dois corpos-de-prova (I-0 e I-1), apresentando os pontos onde ocorre a primeira fissura e a
primeira fissura da armadura de flexdo. Como pode ser observado, o corpo-de-prova I-0 foi
mais flexivel do que o corpo-de-prova I-1. Novamente Megally explica que isso pode ter

ocorrido pelo método de moldagem da laje. A Tabela 6.1 define melhor os pontos de

deformacao das lajes.

:
g
g
c
'i: Legenda:
‘Lc*: 1-Laje Lisa
£ 2 - Shear Capital ou
Capitel curto
| |
1.5 2.0

Deformagio maxima da laje em polegadas

Figura 6. 5 — Curvas de carga-deformacio comparando lajes lisas bidimensionais com
lajes com capitel curto.
Fonte: Adaptada de Macgregor, 2012
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Primeira
Primeira deformacio da
Ruptura
fissura armadura de
Amostras N
flexao
Ver | Acr | vy* | Ay* | Vu Au
(KN) | (mm) | (KN) | (mm) | (KN) | (mm)
1-0 90 1,3 42841 12,3 | 589,6 | 27,4
I-1 90 0,6 422.8 8,9 602,6 | 19,8

Tabela 6. 1- Deslocamento no centro das lajes
*Os valores de Vy e /Ay do corpo-de-prova I-1 foram estimados baseados nos resultados do

corpo-de-prova [-0
Fonte: Adaptada Megally, 1998.

Discussao dos resultados

Apresentado todas as observagdes acerca dos experimentos realizados, as Tabelas 6.2
e 6.3 a seguir comparam os resultados obtidos com os calculos pelas normas ACI 318/14,
NBR 6118/2014 e pelo FIB Model Code 2010. Em ambas as tabelas, Vu ¢ a carga de ruptura
dos ensaios; Va0 ¢ a resisténcia a compressao diagonal do concreto no perimetro do pilar; Val
¢ a resisténcia a compressao diagonal do concreto no perimetro do capitel; Va2 ¢ a resisténcia
a puncao d/2 do pilar; Va3 ¢ a resisténcia a puncdo a d/2 ou 2d do capitel; Va ¢ tomado como

o valor minimo de Va2 e Va3.
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@ 2) 3) “ 4) (6) (N ) )
ftk=40,6] Vu Va0 Val Va2 Va3 Va Vu/Va

MPa) | ®N) | ®N) | ®N) | ®N) | ®N) | (KN)

Para-
metros

Mokhtar| 408,00 - - - - 408,00 1,00

E 1-0 589,60 - - 556,70 | 556,70 1,36
2 ACI - - - 713,01 | 536,14 | 536,14 1,10
5 NBR - 2.160,00] 4.320,00 - 451,49 | 451,49 1,31
FIB - - - 434,08 | 434,08 1,36

Tabela 6. 2 - Resisténcia a pun¢ao dos métodos normativos com o corpo-de-prova I-0
Fonte: Adaptada de Megally, 1998.

€)) 2) 3) “ &) (0) () (®) ©)
fck=39,5 Vu Va0 Val Va2 Va3 Va Vu/Va

MPa) | ®N) | ®N) | ®N) | ®N) | ®N) | ®N)

Para-
metros

Mokhtar| 408,00 ] ] ] - 408,00 [ 1,00

8 1 | 602,60 - - 576,60 | 576,60 | 1,41
2 ACI - - - 703,29 | 528,82 | 528,82 | 1,14
E NBR - J2.112,00[4.225,00] - 44738 | 44738 | 1,35
FIB - - - 430,41 | 43041 | 1,40

Tabela 6. 3 — Resiténcia a puncio dos métodos normativos com o corpo-de-prova I-1
Fonte: Adaptada de Megally, 1998.

Primeiramente, para realizar o dimensionamento com as mesmas propriedades
geométricas dos corpos-de-prova, foram dispensadas algumas determinagdes por nao
atenderem as especificacdes das normas atuais, visto que os ensaios com capitéis foram
realizados no ano de 1998 e a laje de refréncia em 1985. Em relagdo a NBR nao se respeitou a
altura minima da laje que ¢ de 0,16m e nem o cobrimento da armadura que ¢ de 0,02m. Em
relagdo ao ACI ndo se respeitou o cobrimento minimo que ¢ de 0,019m e ao FIB também nao

foi respeitado o cobrimento maximo do concreto de 0,014m de acordo com o calculo de 4, .

Para o FIB, foi escolhido o nivel LOA II pois a armagdo que foi colocada na laje ndo ¢
exatamente a necessaria, havendo valores divergentes entre MRd e Med conforme ja foi visto
no capitulo 4. Para se determinar os valores de resisténcia a pun¢ao no nivel LOA II do FIB, ¢

necessario para cada corpo-de-prova, resolver um sistema de equagdes nao lineares, assim
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como foi visto no capitulo 3, cujo os graficos desses sistemas sdo apresentados nas figuras 6.7
e 6.8. A curva em azul representa o critério de ruptura enquanto que a curva em vermelho,
representa o comportamento carga-deformagdo da laje. O eixo das abcissas representa a
rotacdo da laje enquanto que o eixo das ordenadas representa a carga resistente. O encontro

das duas curvas determina a carga resistente 4 pun¢do da laje e a sua rotacao.

1x10°
750,
Vi

500

VE(‘Vl)
250
0

0 7.5x1073 0.015 0.0225 0.03

WO(VI)"VI

Figura 6. 7 — Grafico da solucio do sistema de equacdes nao lineares do nivel LOA II do
FIB para o corpo-de-prova I-0.
Fonte: O autor.
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1x10°
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— 500
VE(‘Vl)
250,
0
0 7.5%x10°° 0.015 0.0225 0.03

WO(V1)=‘V1

Figura 6. 8 — Grafico da soluciio do sistema de equacdes nao lineares do nivel LOA II do
FIB para o corpo-de-prova I-0.
Fonte: O autor.

Para a NBR, quando da existéncia de capitel curto, ela determina que basta verificar o
contorno C2” (distante 2d do capitel), além da compressao diagonal do concreto. A NBR nao
compara forgas, compara tensdes. Os calculos das forcas inclusas na tabela foram feitos
multiplicando a parcela do perimetro critico e altura util pela tensdo resistente e dividindo o
resultado pelo coeficiente de seguranga conforme as equacgdes 6.1 e 6.2. Assim, a forga

solicitante sera igual a forca méaxima resistente.

o,=0, (6.1)
yc.F'sd :Gr
u-d
cu-d
F,=F, =7 e (6.2)
Ve
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o, ¢ atensdo solicitante, o, ¢ a tensdo resistente, y, ¢ o coeficiente de seguranga, F,,

¢ a forca solicitante, u ¢ o perimetro critico do local sendo calculado, d ¢ a altura 1til do
local sendo calculado, F, ¢ a forca de resisténcia maxima.

O ACI determina que para capitéis curtos (shear caps) a proje¢ao horizontal ndo deve
ser menor do que a projecao vertical, ndo especificando um valor minimo. A verificagcdo do

capitel deve ser realizada da mesma forma que a verificacdo da laje. J4 no FIB, ndo ha

comentarios sobre a inclusdo de capitéis, seja curto ou longo, apenas a defini¢do de d, e por

i1sso ndo foram inclusas na tabela.

Para comparagdo dos trés métodos apresentados com os ensaios de Megally, todos os
coeficientes tanto de majoracdo quanto de minoracdo foram considerados igual a 1 (um).

Observou-se que os valores fornecidos pela NBR, ACI e o FIB nao ultrapassaram os
valores dos dois ensaios experimentais, tanto na verificagdo da laje quanto do capitel. Nao
foram valores proximos aos ensaiados, o que demonstra um certo conservadorismo na
utilizagdo de capitéis curtos, o que ¢ bom, pois, fornece uma seguranca adicional para o
engenheiro estrutural. E de se esperar por esse comportamento visto as rupturas terem sido
abruptas, com pouca deformagdo e sem prévio aviso. Os resultados dos ensaios mostraram
que as falhas ocorreram nas lajes com muita fragilidade nas quinas do capitel e por isso Ghali
e Megally (2002) sugerem que ao se introduzir capitéis, a resisténcia da laje seja no maximo
Vv, = 2\/f -b, -d, em psi, a qual ¢ a metade da carga de resisténcia a punc¢do segundo o
ACL

O FIB demonstrou ser o método mais conservador quanto as verificagdes, chegando a
um valor 40% menor do que os valores ensaiados. Os valores obtidos com o FIB para o nivel
LOA II foram muito préximos dos fornecidos pela NBR. Nas duas comparagdes a diferenca

foi de 5%. Era de se esperar por esses valores mais conservadores mediante ao que foi

apresentado no capitulo 5 do estudo de caso. A estrutura das equagdes do FIB e do ACI sdo

S

muito parecidas, onde os fatores do ACI 4, 2+— ¢ em psi, podem ser substituidos

0
pelo coeficiente k, no FIB, onde o FIB € abordado para valores em SI. Esse coeficiente € no
maximo 0,6. Observa-se que como o FIB ¢ um método fisico, ele busca dar sentido as 3

equagoes do ACI que foram elaboradas sem um modelo fisico entretanto com a obtenc¢ado dos

resultados experimentais.
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O ACI se apresenta como o método menos conservador, ou seja, mais proximo dos
valores ensaiados. As equagdes de dimensionamento sdo baseadas em resultados puramente
experimentais de Moe (1961) e Vanderbuilt (1972), assim, como era de se esperar, oS
resultados mostraram que seria necessario ainda um acréscimo entre 10% a 14% da carga
resistente para se chegar a carga ensaiada, o que surpreendeu por esta se tratar de uma norma
conservadora.

Uma observacao importante ¢ que Megally (1998) determinou o tamanho dos capitéis
de forma que, pelos célculos do ACI 318-95, aumentasse em 50 % a resisténcia da laje de
Mokhtar (1985), o que experimentalmente ndo foi comprovado pois, a resisténcia de fato

variou seu aumento entre 36% a 41% (Tabela 6.4).

) 2) 3) “
Amostras| Fck* VYu* Vm* |Vm/Vref
(MPa) | (KN) | (KN)
Mokhtar| 36,20 | 408,00 | 408,00 1,00
I-0 40,60 | 589,60 | 556,74 1,36
I-1 39,5 602,6 | 576,88 1,41

Tabela 6. 4 — Normalizacio do fck dos corpos-de-prova
* Fck ¢ resisténcia do concreto em MPa, Vu € carga de ruptura em KiloNewton € Vm

. 36,2
¢ a carga de ruptura normalizada por V, =V - ok
C

Fonte: Adaptada de Megally, 1998.
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7 CONCLUSOES

O uso de capitéis curtos pode ser uma boa solucdo quando ndo se deseja utilizar
armadura de pungio ou aumentar a espessura da laje para aumentar a resisténcia & pungio. E
desejavel que sua utilizagdo seja para pequenos incrementos de carga e recomendavel que a
resisténcia seja aumentada no maximo em 30% da carga da laje, como pdde-se aferir
mediante os poucos ensaios na literatura.

Ficou evidenciado neste estudo que o ponto critico de falha dos capitéis curtos sdo
suas quinas, apesar de todas as rupturas terem ocorrido nas lajes. As rupturas continuaram
sendo abruptas e sem prévio aviso. Uma possivel solucdo seria a utilizagdo de formas
octogonais ou circunferenciais para minimizar esse efeito. Claramente seria necessario que
fossem feitos ensaios com esses novos formatos de capitéis curtos.

Dos métodos normativos apresentados, o critério do FIB MODEL CODE 2010 ¢ o
unico baseado em um modelo fisico enquanto que os demais sdo puramente empiricos.

O critério do FIB leva em conta o efeito desfavoravel da flexibilidade da laje e como
os demais métodos normativos ndo levam esse efeito em consideracdo, ¢ preciso adotar em
projetos valores prudentes para a razao vao/espessura.

Ficou claro que os métodos normativos superestimam o aumento da resisténcia a
puncdo com a introdugdo dos capitéis curtos, apesar de fornecerem valores conservadores em
relacdo aos fornecidos pelos ensaios experimentais.

O presente trabalho, tanto no estudo de caso quanto na comparagao com resultados
experimentais, tratou todos os casos para pilares internos sem momentos desbalanceados por
cargas laterais e sem efeitos sismicos. Observou-se no estudo de caso que o FIB, no nivel
LOA 1, ndo forneceu resultados razoéaveis, pelo menos para grandes vaos.

Dentre os métodos normativos, quando comparados com resultados experimentais, o
FIB se apresentou como o mais conservador para o nivel LOA II, enquanto que o ACI foi o
menos conservador. Para uma melhor avaliagdo do método proposto pelo FIB, seria utilizar os
niveis LOA Il e IV, apesar do nivel LOA II fornecer resultados bastante razoaveis.

Tendo em vista a existéncia na literatura de varias pesquisas sobre capitéis curtos com
efeitos sismicos, vé-se a necessidade de mais pesquisas com o uso de capitéis curtos sem
efeitos sismicos para determinar qual a projecao vertical e horizontal méxima ou ideal para o
aumento de resisténcia a puncdo e quais os efeitos com relacdo a rigidez da ligacdo e

flexibilidade da laje.
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Recomendacées para Trabalhos Futuros

Como ja foi mencionado, os poucos resultados experimentais na literatura, impedem
um estudo mais aprofundado sobre o comportamento a pun¢do em lajes de concreto com
capitéis curtos. Os capitéis aqui mencionados sdo do tipo retangular, ndo se estd comentando
sobre capiteis curtos tipo misula (inclinados). Logo propde-se que esse trabalho seja
complementado com as seguintes recomendagoes:

1 — Considerar o uso de protensdo em lajes para avaliar as deformacdes da laje no
momento da ruptura;

2 — Considerar o momento desbalanceado para avaliar a resisténcia a puncao da laje
em um Unico €ixo;

3 — Considerar o momento desbalanceado com protensdo para avaliar a resisténcia
qual o comportamento da laje com esses efeitos simultaneamente;

4 — Considerar o pilar sendo ele de canto ou de borda para a situgdo desse trabalho
assim como as outras situagoes relatadas acima;

5 — Realizacdo de ensaios experimentais para todos os casos citados;

6 — Comparar os valores fornecidos pelo FIB nos niveis LOA III e LOA IV com os
resultados de ensaios experimentais na literatura;

7 — Realizagdo de ensaios experimentais em pilares ratangulares com capitéis curtos
circunferenciais para avaliar o ganho ou a perda de resisténcia da laje sem quinas no capitel

curto e também para avaliar se a ruptura sera dentro ou fora do capitel curto.
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ANEXO 1

Determinacao do M

Conforme a figura 5.2.1 /, =7,0m. [, de ser medido de face a face do pilar, logo:

ln :7,0_ﬁ—ﬁ:7_0’3_073 —
2 2 2

6,7m

A carga total g¢é a soma das cargas acidentais, permanentes € o peso proprio da

estrutura. Como a altura da laje foi definida em 0,2m logo:
q=PP+CA+CP, +CP, =(25-0,23) +1,5+1+1=9,25kN / m*

Dessa forma M, é:

2
:9,25 7,0-6,7 —3633kN - m

Determinac¢ao dos momentos efetivos

Para a ligacdo laje-pilar o momento ¢ 0,65- M, logo:

M 4, = 0,65-M, =0,65-363,3 = 236,2kN

Como a distribui¢ao dos momentos nas faixas de apoio ¢ de 75% logo

Mefetl = 0975 : Mefetz = 0575 * 236,2 = 177,1kN m

M _Me_/'etl_ﬂ_506kN'm
A B
2 2



ANEXO II

Calculo da Forca Solicitante

F, =F, -y, =45325-1,4 = 634,55kN

Cilculo da Altura Util

U O 0] Q Q >

dx

Figura 5. 3 — Determinacgio da altura util da laje
Fonte: Elaboragao propria

h=0,23m
d =0,194m

Calculo dos Perimetros Criticos

u=2-(c, +c,)=12m

u=u+2r(2d)=3,64m
Calculo das Tensoes Solicitantes de Calculo

Ty = FLZ =2,72MPa ou 2725,7kN | m®
I/l .

Toy = FLZ =0,901MPaou 901,1kN / m?

u .
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Verificacdo da Tensao Resistente de Compressao Diagonal do Concreto na superficie C

(contorno u).

Trir =027 -, - f., =4,795MPa ou 4795KN / m?

Como 7,,,(4795) 27 ,(2725,7), a laje resiste a compressdo diagonal do concreto.

Verificacao Resistente na superficie Critica C* em Elementos Estruturais ou Trechos

sem Armadura de Punc¢ao (contorno u’)

a) Calculo da quantidade de barras na area solicitada

b)

Conforme foi calculado anteriormente, os espacamentos das barras de flexao sdo

esp, =esp, =0,20m.

0, - ¢, +(6-d) ~3
esp,

0, = ¢, +(6-d) ~3
esp,

Calculo da taxa de armadura

- @?
4¢.be
p, =——————=5439.10"
(¢, +6-d)-d,
- @?
4¢ .Qby
p,=—"———=5907-10"
(¢, +6-d)-d,

pP=4p,-p, =50668-107
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Verificacdo Resistente na Superficie Critica C° em Elementos Estruturais ou Trechos

sem Armadura de Punc¢ao (contorno u’)
20 Y
Tos =0,13-| 1+ r (100 p- f,,)? +0,lo,, = 0,658 MPa ou 658,4kN /m>

Como 7., (658,4) <7 ,(901]1), é necessario reforcar essa laje. Para esse trabalho a

solucdo adotada foi de um capitel curto. A figura abaixo mostra como seria a situacdo da laje

case resistisse aos esfor¢os de pungao, assim como os contornos criticos.

Amadura resistente

a flexao

oy 2

= | | | ' T
| | | < @
/ | | | ) © Tc‘i N

i s . N%‘— - —

Superficie Critica C’ Superficie Critica C’
Superficie Critica C 388 30 |38.8 Superficie Critica C

VISTA SUPERIOR DOS CONTORNQOS CRITICOS

Contomo Critico a 2d do pilar

————
- .

s ~
4 N
/ §
| \
| |
| |
| |
\ /
Y /

N /

\'H //

Figura 5. 4 - Armacio e geometria da laje sem capitel curto sem atender as exigéncias da NBR
Fonte: Elaboragao propria

Verificacao das superficies criticas do Capitel

Utilizando as prescrigdes do shear cap por Macgregor, adotou-se L. =0,13m como

projecdo vertical e L, =0,26m como projecdo horizontal do capitel. A projecdo horizontal
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foi o dobro da projecdo vertical mediante a necessidade de se aumentar o primetro critico para

aumentar a resiténcia a pung¢do da laje com capitel curto, entdo:

d =d+L =0324
d, =d=0,19%m

Com isso, de acordo com o estabelecido na norma, basta verificar o contorno C2".
a) Calculo dos perimetros criticos com capitel curto
Uey =8 L, +27(2d)+2-(c, +¢c,)=5,72m

b) Verificacdo Resistente na Superficie Critica C° em Elementos Estruturais ou

Trechos sem Armadura de Puncao (contorno C2")

ro o =139 _ 0 570MPaou STLSEN /m?
- d

Upy -

Como 7,,,(658,4)>7, ,(571,8), alaje resiste a pungao.

Armadura o~y 2

resistente a flexdo /’ ~
. = o Y e
o™~ = o
Superficie Critica C2° 38.8 26 26 38.8 Superficie Critica C2”
64.8 30 64.8
VISTA SUPERIOR DOS CONTORNOS CRITICOS
P T T Contorno Critico C2°
- ~ a 2d do capitel

s \
/ |

|

.l

\
\
|
\ !

~ -~
~ -

Contomo do Capitel

Figura 5. 5 - Armacio e geometria da laje com capitel curto atendendo as exigéncias da NBR
Fonte: Elaboragdo prépria
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ANEXO II1
Calculo do Viao Minimo

L. =2296588ft ou Tm
Calculo da Altura Minima da Laje
h=9,05in ou 0,23m
Calculo da Altura Util da Laje
d =7,64in ou 0,194m
Calculo da For¢a Solicitante de Projeto

V. (L L
v, = W =126,064kips ou V, -4,44822 = 560,76kN

Calculo do Perimetro Critico
d )
by=2-¢c,+2-c, +8-5=77,8m ou 1,.97m

Calculo da Forca Resistente
A forga resitente deve ser adotada como a menor das trés equacdes de resisténcia:

A=1
V,=4-1-\f. b, -d =150,37kips
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p="r=1
=)
ch:(2+%j-/1-,/fc'-bo-d:225,6kips
a, =40
a -d - .
Vc3:{ ;) +2J-/1-,Ifc -b, -d =222 8kips
0

Como V,, € o menor dos trés valores, tem-se que:
V.=¢-V,=0,75-150,37 =112,78kips ou 501,66kN

Como V_(50L,66kN) <V (560,76kN), a laje tem que ser refor¢ada. Para esse trabalho

foi escolhida a solugdo de se introduzir um capitel curto. O ACI denomina-o como shear cap.

Armadura resistente
a flexao

7 | | L

i i A AT 1 :lp
:

23

Superficie Critica Superficie Critica

9y 30 |97

VISTA SUPERIOR DOS CONTORNOS CRITICOS

Contorno Critico a d/2 do pilar

=

.

-
I |
I I
I |
I I
L ]

Figura 5. 6 - Armacio e geometria da laje sem capitel curto, sem atender as exigéncias do ACI
Fonte: Elaboragdo prépria
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Dimensionamento do Capitel

Quando da introdugdo de capitéis o ACI solicita que eles também sejam verificados. A
localiza¢do do primetro criticos deles esta a d/2 do pilar. Por esse motivo e para efeito de
comparagdo, a projecao horizontal sera o dobro da proje¢do vertical fixado em 50% da altura

da laje, entao:

P, =0,5-h=4,53in ou0,115m
P, =2-P, =9,055in ou 0,23m

h, =3-9,05512/2 =13,58 ou 0,345m

a) Calculo da Altura Util do Capitel

d_=d+0,5h=1218in ou 031m

b) Calculo do Perimetro Critico

d
by=2-¢c,+2-¢c, +8- 2*" =96in ou 2,44m

¢) Calculo da Forca Resistente

A=1
V. =4-2-Jf -b,-d. =2958kips
p=S1=1

=)

I/CZSC - (2+%] ' l '“ ﬂ, .bO .dsc = 443’7klps



v, :{“5 'd+2)/1-,/fc’-b0 -d =523 2kips

Como V', € o menor dos trés valores, logo:

V.=¢-V, =0,75-2958 = 221,8kips ou 986,8kN

Como V_(986,8kN) >V (560,8kN), o capitel resiste a pungao.

Dimensionamento da Laje com capitel

a)

b)

Novos Parametros

¢, =¢, +h=29.9in ou 0,76m

¢y, =¢ +0,5-h=299in ou 0,76m

Calculo do Perimetro Critico
d )
by=2-c,, +2-¢c,, +8-E =150,2in ou 3,8m

Calculo da Forca Resistente

v, :(2+%j-/1-,/fc’ by - d =435 4kips

v, :{“Z'd +2J-/1-,/fc' b, -d =292,8kips
0
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Como V', € o menor dos trés valores, logo:

V.=¢-V,=0,75-290,3 =217, 7kips ou 968,5kN

Como V_(968,5kN) >V, (560,8kN) , a laje resiste a pungdo a d/2 do capitel.

Se a projecdo horizontal fosse igual a projecdo vertical, a laje ainda seria resitente
fornecendo o valor de V,_(735,2kN) >V, (560,8kN). Aqui fica claro que a escolha da projecao
horizontal ter sido o dobro da projecdo vertical, pois a localizagdo a d /2 da face do pilar

ficaria fora do capitel.

Armmadura resistente
a flexdo Superficie Critica no capitel

L ©

= L T o -—
| | "
/ e sl | ! i S, :I\RS T; o ﬁ
| | ~F i ©
| 10
Superficie Critica na laje B @_7 9.7 13.3 Superficie Critica nalaje —
97] 23 23 | o7
327 30 |327

VISTA SUPERIOR DOS CONTORNOS CRITICOS

Contomo Critico a d/2 do Capitel

r— 1
|Aontomo Critico a d/2 do pilar

Contomo do Capitel

Figura 5. 7 — Armacio e geometria da laje com capitel curto atendendo as exigéncias do ACI
Fonte: Elaboragdo propria



ANEXO IV

Calculo da Forca Solicitante

Vg =L1-L2-(y, - (P, +Cp, +Cp,) +7. -C,) = 622.9kN

Calculo do Perimetro Critico

b..=4-3-d)+2-7-(05-d,))=2,94m
Dirog =2-¢,+2:¢,+2-7-(05-d,)=181m

by =k, by, =163

e

Calculo da Rotacio v

[ = 12 _ 434,7830MPa

Vs
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Quando a razdo entre o comprimento dos vaos da laje estiver entre 0,5 e 2,0 o raio de

momentos nulos na laje pode ser aproximado conforme a equagao abaixo:

ro=022-L_ =154m

L _ 0,026

=15 ¢
W ES

L
d

Calculo do Coeficiente k,/,

O coeficiente k, € dependente do tamanho maximo do agregado foi definido em:

dg =25mm

PR
* 16+d,

=0,78
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1
k =
VL5409 k,, -y -d

=0,198 onde d esta em mm

Calculo da Resisténcia a Puncao

Ve =k \/f_ck

Ve

‘b, -d, =220,9kN

174

Como V,,(220,9kN) <V,,(622,9kN), a laje necessitard de um reforco. O reforco

escolhido foi o capitel curto.

Armadura resistente
a flexao

/ | |

i, i B A e

19.4 1.6
23

155? 6

Superficie Critica Superficie Critica
9.7 30 9.7

VISTA SUPERIOR DOS CONTORNOS CRITICOS

Contomo Critico a d/2 do pilar

Figura 5. 8 - Armacio e geometria da laje sem capitel curto sem atender as exigéncias do FIB
Fonte: Elaboragdo propria

Verificaciao do Capitel

No FIB MODEL CODE 2010, nao ¢ apresentada a verificagdo de um capitel.
Entretanto, para sua verificagdo sera considerada nos calculos a altura do capitel com a carga

da laje.
h., =h+h=046m
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Pode-se observear que a projecdo vertical foi estabelicida para 0,23m e a projecdo
horizontal 0,46m. Os valores das projecdes nao sao iguais pelos mesmos motivos ja

esclarecidos no dimensionamento dos capitéis pelo ACIL.

Como a laje agora tem capitel,

d=d,=h,,—¢,, —cob=0,424m

v cap
a) Calculo do Perimetro Critico

b..=4-3-d)+2-7-(0,5-d)=642m
Dirg =2-¢,+2:¢,+2-7-(0,5-d,)=2,53m

b, =k, b

e 1,red

=0,9-2,53=2,28m
b) Calculo da Rotagdo v

A rotacdo y devera continuar com o mesmo valor pois com a introducao do capitel

curto apenas a regido da ligagao laje-pilar foi enrigecida.
¢) Calculo do Coeficiente &,
O mesmo comentario sobre a rotacdo  vale para este item.

d) Calculo da Resisténcia a Puncio

VRd :ky/'\/f_Ck

Ve

by -d, = 6752kN

Como V,,(675,2kN) > V,,(622,9kN) , o capitel resiste a puncao.
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Armadura resistente a flexao Superficie Critica no capitel

. . — . o f
/ | | T | T‘*- &
| L e . o (s3]
P l : % |‘_ %
| | © -
Superficie Critica ! ' &~
b7 363 D7 b7 363 0.7 Superficie Critica
46 48
55.7 30 55.7

VISTA SUPERIOR DOS CONTORNOS CRITICOS

—_————— e ~

(

| | Contorno Critico a d/2 do pilar

| |4

| / | Contomo Critico a d/2 do Cag
| T T |

| f |/ Contorno do Capitel

| | | |
| | | /
|

| |

|

|

|

\

|
|
|
|
|
/
Figura 5. 9 - Armacio e geometria da laje com capitel curto atendendo as exigéncias do FIB
Fonte: Elaboragdo propria

Verificacido da Laje apos o Capitel
a) Calculo da Forg¢a Solicitante

Assim como em todos os métodos normativos ja apresentados, a forca solicitante
deveria ser diminuida em relagdo a area do capitel principalmente quando eles acabam tendo
um tamanho significativo o qual foi esse caso do FIB. Entretanto isso ndo sera feito mediante

as comparagoes ainda a serem realizadas.
b) Calculo do Perimetro Critico

Co =1,22m
Copr =1,22m

bmax :4(3dv)+27l'(0,5dv):2,94m

bO = bmax = ke ’ bl,red = 2,65”’1
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¢) Calculo da Rotacgao v
A rotacdo  continua com o mesmo valor.

d) Calculo do Coeficiente k,
O coeficiente ky, também continua com o mesmo valor

e) Calculo da Resisténcia a Puncio

Vea =k, -—Vyf”k-bo -d, =359,1kN

Como V,,(359,1kN) >V ,(622,9kN), a laje ainda ndo resiste a pungdo (ver Figura
5.9).

Observou-se que mesmo com a utilizacdo de um capitel curto, a laje ndo obteve
resiténcia suficiente para suportar a carga solicitante. Os valores sdo discrepantes. A
explicacdo para tal fato, se da pelo perimetro critico a d/2 do apoio (capitel ou pilar), que

sempre estd limitado a 3-d por face de apoio (pilar ou capitel), ou seja, a partir de um certo

tamanho do capitel, ndo adianta aumenta-lo pois o perimetro critico ja chegou ao seu maximo.
Para que o dimensionamento nao fique limitado ao perimetro critico, pode-se tentar
algumas alternativas como o aumento do fck do concreto, a reducdo dos vaos entre pilares, o
aumento da armadura de flexdo, a substitui¢ao por outro tipo de laje mais leve (nervurada por
exemplo) ou o aumento da espessura da laje.
Para esse trabalho, foi escolhido apenas o aumento da espessura. Com isso sera

necessario novamente o calculo da armadura de flex3o.
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ANEXO V

Determinacio do novo M

1,01
My =12 = 46LSAN

Determinacio dos novos momentos efetivos

M, .
M, == ~apiom
2 m

2
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ANEXO VI
d,=d=0,294
Calculo da Forca Solicitante
Vig =L1-L2-(y, - (P, +Cp, +Cp,) +y,.-C,)="883kN
Calculo do Perimetro Critico

b =4-3-d)+2-7-(0,5-d,)=4,45m
by=2-¢c,+2-c,+2-7-(0,5-d,)=2,12m

bO = bmax = ke ’ bl,red = 1’91m
Calculo da Rotacio v

foa = & =434,783MPa
Vs
Quando a razdo entre o comprimento dos vaos da laje estiver entre 0,5 € 2,0 o aio de
moemtnos nulos na laje pode ser aproximado conforme a equagao abaixo:
r,=022-L =154m

v =15

.”_S.QZO,OU
d E,

Calculo do Coeficiente ky,

dg =25mm
k, = 32 =0,78
g 16+d,

1
k =
Y L5409k, w-d

=0,199 onde d esta em mm.
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Calculo da Resisténcia a Puncio

Vea =k, - V;”" by -d, =394,2kN

Como V,,(394,2kN) <V,,(788,3kN), a laje necessitard de um reforco. O reforco

escolhido foi o capitel curto.

Armadura resistente

a flexao
: oy 2
I
|
/ | © > 8
s A A b 4T ™
o~ r
Superficie Critica Superficie Critica
147 30 |(14]7

VISTA SUPERIOR DOS CONTORNOS CRITICOS
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Figura 5. 10 - Armacao e geometria da laje sem capitel curto sem atender as exigéncias do FIB
Fonte: Elaboragdo prépria

Verificaciao do Capitel

No FIB MODEL CODE 2010, nao ¢ apresentada a verificagdo de um capitel.
Entretanto, para sua verificagdo sera considerada nos calculos a altura do capitel com a carga

da laje.

hyy =h+0,55-h=0,51m
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Pode-se observear que a projecdo vertical foi estabelicida para 0,18m e a projecdo
horizontal 0,36m. Os valores das proje¢des ndo sdo iguais pelos mesmos motivos ja

esclarecidos no dimensionamento dos capitéis pelo ACIL.
a) Calculo do Perimetro Critico

bmax :4(3dv)+27[(055dv):7917m
Dirg =2-¢,+2-¢c,+2-7-(05-d,)=2,69m

by =k, b, =2,42m
b) Calculo da Rotagao v

A rotacdo y devera continuar com o mesmo valor pois com a introducao do capitel

curto apenas a regido da ligacao laje-pilar foi enrigecida.

¢) Calculo do Coeficiente &,

O mesmo comentario sobre a rotacdo i vale para este item.

d) Calculo da Resisténcia a Puncio

Vea =k, -—Vyf”k-bo -d, = 805,2kN

Como V,,(805,2kN) >V, (788,3kN) , o capitel resiste a puncao.



135

Armadura resistente a flexdo Superficie Critica no capitel
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Figura 5. 11 - Armacio e geometria da laje com capitel curto atendendo as exigéncias do FIB
Fonte: Elaboragao propria

Verificacio da Laje apos o Capitel

a) Calculo da Forg¢a Solicitante

Assim como em todos os métodos normativos ja apresentados, a forca solicitante
deveria ser diminuida em relagdo a area do capitel principalmente quando eles acbam tendo
um tamanho significativo o qual foi esse caso do FIB. Entretanto, isso ndo sera feito mediante

as comparagoes ainda a serem realizadas.

b) Calculo do Perimetro Critico

=1,02m

capl

Coupr = 1,02m

b =4-3-d)+2-7-(05-d,)=445m
bO = bmax = ke ’ bl,red = 4’00m
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¢) Calculo da Rotacgao v
A rotacdo  continua com o mesmo valor.

d) Calculo do Coeficiente k,
O coeficiente ky, também continua com o mesmo valor

e) Calculo da Resisténcia a Puncio

Vea =k, -—Vyf”k-bo -d, = 825,6kN

Como V,,(825,6kN) >V ,,(788,3kN), a laje com capitel curto resiste a pungdo (ver
Figura 5.11).



