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RESUMO

Esta pesquisa tem como objetivo comparar o dimensionamento de lajes lisas de concreto
protendido com cordoalhas ndo aderentes, submetidas a puncdo, em apoios sujeitos a
transferéncia de momento na ligacdo. As analises foram feitas por meio das normas NBR
6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e ACI 318-19, com uma rotina de célculos no Microsoft Excel.
Foi também utilizado o software Structural Analysis Programs (STRAP), com objetivo de
obtencdo dos esforcos atuantes nas ligagOes, dadas as excentricidades dos modelos. Os
procedimentos foram comparados entre si, e também foi feita uma analise a respeito dos
parametros utilizados para dimensionamento, como: sobrecarga, secdo dos pilares, tensdo de
compressdo devido a protensdo, taxa de armadura de flexdo e resisténcia caracteristica do
concreto a compressdo. Os modelos englobaram pilares com momento em uma ou duas direces
e pilares de borda e de canto. Em geral, os procedimentos normativos NBR 6118:2014 e EN
1992-1-1 foram mais econémicos para o dimensionamento a punc¢do do que a norma ACI 318-
19.

Palavras-chave: Puncéo, Laje lisa, Transferéncia de momento, Ligacéo laje-pilar.



ABSTRACT

This research aims to compare the design of unbonded prestressed concrete flat slabs, subjected
to punching shear in supports, with bending moment transfer in the connection. The analysis
were performed using NBR 6118: 2014, EN 1992-1-1: 2004 and ACI 318-19, with a calculation
routine done in Microsoft Excel. The Structural Analysis Programs (STRAP) software was also
used, to obtain the connection stress, given the eccentricities of the models. The procedures
were compared to each other, and an analysis was also made of the parameters used for design,
such as: overload, column sections, prestressing concrete stress, flexural reinforcement rate and
concrete compression stress. The models included columns with bending moment in one or two
directions and edge and corner columns. In general, the normative procedures NBR 6118: 2014
and EN 1992-1-1 were more economical for punching shear design than the ACI 318-19
standard.

Keywords: Punching shear, Flat Slabs, Bending Moment Transfer, Slab-column connection
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1 INTRODUCAO
1.1 Considerac0es Iniciais

Os sistemas estruturais convencionais utilizados a principio, eram simples, basicamente
compostos de lajes macicas, apoiadas sobre vigas, com estas transmitindo os esfor¢os aos
pilares e posteriormente as fundagdes. A necessidade de edificios cada vez mais altos e amplos
e de grandes estruturas que fossem otimizadas, com elementos mais esbeltos, para melhor
aproveitamento de espaco, porém, ainda seguros e vidveis economicamente, foi o que

impulsionou os estudos a respeito de novos métodos que atendessem a demanda.

by

O avanco tecnologico possibilitou a engenharia o desenvolvimento de diversos sistemas
estruturais alternativos para sustentacdo de edificios, visando o aumento da produtividade e a
qualidade das obras, aprimorando assim os métodos construtivos. Houve, com o progresso, a
criacdo de diversos softwares computacionais, capazes de realizar analises estruturais com
agilidade nas etapas iniciais do projeto. Dessa forma, ensaios destrutivos laboratoriais e
prolongados, ndo sdo mais a unica solugdo, ha a possibilidade de simulacbes especificas para

cada caso a ser estudado.

Um exemplo desses novos sistemas estruturais, introduzido a principio por Turner (1905), nos
Estados Unidos, é a utilizacdo de lajes lisas, ou lajes sem vigas, definidas como elementos de
laje apoiados diretamente nos pilares. Como pode-se ver na Figura 1.1, essa técnica ainda pode

contar com a utilizacdo de engrossamento na regido de contato de pilar-laje.

Figura 1. 1 Representacéo de laje lisa e laje cogumelo

PILAR DE PILAR DE
CANTO CANTO
| e | | CAPITEL
-

PILAR
INTERNO

PILAR
INTERNO

LAJELISA LAJE COGUMELO (CAPITEL)

PILAR DE PILARDE
CANTO M CANTO

"
=

BORDA

CAPITEL

PILAR
INTERNO

LAJE COGUMELO (ABACO) LAJE COGUMELO [ABACO +CAPITEL)

Fonte: Adaptado de Lima Neto et al. (2013).
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Esse tipo de sistema apresenta diversas vantagens em relagcdo aos convencionais. Pode-se citar:
possibilidade de maior pé direito, grande flexibilidade no fechamento vertical dos comodos;
facilidade na execucdo do cimbramento, com menor uso de recortes nas formas; agilidade na
concretagem; diminuicdo da dificuldade de langamento e adensamento do concreto; preciséo e
simplicidade no acabamento; facilidade na execucdo das instalagdes elétricas e hidraulicas,
visto que ndo ha necessidade de realizacdo de contorno ou furos em vigas, resultando em uma

execucdo mais agil e mais racional, portanto mais econémica.

Apesar das vantagens, alguns problemas devido a utilizacdo de lajes lisas podem surgir, se
fazendo necessario estudos prévios de comparacao a outros sistemas estruturais. De acordo com
Melges (2001), o primeiro problema diz respeito a estabilidade global, pois as bordas das lajes
ficam livres pela auséncia de vigas, causando assim a pequena rigidez da estrutura em relacédo
as acdes horizontais (ventos, efeitos de segunda ordem, etc.). Esse problema pode ser
solucionado com o enrijecimento da estrutura ou fixacdo da mesma no pogo do elevador ou

escadas, por exemplo.

A segunda complicacgdo, de acordo com o autor, sdo os grandes deslocamentos transversais, que
podem ser vencidos através da utilizacao de vigas nas bordas livres da laje, ou com a utilizacdo

de protens&o, ou seja, armadura ativa, que diminui esses deslocamentos no meio do véo.

O terceiro grande problema, foco desta pesquisa, € o efeito de puncdo. Devido aos esforcos de
flex&o e cisalhamento na regido de ligacéo entre laje-pilar, ocorrem tensdes que podem provocar
a ruptura da estrutura. Esta ocorre com um carregamento aplicado inferior ao equivalente de
resisténcia a flexdo, e é caracterizada como fragil, ou seja, ha uma propagacdo rapida das
trincas, podendo dar-se sem que a estrutura apresente sinais de problemas, de forma abrupta.
Solugdes devem ser tomadas para que se garanta que, caso a ruina aconteca, ndo seja por

puncao, e sim por flexdo.

Segundo Oliveira (2008), existem algumas solugdes para a prevencao da ocorréncia de puncao,
a citar: o uso de capitéis (aumento no volume do pilar na regido inferior de contato desse com
a laje) ou pastilhas (aumento da espessura da laje na regido do pilar), que combatem o efeito da
tensdo de cisalhamento que ocorre. Porém, essas solu¢bes acabam por reduzir uma das
vantagens da utilizacdo desse sistema estrutural, que seria a obtencdo de uma laje plana. Nesse
caso, o autor afirma que o uso de armadura especifica de pungdo é uma boa solucao para esse
caso, além do emprego de protensdo, que reduz a forca de cisalhamento, visto que a protensédo

gera componentes verticais que amenizam esse efeito.
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A NBR 6118:2014 define a ruptura por pungdo como “...um tipo de ruina que pode ocorrer
quando forcas concentradas (ou atuando em pequenas areas) sdao aplicadas diretamente nas
lajes, causando sua perfuragdo”. Esse tipo de ruptura € particularmente mais complexo em
pilares de borda e de canto, onde pode ocorrer com carregamentos abaixo da capacidade de

flex&o calculada, devido a esforcos de cisalhamento e de excentricidades.

A resisténcia a puncdo da estrutura depende de vérios fatores, podendo citar: 0 comprimento
dos lados do pilar, o perimetro de contato entre esses e a laje, a altura da laje, excentricidades
de carregamentos, resisténcia a compressdo do concreto (valor de fc), taxa de armadura de
flexdo, armadura de cisalhamento, armadura de protensdo, além da existéncia ou nao de furos

adjacentes.

Para que se facam as corretas avaliacOes a respeito dos esfor¢os resistentes € necessario avaliar
todos os critérios citados, além das excentricidades e a relacdo entre 0 momento fletor e o

esforgo cortante que é transmitido ao pilar.

Esse tipo de ruina em estruturas € o objeto de estudo desta pesquisa, que compara trés
procedimentos normativos, um nacional e dois, internacionais, para o dimensionamento de lajes

de concreto protendido com cordoalhas ndo aderentes.

1.2 Justificativa

E essencial que se pense na solugdo dos possiveis problemas que podem ocorrer nas estruturas
dependendo de cada peculiaridade, por isso se faz necessario uma normatizagdo dos calculos.
A padronizacdo dos servicos na engenharia através de normas técnicas € uma necessidade, que
busca além da seguranca, a qualidade do produto oferecido aos clientes. Com avancos
realizados através de novas pesquisas, também se fazem necessarios ajustes nas mesmas para

que ndo fiquem defasadas.

A situacdo estudada nesta pesquisa € a divergéncia das formulacGes abordadas pelas normas
ABNT NBR 6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e ACI 318-19 quanto ao dimensionamento a
puncdo em lajes lisas de concreto protendido para ligacGes de apoios com transferéncia de
momento. Tambeém foram analisados os parametros envolvidos nesse célculo. Dessa forma, as
observacoes feitas nesse trabalho poderéo ser utilizadas a fim de otimizar a base de calculos ja

existente.
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1.3 Objetivos

1.3.1 Objetivo Geral

Este trabalho tem como objetivo principal realizar um estudo paramétrico a respeito do
dimensionamento de lajes lisas de concreto protendido submetidas a puncéo, para ligacdes entre
laje-pilar sujeitas a transferéncia de momento. O dimensionamento é comparado por meio das
normas NBR 6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e ACI 318-19.

1.3.2 Objetivos Especificos

e Realizar dimensionamentos tedricos variando a sobrecarga do edificio, a tensdo de
compressdo, a resisténcia do concreto, a taxa de armadura longitudinal e a se¢do dos
pilares, mantendo constante a espessura da laje;

e Analisar a influéncia dos parametros levados em consideracdo no céalculo de
dimensionamento a punc¢do de cada norma;

e Comparar os resultados obtidos segundo os trés procedimentos normativos em questao.

1.4 Metodologia

Foram realizados diversos dimensionamentos tedricos em uma anlise paramétrica, para uma
ligacdo entre uma laje lisa e pilares com transferéncia de momento, sendo esses pilares internos
com momento em uma direcdo, duas direcdes, pilares de borda e de canto. As lajes possuem
espessura fixa de 18 cm de altura, porém variam-se: a sobrecarga do edificio, a tensédo de
compressdo decorrente da protensao, a resisténcia caracteristica do concreto a compressdo, a
taxa de armadura longitudinal e a sec¢éo dos pilares, totalizando assim 324 modelos por pilar, e

1296 no total, para que se faca a comparacgdo entre as trés normas em questao.

Os modelos foram discretizados através do software de analise de elementos finitos STRAP

2017, como objetivo de se obter os esfor¢os solicitantes na ligacao laje-pilar de borda.
Para isso, as seguintes etapas foram seguidas:

e Realizacao de pesquisa bibliogréfica referente ao dimensionamento a puncéo em lajes
lisas de concreto armado e protendido, para que entender o nivel de desenvolvimento
técnico-cientifico na area;

e Apresentagdo dos procedimentos normativos NBR 6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e
ACIl 318-19 quanto as suas diretrizes nas formulagdes para o célculo de

dimensionamento a puncéo;
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e Realizacdo dos modelos computacionais das lajes lisas propostas através do software
STRAP 2017 para obtencéo de esfor¢os, onde as lajes sdo compostas por elementos de
placa e os pilares por elementos de barra, com comportamento elastico-linear;

e Comparacdo dos dimensionamentos para cada situacdo de variaveis propostas e as
diferentes normas;

e Analise dos resultados teoricos

e Apresentagdo dos resultados e conclusdes.
1.5 Estrutura da Dissertagdo
Este trabalho sera dividido em sete capitulos

Capitulo 1: Introducéo

Apresentacdo do tema abordado, contextualizando a problematica envolvida, a justificativa, 0s
objetivos gerais e especificos e a metodologia da pesquisa.
Capitulo 2: Revisdo Bibliogréfica

Exposicdo de conceitos basicos necessarios ao entendimento de pungdo em lajes lisas e lajes
protendidas, exposi¢do de um breve histérico de algumas pesquisas internacionais e nacionais
que foram importantes para o atual nivel de conhecimento a respeito do assunto e detalhamento

dos escopos das normas a respeito das formulagdes nelas contidas.
Capitulo 3: Descrigdo das Analises Paramétricas

Apresentacdo dos modelos e procedimentos utilizados, além da especificacdo dos parametros
envolvidos, como a espessura da laje, variacdo da sobrecarga, da secéo transversal dos pilares,
da taxa de armadura, da resisténcia do concreto e da tensdo de compressdo. Realizagdo dos
dimensionamentos a partir do software STRAP 2017 e das formulacGes discutidas no capitulo

anterior.
Capitulo 4: Resultados

Apresentacdo dos resultados obtidos nos dimensionamentos realizados no capitulo anterior

quanto a resisténcia da estrutura a puncéao, por meio de gréaficos e tabelas.
Capitulo 5: Analise dos resultados

Comparacéo dos resultados obtidos para cada modelo ensaiado pelo software e para cada norma

em questao.

Capitulo 6: Concluséo e Sugestdes
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Apresentacdo das conclusdes a respeito dos objetivos a serem alcangados e sugestdes para
trabalhos futuros

Capitulo 7: Referéncias Bibliogréaficas

Exposicao da bibliografia que foi consultada para realizacdo dessa pesquisa
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo sdo apresentados os conceitos fundamentais para entendimento do assunto,
assim como um breve histérico de algumas pesquisas realizadas na area. Também séo descritos

0s procedimentos normativos que foram utilizados para analise numérica deste trabalho.

2.1 Conceitos Fundamentais

Lajes lisas ou planas sdo definidas por serem apoiadas diretamente nos pilares, sem a utilizacéo
de vigas ou de qualquer aumento na espessura da ligagdo. Sdo muito utilizadas pois possuem
diversas vantagens em relacdo aos sistemas estruturais convencionais com vigas,
principalmente por questdes arquitetdnicas. O problema desse sistema estrutural, abordado

nesta pesquisa, € a ruptura por pungao.
O fendmeno da puncdo pode ser definido como

[...] um modo de ruptura que ocorre por cisalhamento em elementos delgados
submetidos a carga ou reagdo concentrada aplicada transversalmente, que provoca
elevadas tensbes de cisalhamento em torno de regides relativamente pequenas,

podendo resultar em ruptura fragil.
ALBUQUERQUE, 2015.
No caso de lajes lisas, a puncdo ocorre em conexdes entre a laje e o pilar, onde a superficie de

contato do pilar é relativamente pequena em relacdo a laje e ocorre a tendéncia de furo, por

causa da elevada concentragdo de tensdes, como é mostrado na Figura 2.1.

Figura 2. 1 Concentracéo de tens@es na laje lisa e ruptura por pungdo

Fissura Critica de
Cisalhamento

Fonte: Adaptado de Muttoni e Ruiz, 2008.
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Esse tipo de ruptura é caracterizado por ser fragil, ou seja, as trincas se propagam rapidamente
e ocorre apenas uma pequena deformacdo plastica, portanto a estrutura ndo demonstra sinais de
adverténcias antes da ocorréncia da falha. Além disso a estrutura pode vir a ruina por colapso
progressivo, de modo que, ao perder a resisténcia estrutural em um ponto de tensdo (um dos
apoios, por exemplo), h&a uma redistribuicdo de esforcos aos apoios vizinhos, que entdo ficam

sobrecarregados e também rompem.

2.2 Fatores que influenciam na resisténcia a puncéo

Os parametros que sao levados em consideragdo para a obtencao da resisténcia a puncao variam
de acordo com os critérios de célculo, que podem ser baseados em ensaios experimentais de
diversas pesquisas realizadas na area. Isso ocorre devido a complexidade do estado triaxial de
tensdes no qual o concreto esta submetido. Portanto, os procedimentos normativos, de modo

geral, dependem dos seguintes fatores:

e Espessura da laje;

e Geometria e localizacdo dos pilares (internos, de borda ou de canto);

e Resisténcia do concreto (fc);

e Aberturas na laje proximas ao pilar;

e Taxa de armadura de flex&o e altura efetiva da mesma;

e Tensdo de compressdo atuante devido a utilizacdo de armadura de protensao;
¢ Relacdo momento fletor/esforgo cortante na ligacédo pilar-laje;

e Presenca ou nao de armadura de cisalhamento para combate do puncionamento.

Para combater esse tipo de ruina, pode-se fazer o uso de capiteis, que sdo engrossamentos na
secdo transversal do pilar, aumentar a resisténcia a compressao do concreto ou ainda utilizar

armaduras especificas para combater a puncéo.

2.3 Armadura de pungéo

A utilizagdo de armadura de puncgdo, além de aumentar a capacidade resistente da estrutura,
leva a uma maior ductilidade da ligacdo, podendo assim modificar o tipo de ruptura, para que
ndo seja abrupta. Esse tipo de solugdo tem sido adotado com maior frequéncia para que 0s
beneficios da utilizacdo da laje lisa sejam mantidos. Estudos de Takeya (1981) j& mostravam
que a capacidade resistente da ligacdo laje-pilar pode aumentar em até 64% quando adicionados

estribos, e que a ruptura ndo se dava mais apenas por pungdo pura, mas puncdo com flexdo,
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comprovando assim que o colapso pode ser prevenido. Existem diversos tipos de armadura

utilizados para esse fim, e estas seréo vistas a seguir.
2.3.1 Tipos de armadura de puncao

a) Estribos

Os estribos, mais utilizados no Brasil, aumentam a resisténcia da laje ao cisalhamento,
postergando a fissuracdo do concreto na regido da ligagdo. Eles podem ter vérias formas, sendo
abertos ou fechados retangulares, associados entre si, retos ou inclinados ou ainda abertos em

formato de ganchos, como se vé na Figura 2.2.

Figura 2. 2 Tipos e inclinagdes dos estribos

L[] 1 4 ANN

L

. Estribos verticais Estribos inclinados
Simples Duplo Triplo Gancho

isolado

Tipos de estribos Inclinacéo dos estribas

Fonte: Adaptado de Melges, 2001.

Deve-se dar atencdo especial a ancoragem dos estribos, principalmente em lajes menos
espessas, pois quando esta ndo é bem-feita, pode haver escorregamento, causando grandes
fissuragdes, tornando seu uso ineficaz e prejudicando a seguranca da ligacdo. Os estribos
possuem a grande vantagem de ndo interferirem na armadura longitudinal, de flex&o, e dos

pilares, sendo de facil e rapida execucdo na obra.
b) Conectores tipo pino (Studs)

Esse € o tipo de armadura mais indicado pelas normas, pois sdo 0s que menos interferem nas
outras armaduras existentes, como as de flex&o, as cordoalhas protendidas e dos pilares, como
se vé na Figura 2.3. Segundo Figueiredo Filho (1989) este tipo de armadura apresenta algumas
vantagens, podendo citar: serem de facil instalacdo, mesmo em lajes esbeltas; ndo interferem
na execucdo nem posicionamento das demais armaduras; possibilitam uma ancoragem
satisfatoria em ambas extremidades do pino, fazendo assim com que toda capacidade da
armadura seja utilizada antes da ruptura e aumentam a resisténcia e ductilidade da ligac&o laje-

pilar.
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Figura 2. 3 Conectores tipo pino

Fonte: a) Adaptado de Melges, 2001. b) Adaptado de Leite, 2015.

Esse tipo de conector precisa possuir extremidade alargada e devem ser ancorados garantindo
que a armadura negativa esteja abaixo da chapa de ancoragem e além do centro de gravidade

das armaduras comprimidas.
c) Shearheads

Sao compostos de perfis metalicos embutidos na laje, na regido de ligacdo com o pilar. Muito
utilizados nos Estados Unidos, porém ndo praticos, pois tem o custo elevado e exigem

soldagem. A NBR 6118:2014 ndo contempla esse tipo de solucao.

De acordo com Liborio (1985) alguns estudos apontam que ha um acréscimo na resisténcia da
ligacdo laje-pilar interno na ordem de 40 a 70 % devido ao uso de shearheads. Os perfis tipo U
costumam ser posicionados ao redor do pilar, enquanto os tipos | atravessam a se¢éo transversal

do mesmo, como mostra a Figura 2.4.

Figura 2. 4 Exemplos de Shearheads

Corte A-A Planta Corte A-A Planta

a) perfis metalicos tipo "U" b) perfis metalicos tipo "I"

Fonte: Melges, 2001.
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2.4 Analise da superficie de ruina

Como em regides de ligacdes de pilares internos ou externos com lajes sem vigas existe uma
concentracdo de tensdes, principalmente cisalhantes, h4 uma grande probabilidade da ruptura
se dar por puncdo com uma carga muito menor do que a resisténcia a flexao do sistema. Ocorre,
portanto, 0 esmagamento do concreto no entorno do pilar, que é a regido de ligacdo, antes do
aco alcancar sua deformacdo de escoamento, devido as cargas concentradas e aos momentos

desbalanceados.

Para o caso de pilares com localizacdo excéntrica na laje, € intrinseco a situacao de transferéncia
de esforcos cortante e momentos desbalanceados a ligacdo deste com a laje, por causa da
posicdo em que se encontram. Com as cargas advindas do préprio peso e demais esforgcos
solicitantes externos, como, por exemplo, o vento, que € uma carga horizontal, ocorre um
aumento consideravel de momentos desbalanceados, que provocam distribuicGes néo

uniformes nas tensdes, na regido de ligacao e reduz a resisténcia da estrutura a puncéo.

De acordo com Albuquerque (2014) esses esforcos sdo transferidos pela combinacéo de flexdo,
torcdo e cisalhamento nas faces da secdo critica. Quando a resisténcia tltima é alcancada, a laje
rompe na diagonal solicitada a tracdo, na direcdo do pilar onde a tensdo do cisalhamento vertical
é maior, que normalmente é o lado que atua 0 maior momento negativo, ou ainda por puncao

com esmagamento de biela.

Devido a combinacgdo de esforcos na ligacdo, a superficie de ruina dos pilares de extremidade
se altera junto as bordas livres da laje, porém, de acordo com Melges (2001) ainda possuem a
mesma forma dos casos com simetria, junto ao canto interno dos pilares de canto e a face interna

dos pilares de borda, como se vé na Figura 2.5.

Figura 2. 5 Perspectiva das superficies de ruptura dos pilares de acordo com seu posicionamento

(a) Pilar interno (b) Pilar de borda (c) Pilar de canto

Fonte: Albuquerque, 2015.
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2.5 Mecanismos de ruptura a puncao

O mecanismo de ruptura por puncao em pilar com excentricidade é explicado por Villa Verde
(2008) por meio da Figura 2.6, onde se vé My, momento fletor ultimo resistente e Vy, forca
cortante Gltima resistente, ambos transferidos da ligacdo com o pilar para o centroide do

perimetro critico da laje.

Na figura, V1 é a forca cortante transmitida para a face frontal do perimetro critico e V> para
ambas faces laterais. A soma do momento fletor My com 0s momentos torgores My gera 0
momento total que atua de maneira perpendicular a borda da laje (M=M1+2Mt). O momento
que age na face frontal (M1) pode ser dividido em duas partes, a primeira proveniente da
resisténcia da laje a flexdo, a outra advinda da excentricidade da forca Vi em relacdo ao

centroide do perimetro critico e os My agem na lateral da laje.

De acordo com o autor, devido ao fato de a distribuicdo de tensdes de cisalhamento nas faces
da regido critica serem indefinidas, apenas M1 pode ser determinado com certa precisao,
portanto, assume-se que a parcela de V, transmitida a cada face é proporcional a divisdo do
comprimento de cada face do perimetro critico, pelo comprimento do perimetro total. Um
exemplo para essa situacdo seria V1 na figura, que é igual a Vu (b2/u), sendo que u representa o

perimetro critico.

Villa Verde (2008) ainda cita que os procedimentos normativos fazem o célculo das tensdes
atuantes de cisalhamento nessa regido critica com a forga e momento resultantes no centroide

do perimetro e comparam as maiores tensdes atuantes e resistentes, distribuidas na regiao.

A partir do conhecimento a respeito dos esforcos atuantes, Diaz (2018) afirma que se pode
dividir o processo de ruptura em quatro fases distintas, que representam bem o comportamento
da estrutura, percebidos principalmente em ensaios de carga real realizados por outros autores.
A primeira fase é eléstica-linear, onde ocorre a deformacéo eléstica da laje sem fissuras. A
segunda é a fase da resisténcia a flexdo, onde ha o aparecimento de fissuras radiais, localizadas

apenas na face superior da laje.

Conforme as cargas aumentam, ha também o aparecimento de fissuras tangenciais ou
circunferenciais, que contornam a regido do pilar. Ja a terceira fase é chamada de resisténcia ao
cisalnamento. Nela ocorrem mais fissuras tangenciais, que vao crescendo ao longo da altura da
laje como fissuras inclinadas, na regido de ligacdo com o pilar, com carregamentos entre 50%
e 70% da carga ultima. O cone de puncdo é formado quando essas fissuras chegam a um certo

limite, entdo se cria uma superficie de ruptura, com angulo de aproximadamente 30°. A ruptura
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ocorre de maneira fragil. Na Gltima fase, pos-ruptura, a laje é repartida em duas partes limitadas
pelas fissuras de cisalhamento, e apenas a armadura longitudinal que se encarrega da unido das

mesmas.

Figura 2. 6 Transferéncia de esforco entre a laje e o pilar de extremidade na dire¢do perpendicular a borda

face lateral da ; face frontal
seqdo critica Y - = dasec¢do critica

M = Mgyt M
V=vVi+2V,

~ |~
Y

V+Fy

Fonte: Villa VVerde, 2008.

Pode-se ver um esquema das fases descritas na Figura 2.7 a seguir, que demonstra a fissuracao

a partir de parcelas de carregamento até a carga Ultima de resisténcia (Py).

Figura 2. 7 Representacdo esquematica de fissuragdo em laje submetida a carregamento concentrado e evolugao
da fissuracdo para diferentes niveis de carregamentos.

Fissuras tangenciais (cisalhamento)

]| e
i ¢l
e
]

c)0,5Pu<P<07Pu d)P=Fu

Fonte: Adaptado de Diaz, 2018 e Afonso, 2010.
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Pesquisas de Guandalini (2006) mostraram que quando aplicado um carregamento entre 80% e
90% da carga ultima de resisténcia da ligacdo, a deformacgdo de compressdo comega a diminuir,
e, em alguns casos, até apresentar deformacgdes por tracdo. Muttoni (2008) explica esse
fendmeno como consequéncia da redistribuicdo dos esforcos na laje, que ocorre para manter o
equilibrio da estrutura. Por conta deste fendmeno, ha uma modificagdo da biela comprimida no

momento da ruptura, como se vé na Figura 2.8

Figura 2. 8 Biela de compressdo durante os carregamentos Ultimos

P=Pu *

P<Py Fissura critica

Zona comprimida Zona tracionada

Fonte: Adaptado de Guandalini (2006).

2.6 Modelos de calculo

Existem diversas maneiras para se realizar o calculo de lajes lisas, e esses procedimentos devem
garantir seguranca e estabilidade da estrutura, atendendo os estados limites Gltimo e de servico.
Nem todos os métodos de calculo atendem a todos os critérios exigidos, portanto é necessario
que se faca uma avaliacdo para eventuais analises adicionais. Serdo apresentados trés métodos

mais usuais.

2.6.1 Meétodo dos pérticos equivalentes (MPE)

De acordo com Colonese (2008), na década de 1930 ocorreu a primeira proposta de calculo de
lajes através do método do pdrtico equivalente, porém somente em 1948 foi que surgiu um
método detalhado para essa analise, que foi incorporado pelo ACI com o nome de “Projeto por
Andlise Elastica”. Atualmente esse método € o primeiro indicado em procedimentos normativos
para lajes de concreto armado, como por exemplo além do ACI 318 (2019) o EC 2 (2004) e a
NBR 6118 (2014).

O procedimento consiste em uma suposicdo de que a estrutura esta dividida, em ambas as
direces, em uma série de porticos multiplos, formando um grupo de pilares e faixas
horizontais, onde a inércia é igual a da regido da laje limitada pela metade da distancia entre

duas linhas de pilares. Esse método ndo é indicado para o caso de lajes lisas com formatos
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irregulares, diferentes de retangulares, pois a forma néo seria precisa. Nesses casos recomenda-

se a utilizacdo de outros métodos.

Para o célculo de esforcos resultantes de cargas verticais por esse método os porticos sao
considerados isoladamente para cada pavimento, com pilares superiores e inferiores engastados
nas extremidades e o carregamento total atuando em cada uma das dire¢des. No caso de lajes
lisas, 0 mecanismo funciona da mesma maneira que laje armada em apenas uma direcao.
Obtém-se 0 momento fletor médio por meio de recomendacgdes, que dependem do
procedimento adotado, como, por exemplo, na norma brasileira adota-se 45% dos momentos
positivos para as faixas internas, 27,5% dos momentos positivos para as faixas externas, 25%
dos momentos negativos para as faixas internas e 37,5 % dos momentos negativos para faixas
externas (NBR 6118 — 2014). Pode-se ver 0 esquema apresentado no procedimento normativo

na Figura 2.9.

Ha& de se acrescentar que nessa modelagem ndo ocorre a simples divisdo da laje em porticos,
como no método do portico simples, pois as rigidezes dos pilares sdo diminuidas para
considerar a continuidade da laje em duas direcBes. Ocorre entdo, momentos menores nos
apoios e maiores nos vaos, resultando em um dimensionamento mais econémico, vantajosos

em lajes protendidas, pois os momentos sao melhor distribuidos (LOUREIRO, 2006).

Figura 2. 9 Faixas de laje para distribuicdo dos esfor¢os nos pdrticos maltiplos

i —— —
Fy =1 =1 T )
L2/ Faixa externa (fe)
Li/Md
L2 h Faixas internas (i)
L2/4 r
Faixa externa (fz)
Y =1 =1 1
| S| | S | | S
fe i fe
L1

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014).

2.6.2 Teoriadas linhas de ruptura

O método de analise de lajes lisas por meio da teorica das linhas de ruptura, ou charneira
plastica, também ¢ indicado nos mesmos procedimentos normativos que o anteriormente

explanado. Albuquerque (2014) explica que o calculo toma por base a carga de ruptura de uma
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laje subarmada, que comega a fissurar tendo 0 aco escoando nos pontos de maior momento.
Conforme o aumento de cargas, as fissuras aumentam até que todas as armaduras tracionadas
alcancem o estado limite de ruptura e, assim, a laje se divide em segmentos, definidos por

fracdes planas e rigidas, unidas nas linhas de ruptura pelo aco, que € o local de deformacéo.

O problema nessa teoria € o fato de que apenas lajes subarmadas sdo analisadas, e também as
rupturas por cisalhamento ou falta de aderéncia ndo séo consideradas.

2.6.3 Método dos elementos finitos

De acordo com Martha (2016), a analise de estruturas por elementos finitos pode ser definida
como a representacdo discreta do comportamento continuo, analitico e matematico de um
modelo estrutural, em termos de um numero finito de pardmetros. A discretizacdo citada
consiste em desmembrar uma estrutura, com um alto grau de complexidade a ser analisado, em
elementos menores, geralmente triangulares ou retangulares, cujos comportamentos possam ser
especificados como ja conhecidos. Com a transformacdo de um modelo complexo em uma
estrutura simples, é possivel que se calcule com facilidade os deslocamentos e tensdes

associados aos carregamentos impostos, objetivo da maioria das analises.

Atualmente, os projetistas vém se utilizando da técnica de elementos finitos cada vez mais,
visto que além de apresentar um alto nivel de precisdo nos resultados, € uma alternativa a
ensaios laboratoriais, pois estes tém um custo elevado e ha dificuldade em execucdo de

modelos.

A investigacdo de laje lisa realizada através desse principio é recomendada por grande
guantidade das normas internacionais, além da NBR 6118 (2014), principalmente em estruturas
complexas e que fogem do padrdo, com geometrias ndo convencionais, pois sdo de dificil estudo
em outros métodos, sendo este a melhor abordagem para descrever 0 mais préximo da realidade
possivel a estrutura e seu comportamento. Nesse sistema considera-se a ndo linearidade dos
materiais e assim possibilita-se o estudo da propagacédo de fissuras no concreto e escoamento

no aco.

A analise se inicia com os esforcos aplicadas nos nos, geralmente Mx, My e Mz, para o caso de
laje submetida a flexdo e Mx, My, Fz, Fx e Fy com efeitos de flexdo e de membrana, comum
em lajes protendidas, como se vé na Figura 2.10 (COLONESE, 2008).

A partir da continuidade dos nos, sdo calculados as inclinacdes e deformacfes destes, para

satisfazer o equilibrio das condicGes de contorno impostas. O tipo, a quantidade e a disposicao
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dos elementos devem ser decididos em fungéo da estrutura a ser analisada, do tipo de geometria,
existéncia de armadura passiva e ativa e ainda da presenca de furos ou locais com concentragao
de tensGes, onde a malha podera ser refinada, com elementos menores, para uma analise do
comportamento mais eficiente. O problema encontrado no refinamento da malha é o custo
computacional, pois demanda mais dos softwares e o tempo de processamento destes é maior.
Portanto, é necessario um estudo a respeito da malha ideal, que represente bem o

comportamento do elemento, porém ndo possua processos demasiados que atrasem 0s
resultados.

Esse é 0 método que sera utilizado nesta pesquisa.

Figura 2. 10 Elemento finito para placas fletidas e a¢des de membrana e flexdo em lajes protendidas
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PAREDE
DISCRETIZACAO DA LAJE ACOES DE MEMBRANA E FLEXAC

PLACAS FLETIDAS

Fonte: Adaptado de Colonese (2008).
2.7 Protensao

De acordo com Leite (2015), a utilizagéo de lajes protendidas se deu a partir de 1950 nos
Estados Unidos e na Europa em 1970 em paises como Inglaterra, Suica e Alemanha. O método
consiste em um pre-alongamento da armadura, chamada de armadura ativa, que gera um

sistema auto equilibrado de forcas, com tracdo no aco e compressao no concreto.

Mesmo com pequenas cargas, fissuras comegam a aparecer no concreto por causa dos esforgos
de flexdo, devido sua baixa resisténcia a tracdo. Para solucionar ou reduzir o problema de
fissuras, insere-se uma forca de compresséo, atraves das armaduras ativas, com ago de maior

resisténcia, na direcdo longitudinal da peca. Portanto, pode ser resumido que concreto
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protendido nada mais € do que um concreto submetido a tensdes internas prévias de modo a
equilibrar em certo grau as tensOes advindas de cargas solicitantes.

Os procedimentos normativos tém como critério de avaliacdo da seguranca a técnica dos
Estados Limites. No caso do Estado Limite Ultimo, ocorre o escoamento do ago, esmagamento
do concreto, instabilidade estrutural ou fadiga dos materiais, e ainda no caso de lajes lisas,
verifica-se a seguranca quanto flexdo e puncdo. J& o Estado Limite de Servico verifica o

controle de abertura de fissuras, deformacdes, vibragdes, resisténcia ao fogo e a corroséo.

Nesse sistema auto equilibrado, Melges (2001) afirma que ocorre uma concentracdo de esforcos
nas regides dos apoios, devido a tendéncia que as cordoalhas possuem em se retificar,

produzindo também uma forca vertical linearmente distribuida ao longo do véo.

A forca possui uma componente horizontal, que gera compressdo no eixo da estrutura e vertical

que equilibra a forca distribuida linearmente.

Na Figura 2.11 pode-se ver um exemplo das cargas atuantes para cordoalhas em tragado
parabdlico, onde as cargas H, V e 0 momento M representam as forcas horizontais e verticais
na ancoragem, e 0 momento caso haja excentricidade na ancoragem. A carga Vv representa a

carga devido a protenséo de fato.

Figura 2. 11 Efeitos da protensao na laje

/\/

Fonte: Barros e Silva, 2015.

Dessa forma, lajes submetidas a flex&o, ndo estariam mais sujeitas a tensdes advindas de flex&o,
para determinadas condi¢fes de carregamentos, mas sim & tensdo de compressao,

transformando assim um elemento fletido em comprimido, simplificando as analises.

Sdo varias as vantagens na utilizacdo desse sistema, podendo ser citado: lajes com capacidade
de vencer grandes vaos com pequenas espessuras, apresentam fissuracao e flechas reduzidas,
melhor desempenho em servico e maior resisténcia no estado limite Gltimo, e, para sistemas
com cordoalhas engraxadas, ainda possuem baixas perdas por atrito, apresentando um conjunto

eficiente com uma maior forca efetiva de protenséo.
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O tragado dos cabos e a forga de protensdo séo os fatores que mais influenciam o aumento de
resisténcia da laje & pungdo. Os procedimentos normativos também tratam do assunto de
maneiras diferentes, e esse € um motivo da divergéncia nos resultados quanto a resisténcia

maxima da estrutura. A seguir serdo vistos alguns modos de analise utilizados.
2.8 Considerac0es dos efeitos da protensao

Para lajes lisas que possuem protensdo, as forcas internas, citadas anteriormente, aumentam a
resisténcia a puncdo da estrutura. Para estimar o aumento na resisténcia, sdo propostos metodos,

Vvistos a sequir.

2.8.1 Taxa de armadura passiva equivalente

O método foi apresentado por Nylander et al (1977). Os autores propdem em seus estudos que
a laje protendida seja assumida como uma laje de concreto armado com um acréscimo de
armadura passiva. A concepcao € que a forca de tracdo nas armaduras ativas e passivas em
conjunto da laje protendida seja equivalente a forca de tracdo de uma laje de concreto armado

com armadura passiva equivalente. (SILVA, 2005).

O problema desse estudo é que se contabiliza a diferenca das alturas Uteis entre armaduras ativas
e passivas equivalentes apenas utilizando um coeficiente de ajuste. A Figura 2.12 demonstra a

representacdo do modelo.

Figura 2. 12 Taxa de armadura equivalente

Armadura passiva (As ; ps) Armadura passiva equivalente (Aeq ; peq)
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Fonte: Silva, 2005.

2.8.2Método da descompressao

Esse método supBe que a resisténcia da laje protendida é equivalente a resisténcia da laje sem
a protensdo adicionada a forga vertical que for necessaria para descomprimir a face superior da

laje.

O procedimento normativo do FIP (1998) teve origem desse método, que anteriormente era
utilizado em vigas. A férmula de resisténcia a puncdo apresenta trés parcelas, a primeira diz

respeito a resisténcia como laje de concreto armado (Vrc), a segunda devido a componente
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vertical da protensdo (Vp) e por ultimo a descompressdo da laje segundo esforgos horizontais e
excentricidades de protensdo. (BARROS E SILVA, 2015).

!
m'y,

Verp =V, v V—-Vp)——————
rip = Vre + Vp +( P)m,_m,pe

Sendo que, V é a soma das cargas verticais da laje no perimetro, m’p, € 0 momento médio por
unidade de largura devido a forgas concéntricas de protensdo, m’ ¢ o momento médio por
unidade de largura devido a cargas da laje ¢ m’pe € 0 momento médio por unidade de largura

devido a forcas excéntricas de protenséo.

Silva (2005) prop6s uma adaptacdo na formula ap6s ensaiar 40 lajes por elementos finitos. O
esforgo resistente a puncdo contou com duas parcelas, uma forca de descompressao (Vo) devido
a forca concéntrica de protensdo, e uma forca de descompressdo (Ve) devido as forcas verticais

e momentos fletores de protensdo, mostrada a seguir.
V. =V, v ! !
Silva — YRC + W (m po +m pe)

2.8.3 Tensdes principais no Estado Néo Fissurado

O método considera a ruptura por punc¢do no limite de fissuracdo do cone por meio da anélise
de tensdes principais. Determina-se entdo qual a resisténcia maxima ao aparecimento de
fissuras de cisalhamento, mediante o estado triaxial de tensdes (cisalhamento e normais no

plano da laje).

Esse é 0 método que faz parte da formulacdo do ACI (2014), porém é muito criticado pois se

utiliza de uma teoria elastica para estimar as cargas.

2.9 Pesquisas realizadas referente ao assunto

Arthur R. Lord (1910) foi o primeiro pesquisador a realizar estudos relacionados ao fenémeno
de puncéo, por meio de ensaios até o estado limite se servi¢co de uma edificacdo com onze
pavimentos. De acordo com Gasparini (2002), Lord realizou ensaios de carga em nove desses
andares, medindo as tensdes no ago e no concreto. Percebeu que no projeto do edificio existia
75% de ago a mais sobre 0s apoios do que no centro e constatou que é fécil imaginar que a
tensdo deve ser extremamente elevada em muitos projetos de lajes lisas, nos quais esse ago
extra utilizado nos apoios n&o é inserido em nenhum outro local nessa mesma quantidade. Para
0 pesquisador, os testes mostraram que o projeto do edificio era bem equilibrado e as tensdes

estavam seguras, mas também indicavam que varias questGes poderiam ser levantadas a
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respeito das tensbes em muitos edificios do mesmo tipo, onde porcentagens maiores de ago

foram utilizadas e geraram apenas pequenos acréscimos de resisténcia no apoio.

Porém, para muitos pesquisadores, Talbolt (1913) é o pioneiro no assunto. Apesar de sua
pesquisa nédo ter enfoque inicial em puncéo, o autor ensaiou 197 sapatas, 114 dessas sob muros
e as 83 restantes sob pilares e constatou que 20 dessas sofreram ruptura por punc¢do. Em seu
trabalho, descreveu que apds a carga maxima ser atingida e os conectores continuarem a
trabalhar, finalmente ocorreu a perfuracdo da base da sapata, e afirmou que a superficie da
ruptura é tronco-conica com o angulo do cisalhamento de aproximadamente 45° com a vertical.
Pode-se ver um dos resultados do ensaio na Figura 2.13. A figura mostra o protdtipo nimero
1843, no qual a carga de ruptura foi 247000 libras e ocorreu devido a tensdo seguida do
escorregamento de todas as barras, separando a sapata em quatro pedacos. Talbolt (1913)
também concluiu que a resisténcia da sapata aumentava conforme o aumento da taxa de
armadura de flexdo. Prop6s entdo a primeira verificagdo de estruturas a puncgdo, por meio de

uma tensdo convencional, demonstrada a seguir pela formula.

_V
T= /uxd

Onde V é a carga aplicada, d € a altura Util da sapata e u é o perimetro do contorno critico,

paralelo ao do pilar e distante dele um valor de d.

Figura 2. 13 Protétipo 1843 ensaiado por Talbolt (1913)

Fonte: Talbolt, 1913
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A partir desses estudos, deslancharam-se entdo as pesquisas na area, com varias abordagens
distintas e contribuicGes relevantes relacionadas a lajes lisas submetidas a puncéo, verificando-

se o efeito de transferéncia de momento entre laje-pilar, foco deste trabalho.

Kinnunem e Nylander (1960) foram os primeiros pesquisadores a apresentar uma teoria racional
para o célculo a puncédo, a partir de um modelo mecénico, que foi proposto com base nos
deslocamentos e deformacGes das barras de aco e do concreto na superficie inferior das lajes.

Os modos de ruptura responsaveis por causar a ruina da estrutura por puncao foram listados no
trabalho dos autores, a partir de 61 ensaios fisicos que simularam o comportamento das lajes, e
sdo estes: falta de aderéncia da armadura de flexdo, ruptura por cisalhamento do plano
horizontal adjacente & camada superior da armadura principal, ruptura da casca coOnica
comprimida e escoamento da armadura de flexdo (ALBUQUERQUE, 2014).

Com base nos resultados, Kinunnen e Nylander (1960) explicaram o fenbmeno da puncéo da
seguinte maneira: a partir dos incrementos dos carregamentos, aumentam-se as flechas na laje
e entdo ocorrem o aparecimento de fissuras radiais e posteriormente tangenciais, podendo-se
ver entdo um segmento de laje mostrado na Figura 2.15. Prosseguindo com 0 aumento de cargas
e das flechas, a laje tem uma rotacdo em torno do centro de giracdo, desencadeando um aumento
nos esforgcos de tragdo nas armaduras negativas, aumento dos esforcos de compressao no
concreto e, por fim, aumento da compresséo na regido cénica no entorno do pilar. No momento
que essa regido encurta em 1,96%, considera-se que ocorreu 0 esmagamento desta e caracteriza-
se ruptura por puncédo (apud BARROS, R.C., SILVA, R.J.C., 2015).

Figura 2. 14 Modelos fisicos de Kinunnen e Nylander (1960)
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Fonte: Adaptado de Albuquerque, 2014.
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Figura 2. 15 Modelo proposto por Kinnunen e Nylander (1960)

b ra i
T

- i Php
| Fsr Fg_t ﬂ{p 2 I
=¥ —

segmento
de laje

[ CR. |

X
a— v £ 72
/_ Fer| AP o X
casca cdnica (27
1o

Fonte: Adaptado de Barros e Silva, 2015.
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Ja Moe (1961), foi um dos pioneiros a estudar a respeito das transferéncias de momento nas
ligagOes laje-pilar. Ensaiou 260 lajes e sapatas, e concluiu que esse efeito acarreta uma redugéo
na resisténcia da ligacdo entre o pilar e a laje, além de que a resisténcia da estrutura a puncgéo

esta diretamente relacionada a resisténcia dessa a flexao.

O autor também observou que quando adicionada armadura de puncdo, a resisténcia do
conjunto aumentava, apesar de ndo recomendar a utilizacdo destas em lajes de altura reduzida,
por causa da dificuldade de ancoragem (TAKEYA, 1981).

A partir de suas conclusdes, propds uma formula de célculo para resisténcia de puncéo em lajes

com excentricidades, vista a seguir.

_ Voo
W= /1+e/r
Onde

Vpo € a carga de puncdo na laje idéntica, porem submetida a um carregamento simétrico, e € a

excentricidade da carga em relacdo ao pilar e r € o lado do pilar de secdo quadrada.

As formulas propostas por Moe (1961) sdo base para as utilizadas atualmente pela norma

americana (ACI).
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Anos depois, Takeya (1981), realizou um estudo experimental do comportamento a ruina de
laje-pilar nas bordas de laje cogumelo de um edificio de varios pavimentos. Foram feitos nove
modelos, para avaliar a contribuicdo da armadura transversal na resisténcia das ligacdes, que se

diferiam pela quantidade de armadura transversal (estribos) utilizada.

Foram obtidos resultados a respeito da configuracéo e cargas de ruina, deformacéo da armadura
de flex&o e transversal, deformacgéo do concreto nas faces inferior e lateral da laje, além dos
deslocamentos transversais. Como conclusdo, Takeya (1981) percebeu claramente um ganho
na resisténcia a puncdo da estrutura conforme o aumento dos estribos utilizados no

cisalhamento.

Dando continuidade aos estudos, Libdrio (1985), ensaiou nove modelos de lajes cogumelos
com pilares de secdo retangular para caracterizar a configuracdo da ruina e observar a influéncia
do indice de retangularidade dos pilares na resisténcia da ligacdo laje-pilar, como se vé nas
Figuras 2.16 e 2.17.

Figura 2. 16 Modelo de laje ensaiada por Liborio (1985)

130 em

75 cm

Fonte: Lib6rio, 1985

Figura 2. 17 Elementos de laje apds ruina por Liborio (1985)

Elemento de laje 29/1 Elemento de laje 30/1 Elemento de laje 31/1

Fonte: Adaptado de Liborio, 1985
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A partir dos resultados obtidos, Libdrio (1985) concluiu que todos os modelos ensaiados
tiveram sua falha por puncdo, de maneira semelhante as situacdes de pilares internos,
caracterizadas pela ruptura da forma cortante e brusca, com grandes fissuras de tracado
marcante e grande deslocamento vertical da laje em relacdo a parcela de laje aderente ao pilar
em forma troncoc6nica. Também observou que existe uma relagdo quase linear entre a carga
de ruina e a variacdo nos lados do pilar, e que & medida que se aumentou a rigidez da ligacdo
diminuiu-se os deslocamentos verticais da laje. Por fim, concluiu que a utilizacdo de armaduras

transversais poderia inibir a ruina por puncéo.

Com objetivo de comparar procedimentos normativos, anos mais tarde Melges (1995) publicou
sua pesquisa, analisando o dimensionamento a puncao do texto base da Norma Brasileira NB-
1/94, CEB/90, Eurocode 2 e a norma americana ACI 318/89. Para tanto, coletou dados das
pesquisas de Martinelli (1974), Takeya (1981) e Liborio (1985).

No ensaio de Martinelli (1974), onde se avaliou a utilizagdo de ganchos como armadura de
puncédo, em todos os modelos sem o uso de armadura transversal, a norma brasileira foi a que
mais se aproximou do ensaio experimental, enquanto a CEB/90 se apresentou ser insegura. O
autor também concluiu que quando inserida a armadura transversal, apenas a norma americana

se mostrou segura, sendo o Eurocddigo o mais préoximo a realidade.

J& para o estudo de Takeya (1981) utilizando a avaliacdo da utilizacdo de ganchos como
armadura de puncdo, para os modelos ensaiados sem armadura transversal, o CEB/90 se
mostrou inseguro € a norma americana muito conservadora. Para 0os modelos com armadura
transversal, a ruptura se deu por flexdo. Assim, o CEB/90 apresentou valores superiores aos de
ruina, enquanto a norma brasileira forneceu valores cerca de 11% inferiores. O Eurocddigo se
mostrou mais conservador que a NB-1/94 e a norma americana novamente foi a mais

conservadora de todas.

Na analise dos estudos feitos por Libdrio (1985), que avaliou o indice de retangularidade dos
pilares, para valores inferiores a 4 para relacdo entre lado dos pilares, 0 CEB/90 apresenta
valores de resisténcia muito superiores aos de ruina ensaiados. A norma brasileira apresentou
0s resultados mais proximos. J& norma americana, mais uma vez se mostrou muito
conservadora, enquanto o Eurocddigo mostrou resultados quase idénticos aos de ruina para a

relacdo a/b=2, porém as analises para pilares alongados se mostraram bem mais conservadoras.
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Ap0s analisar todas as pesquisas, Melges (1995) concluiu que o texto base NB-1/94 demonstrou
ser satisfatorio para o céalculo a puncéao, porém apontou falhas, como por exemplo a auséncia
de ensaios para a utilizacdo de concretos com fc acima de 50 MPa.

Os estudos continuaram evoluindo, e, para a avaliacdo de puncdo em ligacdes de laje/pilar de
borda destaca-se a pesquisa de Oliveira (2008). Por meio de experimento, avaliou a influéncia
do momento fletor em relagdo ao esforco cortante, da relagdo entre a dimensao perpendicular
do pilar pela altura da laje (c/d), da presenca de balanco e da intensidade de protensdo. Além
dos ensaios, foram feitas comparacdes com os dimensionamentos pelas normas NBR 6118:
2003, ACI 318-02 e Eurocode 2:2001. Pode-se ver o resultado da ruptura por puncionamento

de um dos modelos ensaiados na Figura 2.18.

Figura 2. 18 Ruptura da laje LO3 por Oliveira (2008)

Fonte: Oliveira, 2008.

O autor observou que todas as normas foram conservadoras em relacdo ao dimensionamento a
puncdo para todos os casos estudados. A NBR 6118:2003 foi a mais conservadora dentre as
demais, com média entre tensfes solicitantes e existentes de 3,11. De acordo com Oliveira
(2008), o fato ocorreu pela consideracdo de apenas a parcela vertical da protensdo na
formulacéo, ou seja, reducdo no momento atuante que a norma propos nao foi suficiente para

torna-la menos rigorosa e mais consistente com os testes de carga reais.

Ja no caso da norma americana, o autor afirma que os resultados conservadores foram fruto das
limitacGes impostas para resisténcia do concreto (fe) e também da falta de regulamentagdo
sobre a eficacia da protensdo em pilares de borda. O Eurocode 2:2001 apresentou resultados
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mais semelhantes aos ensaios, e isso deveu-se a melhor avaliacdo da formulacdo, levando em

consideracdo as tensdes geradas pela protenséo.

Por fim, para os resultados relativos a cargas ultimas, Oliveira (2008) concluiu que o
aparecimento das fissuras originadas do pilar com inclinagbes entre 30° a 40° prejudicam a
rigidez da ligacdo, limitando o avango do cone de ruptura as bordas da laje, reduzindo assim a

area critica e diminuindo a resisténcia.

No mesmo ano, Villa Verde (2008) investigou a resisténcia a puncédo de ligacdes de laje-pilar
de borda para lajes cogumelo de concreto protendido e cabos ndo aderentes, variando a
excentricidade da forca cortante atuante. O principal parametro do estudo foi a relacdo M/V

(momento transferido ao pilar/forca cortante).

Os resultados demonstraram que a relacdo M/V é decisiva para a carga € 0 modo de ruptura das
ligacGes. Villa Verde (2008) notou que, quando existiram menores excentricidades, a ruptura
era bem caracterizada por puncgdo, porém, a medida que essa relacdo aumentava, a resisténcia
da laje decrescia em até 58, 6%. O autor também percebeu que a armadura passiva adicional

ndo aumentou a resisténcia das ligacoes.

Quanto as normas, Villa Verde (2008) verificou que os procedimentos brasileiro e americano
mostraram os valores mais conservadores, e 0 Eurocodigo se mostrou inseguro quanto ao

dimensionamento, mesmo sendo 0 que mais se aproximou dos resultados experimentais.

Ja em 2018, Diaz (2018) analisou os efeitos da protensdo na resisténcia a puncao de lajes sem
0 uso de armadura transversal, por meio de simula¢cbes numéricas utilizando o software
DIANA. O autor realizou um estudo paramétrico de 48 modelos protendidos de ligacao laje-
pilar, variando os parametros de distribuicdo e tracado do cabo das cordoalhas e também a
resisténcia & compressdo do concreto (fe). Apds os modelos terem sido discretizados, como
mostra a Figura 2.19, os resultados obtidos foram comparados com as prescricdes normativas
da ACI 318-14, Eurocode 2 (2004), Ab Model Code 2010, NBR 6118:2014 e a Teoria da
Fissura Critica de Cisalhamento proposta por Muttoni (2008).

O autor verificou que a contribuicdo da armadura ativa é determinante no aumento das cargas
ultimas. Para os modelos sem protensdo, observou-se que as resisténcias obtidas pelo EC
2(2004) e a NBR 6118 (ABNT, 2014) foram os mais proximos dos ensaiados. Para 0 caso da
ACI 318-2014 e do Ab Model Code (LoA I1) os resultados normativos foram 25% menores que

0s ensaiados.
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Figura 2. 19 Modelo discretizado por Diaz (2018)
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Fonte: Didz, 2018.

Para os valores do Ab Model Code, as relagGes tiveram média de 1,24. A norma americana teve
a relacdo mais conservadora dentre as demais, com média de 1,41. Todas as normas se
apresentaram seguras, com valores abaixo da carga de ruptura ensaiada, devido ao nivel de

seguranca intrinseco das formulagdes.

Diaz (2018) conclui, por fim, que quanto maior a forca de protensao imposta nas lajes, maior a
capacidade de carga, menores as tensdes de tracdo nas armaduras longitudinais e maiores as
deformacgdes a compressao. Quanto ao tracado dos cabos, foi percebido que a excentricidade
permitiu uma maior resisténcia a punc¢éo da ligagdo. Por conta da espessura das lajes analisadas
e as excentricidades adotadas nas lajes de tragado parabolico, o efeito da componente vertical
da protensdo na resisténcia a puncao foi pequeno. Além disso, os modelos com tensdes de
compressdo média equivalentes tiveram o comportamento semelhante, demonstrando que a

distribuicdo dos cabos na planta ndo teve grande influéncia nos resultados.

Além dos autores e pesquisas citadas, sdo apresentados na Tabela 2.1 alguns trabalhos

significativos a respeito do estudo do fendmeno de puncdo que se correlacionam a essa

pesquisa.
Tabela 2. 1 Trabalhos sobre punc¢éo
Autor Resumo Conclusao
Noel J Comparou os procedimentos O meétodo do ACI 318-08 para
Gardner normativos de dimensionamento interacdo elastica excéntrica de

a puncdo da ACI 318-08 (Comité cortante e 0 CEB-FIP
2011 ACIl 318 2008), BS 8110-97 MC90/EN1992-1-1 para interacao
(1997), DIN 1045-1 (2001), pléastica excéntrica sdo igualmente
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CEB-FIP MC90 (1993), EN
1992-1-1 (2004) e Gardner
(1996) para conexdes de laje-
pilar interno, com e sem
transferéncia de momento e
conex0es de laje- pilar de canto e
de borda, com dados
experimentais ja publicados.

O trabalho apresentou um
programa  experimental  de
ensaios em concreto armado, com
e sem armadura de cisalhamento
submetidos a condicdes
simétricas e  carregamentos
excéntricos. Sdo apresentadas
comparacOes entre simulagbes
numericas realizadas no software
DIANA e o0 comportamento
experimental. As capacidades e
limitacbes do modelo numérico
para reproduzir a fragilidade da
falha por puncionamento sdo
discutidas.

Ensaio experimentais em 131
lajes foram realizados para
avaliar a precisao e

adequabilidade  das  normas
ABNT NBR 6118, Eurocodigo 2,
ACI 318 e fb Model Code 2010
quanto ao procedimento de
calculo a puncdo nas ligaches
laje-pilar, observando a
influéncia no  indice  de
retangularidade do pilar e das
condicdes de contorno.

Treze testes foram realizados
para investigar o efeito de
excentricidades  externas na
resisténcia a puncdo nas conexdes
de lajes lisas com pilares de
borda. As varidveis dos testes
foram excentricidades e as areas
de reforgo de flexéo,
cisalhamento e torsdo. Os
resultados incluem armadura de
reforco, deslocamentos, rotagoes,
fissuragdo, modos de falha e
cagas ultimas de ruptura.

efetivos para conexdes laje-pilar
interno com transferéncia de
momentos e pilar de canto e de
borda com excentricidades na laje.
A equacdo do BS 8110-97 é
eficiente para conexfes de laje-
pilares internos com transferéncia
de momento.

Uma boa concordancia foi
percebida entre as previsoes feitas
e 0s comportamentos de
deformacdes observados. Apesar
disso, a reproducdo da capacidade
altima de resisténcia a puncdo é
fortemente dependente de um
valor adotado para fixacdo do
esfor¢o cortante (B — fator de
aumento  para  carregamento
excéntrico), que aparenta ser o
parametro mais decisivo. Com
sucessivos ajustes desse
parametro, a captura experimental
das falhas foi obtida.

Foi constatado que as
recomendacfes do ACI 318 e do
fib Model Code 2010 nivel | estéo
a favor da seguranca, porém sdo
conservadoras. J& o EC2 e o
MC2010 nivel 1l apresentam
resultados satisfatorios, sendo o
MC2010 nivel 2 mais preciso,
porém com 43% de resultados
contra a seguranga. Os piores
resultados foram observados para a
NBR 6118, que apresentou 77%
destes contra a seguranca.

O procedimento do ACI 318 para
puncdo em pilares de borda com
excentricidades externas se mostra
ser muito conservativo, a menos
que a interacdo entre puncdo e
momento  desbalanceado  seja
reduzida, permitida pelo cédigo. O
EC2 se mostrou insatisfatorio e é
proposta uma modificagdo, com a
utilizagdo de um perimetro de
controle reduzido ou adotando a
abordagem do ACI 318 de
negligenciar a interacdo entre
esforco cortante e flexéo.

Fonte: Elaborado pelo Autor, 2020.
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2.9.1 LEITE, Jr. (2015)

Um dos objetivos dessa pesquisa é a continuagdo das analises feitas na dissertacdo de mestrado
apresentada por Leite (2015), ao Programa de PoOs-Graduacdo em Engenharia Civil da
Universidade Federal do Espirito Santo (UFES). O autor estudou os procedimentos normativos
para dimensionamento & puncdo em lajes protendidas com cordoalhas ndo aderentes, para
pilares internos, segundo as normas ABNT NBR 6118:2007, ABNT NBR 6118:2014, EN 1992-
1-1:2004 e ACI 318-11. Além dos célculos normativos, foram feitos trés testes de carga ndo
destrutivos para puncdo em lajes reais. Os modelos estudados podem ser vistos em planta na
Figura 2.20.

Figura 2. 20 Cordoalhas utilizadas para o céalculo de esforco méximo de puncéo
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Fonte: Leite, 2015.

Os modelos foram feitos com lajes de 8x8 metros, com espessura fixa de 18 cm. Houve variagao
na forca cortante, de 400 kN a 1200 kN, com incrementos de 200 kN; na taxa de armadura de
flex&@o, sendo de 0,5% e 1,5%; nas se¢des dos pilares, que variaram de 30x30 cm, 40x40 cm e
50x50 cm; nas resisténcias do concreto, de 30 MPa, 35 MPa e 40 Mpa e, por fim, na tenséo de
compresséo no plano, com 1,33 MPa e 2,0 MPa. O espacamento radial entre os estribos

utilizado para puncdo foi de 10 cm. Para as cordoalhas engraxadas, foi utilizado agco CP190-
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RB, de didmetro 12,7 mm, e forca de protenséo de 150 kN, considerando 20% de perdas e com
2,5° de inclinagéo

A Figura 2.21 apresenta uma tabela disposta pelo autor onde sdo apresentadas as resisténcias

maximas dos modelos sem a utilizacdo de armadura de puncéo.

Figura 2. 21 Cortante maximo dos modelos sem utilizacdo de armadura de puncéo

NBR 6118:2007 | NBR 6118:2014 ACI 318-11 EC2:2004 G
2 cabos/m |3 cabos/m| 2 cabos/m |3 cabos/m |2 cabos/m| 3 cabos/m |2 cabos/m |3 cabos/m
c3o 12 io,5% 403,0 435,0 465,0 527,0 465,0 529,0 472,0 5450 1
p=15%] saa0 576,0 606,0 668,0 602,0 675,0 2
PILAR [ o |0 =05% | 4200 451,0 4820 5440 1840 5180 487,0 560,0 3
30X30 p=15%1 5690 600,0 6310 693,0 624,0 697,0 4
p =05% | 4350 467,0 4970 559,0 502,0 574,0 5
c40 - : ¢ ¢ 484,0 548,0 ! g
p=15%] 5910 623,0 653,0 715,0 ! ! 645,0 717,0 6
c30 |12 iO’S% 445,0 476,0 514,0 580,0 5540 627,0 518,0 595,0 7
p=15%] 6040 635,0 674,0 740,0 665,0 742,0 8
PILAR | ~4c |2 iO’S% 464,0 495,0 534,0 600,0 578,0 651,0 536,0 612,0 9
40X40 p=15%] 6320 663,0 701,5 768,0 691,0 767,0 10
cao |2.295% ). 4810 512,0 551,0 617,0 578,0 6510 551,0 628,0 11
p=15%| €57,0 688,0 726,0 792,0 714,0 791,0 12
cao 12.305% | 2860 | 5170 | seao | e [ o .o [.s640. | 0 | 13
p=15%| 6640 695,0 742,0 812,0 . ’ 728,0 809,0 14
PILAR =05% | 507,0 538,0 585,0 655,0 584,0 664,0 15
c35 [Pt 2 : s ] 67,0 | 753,0 2 2
50X50 p=15%| 6950 726,0 772,0 842,0 757,0 837,0 16
p=05% | 5260 558,0 605,0 674,0 601,0 682,0 17
c40 671,0 753,0
p=15%1] 722,0 754,0 801,0 870,0 782,0 863,0 18

Fonte: Leite, 2015.

O autor percebeu que a norma americana ndo levava em consideracdo a variacdo na taxa de
armadura de flexdo, portanto, os casos estudados variaram apenas para resisténcia a compressao
do concreto (fck) e quanto a secdo dos pilares. Dessa forma, para todas as taxas de armadura
menores, de 0,5%, o ACI demonstrou valores superiores aos das normas brasileiras. Ja o

EC2:2004 gerou valores superiores, no geral.

Para taxas de armadura de 1,5%, os cortantes da norma americana e da brasileira de 2007 séo
bem proximos e mais conservadores que os demais. Outra semelhanca se vé nas normas
EC2:2004 e NBR 6118:2014 para a mesma taxa de armadura, e estas sempre alcancam

resultados superiores as demais.

Ja verificando a diferenca da protensdo nos modelos, nota-se que essa variavel teve menor
influéncia para norma brasileira de 2007, gerando um aumento do esfor¢o cortante de apenas

5%, enquanto os outros procedimentos normativos demonstraram variacoes de 10 a 15%.

Como os exemplos tedricos possuem muitas variagcdes e os resultados sdo diversos, aqui sera

apresentado apenas as consideracfes do autor a respeito das analises feitas da variagéo de forca
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aplicada, taxas de armadura passiva, dimensdes do pilar, forca caracteristica de compresséo do

concreto e tensdo de compressdo devido a armadura ativa.

Para todos os exemplos estudados, a medida que a forca aplicada crescia, havia um acréscimo
nas armaduras de puncdo necessarias. Para as secOes de pilares, notou-se que o aumento dos

lados do pilar levou a uma redugéo na necessidade dessa armadura.

Quanto a variacdo na taxa de armadura, percebe-se que hd uma diminuicdo consideravel da
necessidade de se utilizar armadura de puncdo quando a taxa aumenta, apenas a norma

americana nao sofre influéncia alguma, ja que nao leva em consideracdo em seu procedimento.

Para as armaduras ativas, percebeu-se que a variagcdo tinha uma grande influéncia nos
resultados, pois quanto maior o nivel de protensdo, menos armadura de puncdo foi necessaria.
Ja para o fck ndo se notou grande diferenga entre os modelos, ndo sendo, portanto, um fator de

peso para o calculo.

Os valores encontrados para o Eurocddigo foram sempre os mais econémicos, seguido pela
NBR6118:2014 e a NBR 6118:2007. O ACI 318-19 apresentou os resultados mais
conservadores dentre 0os demais, porém para carregamentos maiores, a divergéncia entre as

normas diminui.

A medida que se aumenta a protensao, no caso da NBR de 2007, ha uma reducdo de 5 a 25%
na armadura de puncao, visto que, na formulacdo dessa norma, ha uma consideracao a respeito
de alivio da carga para apenas cabos que se encontram dentro do perimetro distantes a d/2 da
face do pilar, portanto o alivio gerado ndo é muito significativo. A partir da mudanca nessa
formulacdo, para NBR de 2014, considera-se uma maior influéncia da protensdo na resisténcia.
Além do ja considerado na antiga, ha um acréscimo na resisténcia de 0,1 ocp (tensdo de

compressédo no plano da laje), o que levou a resultados de 12 a 40% maiores.

Para o ACI ndo ha modificagdes na resisténcia a puncdo no que diz respeito a variacdo dessa
tensdo de compressdo, e isso ocorre pois existe um limite imposto a resisténcia do concreto, de
0,17,/ f'c quando h& armadura de cisalhamento. Portanto, a protensao influencia apenas nas

lajes sem armadura de cisalhamento para a norma americana.

Ja o Eurocodigo faz consideragdes semelhantes a NBR 6118:2014, porém o perimetro
considerado dos cabos de protensdo ndo € apenas d/2, mas sim 2d. Portanto a consideracdo na
contribuicdo da armadura ativa é bem maior do que as outras normas, gerando um aumento de

20 a 86% na resisténcia a puncao.
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Foram realizadas trés provas de carga ndo destrutivas, em uma edificagdo em construcdo de um
shopping center, com sobrecarga de 10 kN/m2. Dois testes foram feitos em modulagdo entre
pilares de 8x8 m, pilares com 50 cm de lado, laje de 18 cm de espessura, resisténcia a
compressdo do concreto de 30 MPa e cordoalhas CP190-RB de 12,7mm. O outro teste foi
realizado em modulacéo entre pilares de 8,0x10,5 m, com pilares octogonais circunscritos em
uma circunferéncia de 50 cm de didmetro. A laje tinha espessura de 22 cm, e as cordoalhas
foram mantidas CP190-RB de 12,7mm, porém o concreto utilizado foi de 35 MPa. Pode-se ver

os detalhes do ensaio 1 e 2 na Figura 2.22 e do ensaio 3 na Figura 2.23.

Figura 2. 22 Resumo dos ensaios ndo destrutivos de carga real modelo 1 e 2

Planta | Armadura negativa |
a Baixa ? g passiva }
|
1 |
| ! 2358125 mm
| ™ ¢/8 C=350
_________ _4:._..L_______
|
|
|
|
|
|
|
Armadura ativa -
i Area a ser I -
! carregada ] 1
0 th 0 1 [ PR
Dimensdo em metros [TTIIII] (NERREEEE
Furos EIXO
| LELLLTT IERENNEN
16 80 ] 4x4 N2 g8
GD J—T J(iE — C=210
8220 mm ] — 8
& | = EIXO HERE 15
@ 110
, 416 N1 08
I C/10 C=62

Fonte: Adaptado de Leite, 2015.



Figura 2. 23 Resumo dos ensaios ndo destrutivos de carga real modelo 3
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Fonte: Adaptado de Leite, 2015.

Os resultados dos esforcos cortantes maximos para as situacdes sdo apresentados na Figura

2.24.
Figura 2. 24 Cortantes maximos para 0s testes ndo destrutivos de carga reais
1200,0 1800,0
1000,0 1400,0

"Vd max (kN)

N
o
o
o

800,01
600,0
400,0 | I

NBR 07 NBR14 ACI318

o
o

Testes 1e 2

EC2

Vd max (kN)

1200,07
1000,0+—
800,01
600,0—
400,0
200,0+
0,0 - ‘ ‘ -

NBR 07 NBR 14 ACI 318
Teste 3

EC2

Fonte: Adaptado de Leite, 2015.



60

Nos dois primeiros testes, aplicou-se uma carga suficiente para gerar uma reacdo de 930 kN no
pilar. Dividindo os esforcos de calculo (Ng) pelo coeficiente de seguranca de 1,4, obtém-se
entdo os esforgos caracteristicos (nominais), apresentados na Tabela 2.2.

Tabela 2. 2 Valores de carregamento de calculo e nominal (provas de carga 1 e 2)

Codigo Na (kN) Nk (KN)
NBR 6118:2007 872 623
NBR 6118:2014 952 680
ACI 318-11 574 410
EC2:2004 1165 832

Fonte: Leite, 2015.

Pela tabela, pode-se notar que a laje ndo atenderia nenhuma norma estudada, visto que a carga
de 930 kN ¢é superior aos valores de carregamentos nominais maximos, e para o caso do ACI
318 e da NBR de 2007, esse valor supera até mesmo 0s carregamentos maximos de calculo. A
norma que apresentou menor grau de conservadorismo foi o Eurocodigo, que estaria utilizando

de 29,5% do coeficiente de seguranca.

Para o terceiro caso, a carga total transmitida ao pilar foi de 1240 kN. Para os resultados obtidos

através dos codigos, apresentou-se a Tabela 2.3, semelhante a anterior.

Tabela 2. 3 Valores de carregamento de calculo e nominal (prova de carga 3)

Cédigo Na (kN) Nk (kN)
NBR 6118:2007 1240 886
NBR 6118:2014 1370 979
ACI 318-11 744 531
EC2:2004 1572 1123

Fonte: Leite, 2015

Novamente o ACI 318 e a NBR 6118:2007 foram as mais conservadoras. A norma brasileira
de 2007 apresentou valor de Nq idéntico ao ensaiado. De acordo com o ACl, a forca aplicada j&
estaria 67% acima da forca maxima resistida de calculo. J& a NBR de 2014 estaria utilizando

66,7% do seu coeficiente de seguranga.

A norma europeia novamente se mostrou como a mais proxima a realidade, obtendo um valor

26% mais conservador ao que foi ensaiado.

O autor concluiu que as quatro normas apresentam valores conservadores, visto que para as
cargas ensaiadas, a laje apresentou apenas pequenas fissuras de flexdo que s6 puderam ser vistas
com lupa e fissurémetro, ou seja, ainda estava longe da carga de ruptura e ainda sim as normas

possuiam pelo menos mais do que 25% de conservadorismo.
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Leite ainda propde que se faga um estudo com pilares de borda e de canto para as mesmas
situacBes descritas, para prosseguimento do conhecimento a respeito das normas, que sera

realizado nesta dissertacéo.

2.10 Procedimentos Normativos

2.10.1 Norma Brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014).

O procedimento normativo da NBR 6118:2014 é baseado no método da superficie critica. O
modelo verifica o cisalhamento em duas ou mais superficies criticas definidas no entorno de

forgas concentradas.

A primeira superficie critica do pilar ou da carga concentrada, é chamada contorno C, tem
perimetro critico uo, e nessa superficie é verificada indiretamente a tensdo de compresséo

diagonal do concreto, por meio da tenséo de cisalhamento.

A segunda superficie critica, chamada de contorno C’, é a regido afastada 2d do pilar, sendo d
aaltura util da laje ao longo do contorno C’, tem perimetro critico u e deve ser verificada quanto
a capacidade de ligacdo a puncdo, associada a resisténcia a tracdo diagonal, também feita
através da tensdo de cisalhamento. Caso seja necessario, pode-se fazer o uso de armadura

transversal de reforco.

A terceira e Gltima superficie critica, chamada de contorno C”, tem perimetro critico u’ e é
verificada apenas quando ha a utilizacdo de armadura transversal. As superficies sdo mostradas

na Figura 2.25 a seguir.

Figura 2. 25 Perimetros criticos para pilares internos, de borda e de canto

Pilar Interno Pilar de Borda Pilar de Canto
ol g ) L y [z .
~ | e =
\\‘-—za—;‘/: ____‘,z: ! _]_Zd
— 2d i
c c
S — R
/r. suw -\\ —[—Zd "a N —I—Zd
[t ) e
L] - -
L L. = L N =5 LN
B B 7.
I- ..IIl-' J -"'. I
\ M e - / TN - I
\ sea /. L /.
\"‘-.‘____..I/ l _——-"/ l
| 20|

Fonte: Guarda, Lima e Pinheiro, 2000.
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O procedimento de célculo sera apresentado a seguir:

I. Calculo das tensdes solicitantes

e Pilares internos com momento em uma direcéo (perpendicular a borda livre)

A Figura 2.26 representa o esquema do contorno critico para pilares internos, submetidos ao

momento em uma direcao e as respectivas dimensdes do pilar.

Figura 2. 26 Dimensdes C1 e C2 para pilares internos

—_— — — —

| |

s

~— o e

Fonte: Adaptado de Comité Técnico Conjunto ABECE/IBRACON, 2015

Para a superficie critica C, tem-se:

co = Fsa 2.1

sd uod

uO = 2( Cl + Cz) 22
d,+d 2.3

d=———

Onde 4, € a tensdo de cisalhamento solicitante de célculo, Fg,; é a forca ou reacdo de puncao

de calculo, u, € o perimetro critico do contorno C, d,. € a altura (til da laje na diregéo X, d,, € a
altura Gtil da laje na direcdo y e d € a altura Util da laje. C; e C, s@o as dimensdes do pilar, como

mostrado na Figura 2.38.

Para a superficie critica C’, tem-se:

. =@+KMSd 2.4
597 ud T W,d

u=2(C, +C,)+4nd 2.5
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C,° 2.6

Onde u é o perimetro do contorno C’, K € o coeficiente que fornece a parcela de Mg, transmitida
ao pilar na pungéo, Mg, € 0 momento desbalanceado de calculo e W}, € o médulo de resisténcia

plastica do perimetro critico em questdo.
e Pilares internos com momento em duas diregdes

A Figura 2.279 representa o esquema do contorno critico para pilares internos com momento

em duas direc0es, e as respectivas dimensdes do pilar.

Figura 2. 27 Determinacdo das dimensdes c1 e c2 para pilares internos com momentos nas duas dire¢des

[ b s )

wi | NN | EEN\EN
G

Fonte: Adaptado de Comité Técnico Conjunto ABECE/IBRACON, 2015

Para a superficie critica C, tem-se:

S & 2.7
Sd uod
uO = 2( Cl + Cz) 28

Para a superficie critica C’, tem-se:

. 2@ KiMsq1  KyMgq, 2.9
9T ud T Wyd L Wpod

C,> , 2.11
Wp1 = Wz = —=+ C1C; + 4C,d + 16d° + 2md
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Sendo Mgy;; 0 momento de céalculo transmitido pela laje ao pilar de borda, no plano
perpendicular a borda livre e Mg;, 0 momento de célculo transmitido pela laje ao pilar de borda,

no plano paralelo a borda livre
e Pilares de borda

A Figura 2.28 representa o esquema do contorno critico para pilares internos, e as respectivas

dimensdes do pilar.

Para a superficie critica C, tem-se:

o = fsa 2.12

Sa uy*d

uO* = Za + Cz 213
{1,5d} 2.14
0,5C,

Figura 2. 28 Perimetro critico reduzido para o contorno C’ para pilares de borda

RE RE
o™
N
Borda livre Borda livre | S
da laje \ da laje \
_J :
o~
L—‘———' ¢ 2d Perimetro critico

reduzido u*

Fonte: Adaptado de Comité Técnico Conjunto ABECE/IBRACON, 2015

Para a superficie critica C’, tem-Se:

Fsq  KiMsgq
Tsa = wd + Wpld 2.15
u* =2a+C, + 2nd 2.16
Mgg1 = (Msqg — Mgq™) 2 0 2.17

MSd* = Sde* 218
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 Ga-a?+ 9%/, 1 20,d + 842 + ndc,
B 2a + C, + 2nd

2.19

e

Sendo u*o perimetro critico reduzido para pilares de borda ou de canto, Mg;* 0 momento de
calculo resultante da excentricidade do perimetro critico reduzido u* em relacdo ao centro do
pilar e e* a excentricidade do perimetro critico reduzido em relacdo ao centroide do pilar, como

mostrado na Figura 2.29.

Figura 2. 29 Excentricidade do perimetro critico reduzido para o contorno C’ para pilares de borda

b a . 2d
r
| \\ 2d
T T 1y T
2
| ! ) -+
Borda livre da laje | 2d
—— A
¢ | . 2d

Perimetro critico reduzido u*

Fonte: Guarda, Lima e Pinheiro, 2000.

Célculo de Wp1:

,  C?+CiCy +2C,d +8d” + 2md(y

b 2C, + C, + 21d 220
See. < (C;

Wy = 2e.° 2.21
SeC,<el<C +4/,

Wyr = 26, (et = “1/5) + 2dm(Cy + 4/ — ef) + Co(C, +2d — &) 2.2
Seel>C, + 4/,

Wy = 26, (e = “1/,) + 2dn(et — €, = *4/z) + C,(C, +2d — e)) 2.23

e Pilares de canto
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A Figura 2.30 representa o esquema do contorno critico para pilares de canto, e as respectivas
dimensbes do pilar, para cada caso a ser analisado, visto que as verificagcbes sdo feitas

separadamente para cada direcao.

Figura 2. 30 Situac@es para verificacio de pilares de canto

Borda |ivre Borda ”Vre
ignorada adotada
N N
\& S @ o
N ) N 1
Borda livre M5d1T Borda livre
adotada 8 ignorada Msd1 —s» /\ﬁ
— _'ZXY — <
Cs | 2d Perimetro Co2 | 2d Perimetro
L critico u L critico u
Pilar de canto
Fonte: Adaptado de Comité Técnico Conjunto ABECE/IBRACON, 2015
Para a superficie critica C, tem-se:
o Fsa 2.24
Sa = uy*d
uO* = a1 + az 225
1,5d 1,5d
o <58 0, <[ 154) 226
1=10,5¢,§ “2=10,5¢C,
Para a superficie critica C’, tem-se:
o = Isa | KiMsar 2.27
547 urd T Wyid
u* =a,;+a, + nd 2.28
Msq1 = (Msq — Mgq™) = 0 2.29
MSd* = Sde* 2.30
w _ C1a1 - alz + a2C1 + 4‘a2d + 8d2 + T[dCl 231

¢ 2(ay+a, + nnd)



67

A Figura 2.31 representa a excentricidade do perimetro critico reduzido para o caso de pilar de

canto considerado.

Figura 2. 31 Excentricidade do perimetro critico reduzido para o contorno C’ para pilares de canto

2d
Perimetro critico reduzido u*
Fonte: Guarda, Lima e Pinheiro, 2000.
Calculo de Wp1:

. 05C*+C,Cy + 2C,d + 4d* + mdC,y 2.32
e =

¢ C,+C, +md
See. < (C;

2

Wy = ec 2.33

Se C1 < eé < C1 +4d/n-
Wy = Cy (el — Cl/z) +1d(Cy + 44/ — ) + C,(Cy + 2d — ) 2.34
See.>C; + 4d/ﬂ

Wpl = Cl (eé - 61/2) + T[d(eé - C1 - 4d/n') + CZ(Cl + Zd - eé) 235

O fator K ¢ definido segundo a Tabela 2.4 a seguir;

Tabela 2. 4 Valores de K

Ci/C2 0,5 1,0 2,0 3,0
K 0,45 0,6 0,7 0,8
Onde:

C, € adimensdo do pilar paralela & excentricidade da forga;
C, é a dimensdo do pilar perpendicular a excentricidade da forca.

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014).
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Il.  Tensdo resistente nas superficies criticas C e C’
Superficie Critica C

A tensdo resistente de compressdo diagonal do concreto na superficie critica C é calculada de
acordo com a Equacdo 2.5 a seguir. Essa verificacdo deve ser feita no contorno C, em lajes

submetidas a puncdo, com ou sem armadura.

Tsa < Traz = 0,27y fca 2.36
Onde:
a, = (1 — fo/250),com f,em MPa 2.37

Sendo 74, a tensdo de cisalhamento resistente de calculo-limite para verificacdo da
compressdo diagonal do concreto na ligacdo laje — pilar, f.; é a resisténcia de calculo do
concreto a compressdo e f,, a resisténcia caracteristica do concreto a compressao. Para 0
calculo de g4, utiliza-se as Equagdes 2.1, 2.7, 2.12 ou 2.24, de acordo com o pilar estudado,

pois o perimetro critico considerado deve ser u,.
Superficie Critica C’
- Lajes sem armadura de puncao:

Ja para a tensdo resistente de compressdo diagonal do concreto na superficie critica C’ em
elementos estruturais ou trechos sem armadura de puncdo, deve ser realizada a verificacdo

apresentada na Equacdo 2.38 a seguir.

Toqg < Tray = 0,13 (1 ++/20/d) (100pf1)"/? + 0,100, 2.38
Sendo:

P = +/PxPy 2.39
d = (dy+d,)/2 2.40
0cp = Nsa/Ac 2.41

Onde tz4;1 € a tensdo de cisalhamento resistente de calculo-limite, para que uma laje possa

prescindir de armadura transversal para resistir a forca cortante, p € a taxa geométrica de
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armadura de flexao aderente (armadura nao aderente deve ser desprezada) e p, € p,, S0 as taxas
de armadura nas duas direcdes ortogonais, calculadas na largura igual a dimensdo ou area
carregada do pilar acrescida de 3d para cada um dos lados ou para o caso de proximidade com
a borda, prevalece a distancia até a borda, quando essa for menor do que 3d.

A tensédo o, € a tensdo de compressdo média no plano da laje, e depende de Ny, que € forca
longitudinal na secdo devida a protensdo ou carregamento (a compressdo € considerada com

sinal positivo), e A., que € a area da secdo transversal de concreto.
-Lajes com armadura de puncéo:

No caso de haver armadura de puncéo, a tensdo resistente de compressdo diagonal do concreto

na superficie C’ ¢ calculada de outra maneira, demonstrada na Equagdo 2.42.

d Asw fywaSena

20 1
Toq < Tras = 0,10 1+ |[== | (100pf,)3 + 0,100, + 1,5 2.42

d s, ud
Onde s, € o espacamento radial entre as linhas de armadura de puncdo, ndo maior que
0,75d, A,,, é a &rea de armadura de punc¢do num contorno completo paraleloa C”, a € 0 angulo
de inclinagéo entre o eixo da armadura de puncdo e o plano da laje e f,,,4 € a resisténcia de
calculo da armadura de pungdo, ndo maior que 300 MPa para
conectores ou 250 MPa para estribos (aco CA-50 ou CA-60). Para lajes com
espessura maior que 15 cm, esses valores podem ser aumentados a partir de

interpolacdo linear.
1. Verificacdo de elementos estruturais protendidos

Deve ser feita uma verificagdo utilizando-se da tenséo solicitante efetiva, de acordo com a
Equacdo 2.43 a seguir, onde considera-se o alivio de carga gerado pelos cabos de protensao,

num contorno de d/2 afastado das bordas dos pilares.
Tsdef = Tsa — Tpd 2.43

_ X Pring,isEnQ;

tpg = =L 2.44

Onde 1p,4 € a tensdo devido ao efeito dos cabos de protensdo inclinados que atravessam o

contorno considerado e que passam a menos de d/2 da face do pilar (demonstrado na Figura
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2.32), Py iny,; € a forca de protensdo no cabo e a; € a inclinacdo do cabo em relagéo ao plano da

laje no contorno considerado.

Figura 2. 32 Efeito favoravel dos cabos inclinados

Armadura contra o
Cabo colapso progressivo

= N\

—1 Cabo § L,
b+ 4d ﬁ; = b+d

to

a+d4d

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014).

2.10.2 Eurocode 2: Design of concrete structures (EN 1992-1-1 2004)

O Eurocddigo 2 (2004) apresenta um modelo de verificacdo apropriado de falha por puncédo
para Estado Limite Ultimo, como mostra a Figura 2.41.

De maneira semelhante a norma brasileira, 0 Eurocodigo recomenda que a verificacdo da
puncao seja feita em torno do contorno de um perimetro critico ui, porém afastado a 2d da face
do pilar ou da carga concentrada. Este perimetro, para o0 caso de areas carregadas perto de

bordas ou em quinas, é dado segundo a Figura 2.33.

Figura 2. 33 Modelo de verificagio & puncéo para Estado Limite Ultimo

— i = I ¥ ¥ v ¥ hl
:| 6 ) 8 1 d L
2 A
p=arctan (1/2) -b-ivede oo s bacica
=26,6° de controle
c

Fonte: Eurocode 2 (2004).
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Sendo d a altura efetiva da laje, que pode ser calculada através da Equacédo 2.34, onde dy e d,

séo as alturas efetivas da laje nas duas dire¢des ortogonais.

d,+d
-y 7z 2.45
2
Figura 2. 34 Perimetro de contorno basico para pilares de borda e de canto
2d
e wm
A D G - pu— [ —
| ': N l2d ‘.. 2d ~1ul
bz| 1 1 - e — b o
1 ' v - A A 2d
\ J //A ~u1 z\110 guUly  B|sSI= -’_J
\ i A ’;’
- -b: e & 0 D TR - | 2d
2d
Interno De borda De canto
Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004).
Devem, entdo, serem feitas as seguintes verificacdes:
a) No perimetro do pilar, a maior tensdo de cisalhamento nao deve exceder:
VEd < VRd,méx 2.46

Sendo vg, a tensdo solicitante que atua na ligacéo € Vg4 ma, @ tensdo maxima resistente de

calculo ao cisalhamento ao longo da secdo critica considerada.

b) Armadura de puncdo ndo € necessario se:
VEd < VRd,C 2.47
Onde vgq € 0 valor de calculo da resisténcia ao cisalhamento sem armadura de puncéo ao

longo da secdo considerada.

c) No caso de vg, exceder o valor de vpy . para a verificacdo realizada anteriormente,

devera adotar-se uma armadura de pung&o.
Seguem entdo os procedimentos indicados pelo Eurocodigo:

I. Calculo das tensdes solicitantes

e Pilar interno com momento em uma direcao

Para a primeira verificagdo, onde é feita a analise no perimetro do pilar, tem-se:



72

. @ 2.48
Mgq uy 2.50
=1+4+k22 2L
d Vea Wi
c,2 252

Onde, Vg, € a forca ou reacdo de puncdo de célculo, u, € o perimetro do contorno do pilar,
C, e C, sao as dimensbes do pilar nas direcGes da excentricidade e perpendicular a esta,
respectivamente, e k o coeficiente dependente da razdo entre as dimensdes do pilar, sendo uma
funcgéo das proporgdes do momento desequilibrado transmitido por cisalhamento desigual e por
flexdo e torcdo. JA& Mg,; € o valor de projeto do momento fletor interno aplicado, u; 0
comprimento do perimetro de controle basico e W, corresponde a uma distribuicdo de

cisalhamento, e € uma funcéo do o perimetro de controle basico u,.

Para verificar a necessidade de utilizacdo de armadura de puncdo, tem-se o célculo da tenséo
solicitante em um perimetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equacédo 2.53 a seguir:

%
Veq = uli?l 253

Sendo f e os demais fatores calculados como nas Equagdes anteriores.
e Pilar interno com momento em duas direc¢des

Primeiramente € feita a analise no perimetro do pilar, sendo:

S @ 2.54
Ed — uod

2
_ e_y)z e 256
p=1e1s () + (2)
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o. = Mep,y / 2.57
y Vep,y
o. = Mep,z 2.58
z VeD 2

Onde e,, € e, sdo as excentricidades nos eixos y e z, respectivamente, e b, € b,, sdo as dimensoes

do perimetro de controle, vistas na Figura 2.48.

Para verificar a necessidade de utilizacdo de armadura de puncdo, tem-se o célculo da tenséo

solicitante em um perimetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equacéo 2.59 a seguir:

%
Veq = uli; 2.59

Sendo f e os demais fatores calculados como nas Equacdes anteriores.

e Pilar de borda

Para o calculo da tenséo solicitante no perimetro do pilar, tem-se:

S @ 2.60
Ed = uod
Mgp  uy”
=14+K—X— 2.62
4 Voo W
u," =Cy+2nd + 2a 2.63
W,"=C2/4+ C,C, + 4C,d + 8d? + ndC, 2.64
1,5d 2.65
a= {0,501}

Onde u,* é o perimetro de controle basico reduzido, W, é corresponde a uma distribuicéo de
cisalhamento e € uma fungdo do o perimetro de controle basico reduzido e a é a dimenséo

demonstrada na Figura 2.35.

Para verificar a necessidade de utilizacdo de armadura de puncdo, tem-se o calculo da tenséo

solicitante em um perimetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equacédo 2.66 a seguir:
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Vga = f——
fa =B

Sendo f e os demais fatores calculados como nas Equacdes anteriores.

Figura 2. 35 Perimetro bésico de controle reduzido ul*

<1,5d
<0,5¢
=yl PRk < -
S |2d % & T g -S15d
— | A 1 <0,5¢:
C1 |
c: | 2
/ A K U\!// 2d
) | B
: T3
- # !
<0,5¢

Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004).

e Pilar de canto

Para o célculo da tens&o solicitante no perimetro do pilar, tem-se:

_— VEd
Ed wod

u0=3dSC2+2C1

U1=C2+C1+7Td
u,"=a,+a, +nd

1,5d
= {0,561}

1,5d
dz = {0;562}
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2.66

2.67

2.68

2.69

2.70

2.71

2.72

Para verificar a necessidade de utilizacdo de armadura de puncdo, tem-se o célculo da tenséo

solicitante em um perimetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equacéo 2.73 a seguir:
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VEa

ul_*d 2.73

Vea = B

Sendo f e os demais fatores calculados como nas Equacdes anteriores.

Para todos os casos, o valor da variavel k pode ser admitido segundo a Tabela 2.5 a seguir. Ja
para os casos de pilares internos, de borda ou de canto, 0 Eurocodigo permite a utilizacdo dos

valores de 8 segundo a Figura 2.36.

Tabela 2. 5 Valores de k para carregamentos ou apoios retangulares

ci1/¢, <0,5 1,0 2,0 >3.0
K 0,45 0,6 0,7 0,8

Fonte: Eurocode 2 (2004).

Figura 2. 36 VValores recomendados para 3

[A]- Pilar interno
- Pilar de borda
- Pilar de canto

||||||||||||||

Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004).

I.  Tensdo resistente nas superficies criticas

a) Resistencia maxima (perimetro do pilar)

Para o célculo da resisténcia maxima de uma determinada dimensdo de pilar, altura Gtil e

resisténcia a compresséo do concreto, utiliza-se a Equagdo 2.74 a seguir.

VRd,méx = 0,4‘Vfcd 2.74
fck

—06|1— 2.75
v [ 250

Sendo £, a resisténcia caracteristica a compressdo do concreto em MPa.
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b) Sem o uso de armadura de reforco de cisalhnamento (superficie distante 2d das
bordas do pilar)

A resisténcia de calculo a puncéo da laje deve ser verificada para a se¢éo critica, de acordo com

a Equacdo 2.764 a sequir.

0,18
VRd,c = Y_(l + ZOO/d) (100p1fck)1/3 + 0,100, = (Vmin + Oxlo'cp)

Cc

2.76

Onde vy, é o fator de seguranga, p; é a taxa geométrica de armadura de flex&o, calculada de
acordo com a Equagdo 2.77 a seguir, o, € a tensdo normal atuante no concreto devido a

protensao, calculada de acordo com a Equacéo 2.78.

P = ,/plyplz < 0,02 2.77

Ocp = (acy + O'CZ/Z) 2.78
Vonin = 0,035K3/2f,, 112 2.79

Onde p,, e p;, SG0 as taxas de armaduras de flexdo nas direcGes y e z, respectivamente,
calculados em uma largura igual ao tamanho do pilar mais 3d de cada lado, o, e 0., sdo as
tensGes normais no concreto na secdo critica nas direcdes y e z, respectivamente (MPa, e

positivo para compressao).

As tensBes podem ser calculadas através das formulas a seguir:

Ocy = NEd,y/Acy 2.80
Ocz = NEd,z/Acz 2.81
Sendo:

Ngqy € Ngg, sdo as forgas longitudinais em todo vao para pilares internos e as forgas

longitudinais na se¢do de controle para pilares de borda. A forga pode ser de uma carga ou agéo

de protenséo;
A.y € Ac, € aarea de concreto, definida segundo as forgas longitudinais.

¢) Com o uso de armadura de reforco de cisalhamento
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Para esse caso, a resisténcia maxima é advinda da combinagdo da armadura de cisalhamento e

do concreto, como mostra a Equacao 2.82.

1,5d Asw fywa,efSena

2.82
S, u;d

VRd,cs = 0:75VRd,c +

Onde A4, é a area vertical da armadura de cisalhamento por camada, s, é 0 espagamento
radial das camadas (ou perimetro) de armadura de cisalhamento, f,,yq .. = 1,15(250 + 0,25d),

no qual o 1,15 substitui ys, € a forca efetiva de calculo do reforco de puncéo e a é 0 angulo

entre o plano da laje e o reforco de cisalhamento.

d) Para lajes protendidas

Nas equacdes anteriores ja esta demonstrada a resisténcia a puncao para lajes com protenséo,
através da parcela de soma da tensdo de compressao do concreto. Porém, o Eurocddigo ainda
faz uma ressalva quanto a contribuicdo da componente vertical resultante da protensdo V, para
essa resisténcia. A forca Vp que passa por dentro de todo perimetro uz é considerada como alivio
de carga de puncdo, e pode ser calculada por meio da formula apresentada a seguir.

V, = Z(nxPpsenax) + Z(nyPysenay) 2.83

Onde nx e ny representam o nimero de cabos que cruzam a secéo de controle em cada direcao,
lembrando que a se¢do de controle é o perimetro distante 2d das faces do pilar, como mostrado
na Figura 2.379, Py é a forca de protensdo média na ruptura e ox € ay Sa0 0s angulos de
inclinag&o dos cabos no limite da segéo de controle.

Figura 2. 37 Perimetro de consideracéo de Vp

o

|
f |
—T T

Jlf

Fonte: Adaptado de Leite, 2015.

2d

2 .9.3 American Concrete Institute (ACI 318-19)

O perimetro critico adotado pela norma americana para o calculo de resisténcia a puncao é

localizado a 0,5 d de distancia das faces do pilar, com a superficie de ruptura cruzando a
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armadura de cisalhamento. No caso da ruptura se dar em superficie externa a regido com
armadura de cisalhamento, o perimetro critico ¢é afastado de 0,5 d da Gltima camada de armadura
de reforgo transversal.

e Calculo do esforco resistente

Para o calculo do esforco resistente a puncao, é necessario realizar uma avaliacao das condigdes
da laje protendida, para que seja averiguado se € possivel ou ndo considerar o efeito de

protensdo. Sao elas:

- fok < 34,5 MPae

-0,86< fpc <3,45 MPa e

-Nenhuma secéo esta a menos de 4h de alguma continuidade da borda.

Sendo fck 0 valor de projeto da resisténcia a compressdo do concreto e fyc a tensdo de compressao
no concreto, apos tolerancia para todas as perdas de protensdo, no centroide da se¢ao transversal

resistindo a cargas aplicadas externamente.

Caso todas condicGes sejam atendidas, deve-se considerar os efeitos da protenséo para os cabos
dispostos no perimetro afastado d/2 do pilar, como mostrado no exemplo da Figura 2.38.
Portanto utiliza-se as Equacdes 2.84 e 2.85 a seguir para o calculo do esforco resistente, sendo

0 menor deles levado em consideracao.

Figura 2. 38 Perimetro para consideragdo de Vp

. Ponto de inflexdo
Perimetro dos cabos Perfil dos cabos
/ Critico | [
Borda Livre - —~ ' ha
da Laje : Y -
I -
! +
bo|o | ‘
,.' Critico
J/
L Cabos de .
Ci1+d/2 Protensdo | Cit+d
(a) Faixa onde os cabos sio considerados (b) Perfil dos cabos inclinados

Fonte: Oliveira, 2008.

v 2.84
Vp = 0,290/ for + 0,3f,c + bo—”d



79

Va = By (JE 12> +0.3fpc + Vp/bod =
By =15+%%, 2.86
40 para pilar interno 2.87
as = {30 para pi.lar de borda]
20 para pilar de canto
bopitar interno = 2(Cy +d) + 2(C; + d) 2.88
bopitar de borda = 2(C1 + d/z) + (G +4d) 2.89
bopitar de canto = C1 + C2 +d 2.90
d= (dx +dy /2> 2.91

Sendo v,, € atensdo resistente equivalente no concreto, 1, a componente vertical da forca efetiva
de protensdo na secdo considerada (distante a d/2 das bordas do pilar), b, o perimetro da secdo

critica para cisalhamento bidirecional lajes e d a altura util da laje.

Para o caso de lajes as quais ndo séo atendidas as verificagdes anteriores, deve-se desconsiderar
o efeito da protensdo, portanto a tensao resistente de calculo se d& por meio das Equacfes 2.92,

2.93 ou 2.94 seguintes, sendo a menor delas levada em consideragao.

o 2.92

v, = (2 + 4/ﬂ)/15,1 =

N 2.93

12

v, = (2 + asd/bo) Wi

JFek 2.94

Vv, = A4 3

[ 2.
B = l—l, sendo l; a maior dimensao do pilar e |, a menor dimensao do pilar %

2

Sendo as demais variaveis calculadas segundo as Equacdes apresentadas anteriormente para o

caso de lajes protendidas.
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e Célculo do esforco solicitante

Para o célculo da tensdo solicitante de célculo, é necessario ser observado a posicao do pilar na
laje. Para o caso de pilares internos com momento desbalanceado em 1 direcdo e pilares de
borda, utiliza-se a Equacao 2.96.

v = S YoMuCas 2.96
T AT T
Yo = (1 —_ yf) 2.97
y = 1 2.98
=
1+ (2/3).4/by/b,
A, = byd 2.99

Onde v, 4p € tensdo de cisalhnamento bidirecional maxima solicitante calculada ao redor do
perimetro de uma determinada sec¢éo critica , V;, a forca ou reacdo de puncdo de calculo, A, a

area da secdo de concreto resistindo a transferéncia de cisalhamento.

Ja y,, é o fator usado para determinar a fracdo de momento transferida por excentricidade de
cisalhamento para as ligages pilar-laje, y o fator usado para determinar a fragdo de momento
transferido pela flexdo da laje para as ligacdes de pilar-laje, ¢, a distancia do eixo centroide
da secdo critica ao perimetro da area critica se¢do na direcdo da andlise, J. a propriedade da
secdo critica assumida analoga ao momento polar de inérciae M,, valor do projeto do momento

fletor interno aplicado. As dimensdes b; e b, sdo apresentadas nas Figuras 2.39 e 2.40 a seguir.

Figura 2. 39 Dimensdes de perimetro critico para pilar interno e distribui¢do dos esforcos

b].* C-l + d
N
DI ____ ____lA IVU,AB
b2= ' : !
] [}
c+d| L m N Shear
! ! AN stress
SR R B —Critical
\J\‘! section ‘c
|
Ccp : CaB
'c .
Interior column

Fonte: Adaptado de ACI 318 (2019).
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Figura 2. 40 Dimens6es de perimetro critico para pilar de borda e distribuicdo dos esfor¢os

bi= ¢+ d/2 ¢ Column
a
D —---:L”A Vu,AB
b2= : :
1
ord Pl Shear
t:li . stress
T Lol N—Critical
B
C-—/]/ : section c
R
Ccp \CaB
]
\c
Edge column

Fonte: Adaptado de ACI 318 (2019).

Para o calculo de J. e c,p utilizam-se as EquacOes dispostas a seguir. Para o caso de pilares

internos:
d(C;+d)? (C;+d)d® d(C, +d)(C,+ d)? 2.100
e = + +
6 6 2
c,+d 2.101
Cap = )

Ja para pilares de borda:

b,d? b,%d b, 2 , 2.102
]C = 2 12 + 2 12 + Zbld (? - CAB) + (bZd)CAB
b

4B = 5 (b,d) + byd

Para pilares internos com momento desbalanceado nas duas dire¢des e pilares de canto, utiliza-

se as Equacgdes a seguir:

YoxMuyxy 4 Yoy MyyX 2.104
Jx Iy

4
vuzA—u+
Cc

=1 1 2.105
o 1+ (2/3).J1, /1,
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2.106

Yvy =

1
S (2/3).JI.7T,

Para pilares de canto, calcula-se de J. c4p € ccp de acordo com as Equagdes 2.107 e 2.108
seguinte, e pode-se observar as dimensdes segundo a Figura 2.41. J& para pilares internos com
momento em 2 direcOes, utiliza-se as Equacdes 2.100 e 2.101 para o célculo dej,, c45 € ccp ,

sendo cup = c¢p NESSE Caso.

(Cl + d/z)d3 (CAB3 + CCD3)d 2107
_ d
Jo= g+t - +d(C; + Yy )ean?
2 2.108
(ci+9/,)
Cag = T(Cl + CZ + d)
Ccp = (Cl + d/z) — CaB 2.109

Figura 2. 41 Dimens0es para perimetro analisado em pilares de canto

Ca  Cum
11
o
ON -
-+
| | S | CRTICAL SECTION
L —
v CENTROID OF
Gt d/2 CRITICAL SECTION
N

Fonte: ADAPT Technical Note, 2005.

Apos os calculos das tensdes solicitantes e resistentes, faz-se a verificagdo seguinte, para que

seja avaliada a necessidade de utilizacdo de armadura para combate a puncéo.
Sev, <0,75 v, ,ndo hd necessidade de armadura. Se ndo, armar para puncgao

Caso exista a necessidade de utilizagcdo de armadura, esta pode ser calculada por meio da
Equacao seguinte.

(%/.75 = vn) bos 2.110

A =
Y fye




3 DESCRICAO DAS ANALISES PARAMETRICAS

3.1 Introducéo

Neste capitulo serdo apresentadas as especificacOes tedricas das analises comparativas, na
abordagem de dimensionamento a puncgéo, propostas pelas normas NBR 6118:2014, ACI 318-

19 e EC2:2004. Para tanto, foram analisadas as lajes demonstradas nas Figuras de 3.1 a 3.4 a

sequir.

Figura 3. 1 Laje modelo com balanco de dois metros

200

8,0

8,0 20

Sendo "a" a dimensdo do pilar
quadrado e variando de:
30x30
40x40
50x50

Fonte: Elaborado pelo autor.

Figura 3. 2 Laje modelo sem balanco e pilares de 30x30

16,3

o_ L

=—

Fonte: Elaborado pelo autor.




Figura 3. 3 Laje modelo sem balanco e pilares de 40x40

. 16,4 ,
| |
—0O
8,0
<
w0
=
o <
[ ~—0O 0 ©
04|
[1 1 I
Fonte: Elaborado pelo autor.
Figura 3. 4 Laje modelo sem balanco e pilares de 50x50
. 16,5
|
0
8,0
o
)
0,5
_'_. o
| +—0 f[:l:l o
In b o
=]
0

Fonte: Elaborado pelo autor.

84
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Todas as lajes estudadas tém espessura de 18 cm. As dimensdes para 0 modelo e as forgas
solicitantes de calculo foram escolhidas devido o interesse na continuidade do estudo realizado
por Leite (2015), o qual realizou analise comparativa no dimensionamento a puncao para pilares

internos sem transferéncia de momento, em lajes semelhantes, explicitados no capitulo anterior.

Em ligagdes de lajes lisas com pilares que possuem excentricidade, devem ser analisados e
levados em consideracdo os momentos desbalanceados, provenientes da assimetria geométrica
devido ao posicionamento do pilar. Dessa forma, para a obtencéo dos esforcos solicitantes na

ligacdo sera utilizado modelo em elementos finitos através do software STRAP 2017.

As varidveis adotadas para a definicdo dos modelos foram: as sobrecargas de utilizacdo, a
tenséo de compressdo no concreto devido a protensdo, a resisténcia caracteristica a compressao
do concreto, as taxas de armadura longitudinal de flex&o e as dimensdes dos pilares, que podem

ser vistas na Tabela 3.1.

Tabela 3. 1 Variagdes nos modelos

Elemento Variacao

Sobrecarga de utilizacio (I;)ee12’5kllzll<lr}1ni§1 14 KN/m2, com acréscimos
Tensdo de compressao 2 cabos/m e 3 cabos/m

Classe de resisténcia do concreto C30,C35e C40

Taxa de armadura longitudinal de flexdo  0,6% e 1,5%
Secdo dos pilares 30x30 cm?, 40x40 cm?, 50x50 cm?

Fonte: Elaborado pelo autor.

A Figura 3.5 demonstra os pilares analisados, sendo eles: (a) pilares internos com momento em
uma direcdo, (b) pilares internos com momento em duas direcGes, (c) pilares de borda e (d)

pilares de canto.

Figura 3. 5 Pilares considerados no estudo

C

Laje com balango de 2,0 m Laje sem balango

Fonte: Elaborado pelo autor.
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Para representar todas variagdes analisadas, realizou-se um esquema, demonstrado pela Figura
3.6. Como se V&, para cada tipo de pilar estudado, variam-se trés dimensdes de lado. Para cada
dimensao, analisam-se duas tensfes de compressao devido ao efeito da protensdo, com dois ou
trés cabos por metro. Para cada tensdo, variam-se trés tipos de resisténcia caracteristica do
concreto, e para cada uma delas variam-se dois tipos de taxa de armadura passiva. Além disso,
todos os modelos sdo submetidos a nove sobrecargas de utilizacdo. Totalizam-se, entdo, 324
modelos por pilar e 1.296 no total, que foram analisados pelas trés normas em questdo, sendo,

portanto, 3.888 resultados.

Figura 3. 6 Esquema representativo dos modelos

Tensdo de Resisténcia Taxa de
g Dimensio compressao caracteristica armadura
Pilar interno com ‘ : p
do pilar devido a do concreto passiva
momento em 1 . wv
= protensao 0,6% o
direcao — (30 -
(1]
2 cabos/m c35 } _| Q
— 40 o
——Pilar 30x30 1.5% u
p——=Pilar 40x40 }
e Pj 0,6%
Pilar 50x50 c30 §
3 cab0S/M =—t— 35 } —| } o
e 40 Q
1,5% o
0,6% §
(30 a
2 caboS/M =t (-3 } —| 9]
—rPilar 30x30 1,5% ®
——=Pilar 40x40 }
P 0,6%
Pilar 50x50 €30 §
3 cabos/m =———fe— (35 } —| } o
— 40 Y
1,5% o
Pilar interno com
momento em 2 7
direcao 0,6% <
C30 =
2 cab0oS/M e (-3 } _| o
— 40 o
—pilar 30x30 1.5% -
=—=DPilar 40x40 }
P 0,6%
Pilar 50x50 30 g
3 cabos/m =——te— (35 } —| } o
e (40 ] Q
1,5% o
0,6% g
Pilar de canto e (C3() %
L O 2 cabos/m =——f—— (35 } _| iy
& L =
‘ — (40 o
) ——Pilar 30x30 1,5% =
\/« & 4 . < =—Pilar 40x40 } _—
P ,6%
| ¥ Pilar 50x50 c30 g
Y 3 Cabos/m =——t— 35 } _| } =
— C40 8
1,5% o

Fonte: Elaborado pelo autor.
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3.1.1 Cargas solicitantes de céalculo

Como todas as lajes estudadas tém espessuras constantes de 18 cm, o peso proprio das mesmas
pode ser calculado segundo a equacdo a seguir, utilizando-se do peso proprio do concreto de 25
KN/ms.

P, =25 x 0,18 = 4,5 kN /m?

Para realizar o incremento de carga a uma variagdo constante, os modelos serdo simulados de
modo que haja um acréscimo na sobrecarga de utilizacdo de 1,5 kN/m2. Serdo entdo nove

variacdes de cargas, conforme mostra a Tabela 3.2 a seguir.

Tabela 3. 2 Incrementos na sobrecarga

Modelo 01 02 03 04 05 06 07 08 09
Sobrecarga 2 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 125 140
(KN/m?)

Fonte: Elaborado pelo Autor.
Foi utilizada combinacéo de cargas para Estado Limite Ultimo, com majoracéo das cargas de

peso proprio e acidental em yc=1,4.

3.1.2 Armadura passiva

A armadura passiva varia de dois modelos para esse estudo. Um com taxa de p=0,6% e outro
para p=1,5%, em ambas as direcOes, sendo essas taxas escolhidas também devido a
continuidade do trabalho de Leite (2015). Ha uma pequena mudanca quanto a menor taxa, visto
que foi feita uma adaptacdo do trabalho de Leite (2015), que considerou a taxa de 0,5%. A
reformulacéo foi necessaria para se cumprir os requisitos da NBR 6118 quanto a verificacdo da

armadura minima sobre o apoio do pilar.

Visto que todas as lajes possuem 18 centimetros de altura, a altura Gtil utilizada para todos 0s
casos foi a mesma, sendo estas de 14,3 centimetros na diregdo x e 15,1 centimetros na direcéo
y, calculadas para um cobrimento de 2,5 centimetros e uma malha de armadura com bitolas de

8,0 milimetros.

3.1.3 Armadura ativa

A armadura ativa considerada no estudo é composta por cordoalhas engraxadas, que dispensam
0 uso de bainhas metélicas e posterior injecdo de nata de cimento, fazendo assim as operacdes
serem simplificadas e eficientes, garantindo obras mais econdmicas e rapidas de se construir.

As lajes protendidas em sua maioria utilizam-se de cordoalhas engraxadas.
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Neste caso, as cordoalhas escolhidas foram de ago CP190-RB, de didmetro 12,7 mm, com area
de aco igual a 98,7 mmz2, que é a bitola usual no mercado, como se pode ver na Figura 3.7 a
sequir, onde PEAD ¢ a sigla para revestimento de polietileno de alta densidade. Como a
protensdao é um dado de entrada desse estudo, a forca de protensdo do sistema foi definida de
150 kN, e as perdas em 20%.

Figura 3. 7 Sec¢do da cordoalha engraxada com sete fios

/— PEAD

FIOS DE ACO

‘\; GRAXA

Fonte: Adaptado de Emerick (2005), apud Carneiro (2015).

A armadura ativa foi disposta de duas maneiras distintas, a fim de se comparar a relagcdo que a
forca da protensdo tem com a resisténcia a puncdo da laje. O primeiro grupo de modelos foi
composto por duas cordoalhas por metro, e o0 segundo por trés cordoalhas por metro. Dessa
forma, as tensdes utilizadas serdo calculadas de acordo com a Equacao 3.1, como pode-se ver

a seqguir:
i Neabos X [Nsd B (perdas)] (3 1)
? (Ac) '
20
oo = 2x [150 B (150 x W)] % 10 = 133 MPa 2 cabos por metro
cp (100 x 18) ’
20
oo = 3% [150 B (150 % m)] %10 = 2.0 MPa 3 cabos por metro
cp (100 x 18) ’

O calculo foi feito para uma area de concreto de um metro de largura por dezoito centimetros
de altura da laje. Houve pequenas variagdes de tensdo devido as dimensfes variaveis da laje,

para 0s casos sem balanco.

As disposi¢Oes das cordoalhas, utilizadas para gerar as tensoes calculadas, sdo detalhadas nas
Figuras de 3.8 a 3.15 a seguir. De acordo com estudos realizados por Carneiro (2015), foi
escolhido o modelo de cordoalhas uniformemente distribuidas em uma direcéo e concentradas

nos apoios na outra direcdo, por ter uma melhor contribuicdo na distribuicdo dos esforgos.



Figura 3. 8 Distribuicdo de 2 cordoalhas por metro para laje com balango e todas se¢des de pilares
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 3. 9 Distribuicdo de 3 cordoalhas por metro para laje com balanco e todas sec6es de pilares
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Fonte: Elaborado pelo Autor.



Figura 3. 10 Distribuicéo de 2 cordoalhas por metro para laje sem balanco e pilar com se¢do 30x30

4 cabos de 2 8 cabos de 2 4 cabos de 2
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 3. 11 Distribuicéo de 2 cordoalhas por metro para laje sem balanco e pilar com se¢éo 40x40

4 cabos de 2 8 cabos de 2 4 cabos de 2
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33 feixes de 1 cordoalha a cada 50 cm
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Fonte: Elaborado pelo Autor.



Figura 3. 12 Distribuicdo de 2 cordoalhas por metro para laje sem balango e pilar com se¢do 50x50

4 cabos de 2 8 cabos de 2 4 cabos de 2
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33 feixes de 1 cordoalha a cada 50 cm
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 3. 13 Distribuicéo de 3 cordoalhas por metro para laje sem balanco e pilar com se¢éo 30x30

4 Cabos de 3 8 Cabos de 3 4 Cabos de 3
cordoalhas a cordoalhas a cordoalhas a
cada 20 cm cada 20 cm cada 20 cm

25 feixes de 2 cordoalhaa a cada 65 cm

I 16,3 |

6x=2.04 MPa 6y=1.96MPa ﬂllx

Fonte: Elaborado pelo Autor.



Figura 3. 14 Distribuicdo de 3 cordoalhas por metro para laje sem balango e pilar com se¢éo 40x40

4 cabos com 8 cabos com 4 cabos com
3 cordoalhas 3 cordoalhas 3 cordoalhas
a cada 20 cm a cada 20 cm a cada 20 cir
[LTTH

E 1

Q

u

w

13}

©

@

[&]

@

13}

©

=

[1)

8 | i

S 3

(o]

ek}

=

w

@

X

Q&

[Up]

(o]

16,4 |
I }r 1
6x=2.03 MPa oy=1.95 MPa +X

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 3. 15 Distribuicéo de 3 cordoalhas por metro para laje sem balanco e pilar com se¢éo 50x50
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Para o célculo da tensdo tpq, devido ao efeito dos cabos de protensdo inclinados que atravessam
0 contorno critico, foi necessario a avalia¢do da quantidade de cabos que passam na se¢do critica
de cada pilar estudado. As Figuras de 3.16 a 3.19 demonstram a quantidade de cabos de acordo
com a consideracdo para o0 perimetro critico utilizado de cada norma. No caso da NBR
6118:2014 e do ACI 318-2019 o perimetro critico € o contorno distante a d/2 dos pilares. J&
para 0 EN 1992-1-1 2004 esse valor é de 2d, sendo d a altura atil da laje.

Nota-se que em alguns casos ha 0 mesmo namero de cabos que passam pela secéo critica, tanto
para dois cabos por metro quanto para trés cabos. A diferenca entre eles se da pelo fato de que,
nesses casos, o feixe € composto por um ndmero diferente de cordoalhas, como foi visto nas
Figuras de 3.8 a 3.15.

Figura 3. 16 Numero de cordoalhas presentes em cada perimetro critico para os pilares internos com momento

em 1 diregéo
Pilar interno com momento em 1 direcdo
2 cabos/m 3 cabos/m
30x30 T T
X DT | LT
40x40
50x50 | ‘ | |
ACI 318-2019

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 3. 17 NUmero de cordoalhas presentes em cada perimetro critico para os pilares internos com momento

em 2 direcdes

30x30

Pilar interno com momento em 2 dire¢des

2 cabos/m

3 cabos/m

40x40

50x50 ‘

NBR 6118:2014
ACI 318-2019

— EN 1992-1-1 2004

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para melhor entendimento, a Tabela 3.3 apresenta o valor da quantidade de cabos em cada se¢éo

critica para todos os casos analisados.

Tabela 3. 3 Resumo do nimero de cabos em cada perimetro critico analisado

N° cabos na secdo em

N° cabos na secdo em

. . Numerode | Secédo do
Tipo de pilar ; X y

cabos Pilar NBR/ACI EN NBR/ACI EN

30x30 0 0 4 8

Pilar interno 2 cabos/m 40x40 0 0 4 8
com momento 50x50 0 4 8 12
em 1 direcio 30x30 2 2 6 12
3 cabos/m 40x40 2 2 6 12

50x50 2 4 12 18

30x30 0 0 4 8

Pilar interno 2 cabos/m 40x40 0 0 4 8
com momento 90x50 0 4 8 12
em 2 diregdes 30x30 2 2 6 12
3 cabos/m 40x40 2 2 6 12

50x50 2 4 12 18
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30x30 1 1 4 8

2 cabos/m 40x40 1 1 4 8

. 50x50 1 2 8 12
Pilar de borda 30x30 5 5 6 1
3 cabos/m 40x40 2 2 6 12

50x50 2 2 12 18

30x30 1 1 4 6

2 cabos/m 40x40 1 1 4 6

. 50x50 1 2 4 6
Pilar de canto 30%30 5 5 6 9
3 cabos/m 40x40 2 2 6 9

50x50 2 2 6 9

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 3. 18 Numero de cordoalhas presentes em cada perimetro critico para os pilares de borda

2 cabos/m

Pilar de borda

3 cabos/m

30x30

40x40

50x50

—— NBR6118:2014
ACI 318-2019

— EN 1992-1-1 2004

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 3. 19 Numero de cordoalhas presentes em cada perimetro critico para os pilares de canto

Pilar de canto
2 cabos/m 3cabos/m
30x30
40x40
50x50
— NBRG61I82014  — £N 1992-1-1 2004
ACI318-2019

Fonte: Elaborado pelo Autor.
3.2 Obtencao de esforc¢os - Software STRAP 2017

3.2.1 Introducéo

O Structural Analysis Programs (STRAP) é um programa de analise estrutural por elementos
finitos distribuido pelo Sistema De Analise Estrutural — SAE, desenvolvido pela ATIR
Engineering Software Development Ltd., em Israel, e a versdo mais atual do software é de 2019.
O STRAP foi escolhido para esta pesquisa por ter uma interface simples e bastante versatil, visto
que ndo foram necesséarias analises mais profundas e complexas a respeito do comportamento
estrutural e materiais. O objetivo principal da utilizacdo do software nessa pesquisa foi de
obtengéo dos esforgos solicitantes advindos da ligacdo laje-pilar, sendo esses: momento fletor

e reacdo de apoio, com anélise elastica linear.

De acordo com o SAE, os modelos gerados pelo STRAP podem ser compostos de dois elementos

diferentes, sendo esses elementos unidos por si através de pontos, chamados de nés. O primeiro
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sdo barras, elementos unidirecionais, que podem ser utilizados para modelagem de vigas,
pilares, etc., como elemento Unico. Esses elementos fornecem resultados precisos, equivalentes
aos calculados manualmente se utilizados métodos exatos. O outro se trata de elementos
bidimensionais que representam superficies, como placas, cascas, muros, etc., e podem ser
formados por elementos quadrilateros ou triangulares. Os resultados obtidos através de
elementos finitos sdo inexatos, pois estes deveriam se conectar ao longo de seus limites comuns,
porém eles s6 se conectam pelos n6s comuns. Dessa forma, ocorre um relaxamento de
continuidade por toda extensdo dos limites, apesar do procedimento de célculo garantir
satisfacdo de algumas exigéncias de continuidade desses limites. Além disso, 0 processo
matematico de célculo dos elementos assume uma distribuicdo de tens&o linear, sendo que na

realidade a distribuicdo é normalmente parabolica.

O grande desafio de se trabalhar com elementos finitos é o fato de que quanto mais refinada for
a malha utilizada para defini¢do do elemento estrutural, menores seréo os elementos e menor o
grau de descontinuidade, fazendo assim as distribuicOes de tensdes ser cada vez mais precisa,
porém o tempo de processamento e 0 custo operacional da analise aumentam. Por isso é
necessario que se faca um estudo a respeito da malha mais eficiente e eficaz para descrever as

lajes estudadas.

3.2.2 Estudo de malhas

A selecdo da malha a ser utilizada é basicamente funcdo de dois aspectos, a modelagem mais
exata da estrutura versus a simplicidade do modelo e a diminuigdo dos erros versus o tempo de

solucdo e tamanho dos arquivos.

Os elementos utilizados nessa pesquisa foram quadrilateros, vistos na Figura 3.5, pois estes
alcancam maior precisdo. Cada elemento bidimensional quadrilatero possui um sistema local
de coordenadas, sendo X1 e X2 no plano, e xs perpendicular ao plano. A relacdo entre os lados

do elemento utilizado foi de 1:1.

Figura 3. 20 Elemento quadrilatero

%3 JC JD

__f_rm

JB

Ja
%3 & perpendicular ao plano do elemento

Fonte: SAE, 2019.
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Definido o elemento, foi verificada a densidade da malha. A malha utilizada é constante ao
longo de todo modelo, ndo foi necessério realizar nenhum tipo de refinamento para melhorar o
resultado. No caso dessa pesquisa, ela foi gerada automaticamente por meio da opgao “malha”,
existente na aba de elementos do software, sendo necessario apenas a insercdo dos

espagamentos entre os elementos.

Para escolha da malha que melhor representaria 0 comportamento da laje, foram feitos testes,
inicialmente com uma malha menos refinada e, logo apo6s, foi realizado o processo de aumento
do nimero de elementos gradativamente, até ndo se ter diferenca significativa nos resultados

obtidos, sempre observando o tempo de processamento para considerar o custo computacional.

Pode-se ver o resultado das analises pela Tabela 3.4 a seguir. A laje estudada foi com balango
de 2 metros, para pilares de 30x30 centimetros, sobrecarga de 2kN/m? e resisténcia
caracteristica de compressdo do concreto de 30 MPa. O momento transferido observado foi para
o pilar central mais proximo a borda, ou seja, com momento em apenas uma direcdo. Foi
analisada a area de aco correspondente para a norma NBR 6118:2014, apenas para modo de
comparacdo do percentual de diferenca no resultado final. Os dois ultimos modelos

apresentaram erros, sendo que o Ultimo ndo chegou a ser calculado pelo software.

Tabela 3. 4 Estudo das malhas de elementos finitos

Malha Momento Area de aco de Tempo de Percentual de
(mxm) transferido na puncao processamento | diferenca de area de
ligagdo (kN.m) | calculada (cm?) do modelo aco em relagdo a
(minutos) malha anterior
1x1 100,4 4,60 0,1 -
0,8x0,8 94,8 4,44 0,1 3,47
0,6x0,6 95,4 4,45 0,1 0,22
0,4x0,4 91,6 4,34 0,15 2,47
0,2x0,2 86,0 4,21 0,15 2,99
0,1x0,1 80,8 4,05 4,75 3,8
0,05x0,05 Erro Erro 39,70 Erro
0,01x0,01 Erro Erro Erro Erro

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Portanto, a malha que melhor representou a laje, com resultados muito préximos aos demais, e
erros de apenas 3% com relacdo a anterior, foi a de 0,1x0,1 metros. Nesse caso, 0s resultados

sdo aceitaveis e o custo computacional é reduzido se comparado aos demais.
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3.2.3 Modelos no software
3.2.3.1 Lajes

A discretizacdo de lajes foi feita por meio de grelha plana, modelo bidimensional com uma
espessura, onde as cargas atuam de maneira perpendicular ao plano da laje, sendo assim

definidas com elementos finitos de flexao de placa.

Primeiramente foram criados 0s quatro pontos extremos, para definir os contornos das lajes,
que variaram em sua area analisada de acordo com os modelos descritos anteriormente, por
causa da dimensdo dos pilares. A partir desses quatro pontos, foi criada a malha, espacada de

maneira uniforme de acordo com o estudo feito.

Com a definicdo dos espagamentos, o software automaticamente atribuiu novos nos de conexao
entre os elementos, definindo assim um modelo de grelha plana. Assim que a malha foi
finalizada, atribuiu-se a espessura de dezoito centimetros para todos os elementos, e inseriu-se
o valor da resisténcia caracteristica do concreto, de C 30, C 35 ou C 40, dependendo do modelo
estudado. Foram utilizadas as especificagdes da NBR 6118:2014 para insercdo das

caracteristicas do concreto para cada classe como se vé na Tabela 3.5.

Tabela 3. 5 Especificacbes do concreto para cada classe analisada

Mdédulo de Coeficiente de Madulo transversal
Classe do concreto | gy.qticidade (kN/m) Poisson (kN/m)
C 30 27000000 0,2 11250000
C35 29000000 0,2 12080000
C 40 32000000 0,2 13330000

Fonte: Adaptado de NBR 6118:2014

3.2.3.2 Pilares

A discretizacdo dos pilares foi realizada por meio da utilizacao de elemento de barras com secéo
transversal quadrada, variando conforme o descrito, de 30x30 cm, 40x40 cm e 50x50 cm. O
pilar possui altura de 3 metros a contar das faces das lajes, e é engastado em ambas
extremidades, para representar a continuidade deste nos pavimentos adjacentes. Assim como
nos elementos de placa, inseriram-se as propriedades dos elementos de barra de acordo com a
Tabela 3.5.

3.2.3.3 Protensao

Optou-se por ndo inserir a protensdo como carregamento equivalente no software STRAP. O
modelo computacional foi implementado apenas para obtencdo de esforcos transferidos na

ligacdo laje-pilar (momento fletor e reacGes de apoio), portanto percebeu-se que, para esse
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esforgo, a insergéo da protensdo ndo tinha um resultado significativo, e que seria um efeito
favoravel para o dimensionamento. Além disso, o custo computacional era muito alto, pois a
protensdo seria inserida como carregamento equivalente, entdo para cada modelo deveriam ser
feitos os calculos dos carregamentos e esses deveriam ser inseridos no software por meio de

cargas globais, cabo por cabo, o que seria inviavel para o nimero de modelos estudado.

Apesar de ndo constar a protensdo nos modelos computacionais, esta foi levada em

consideracdo no momento dos calculos referentes aos procedimentos normativos descritos.
1.2.3.4 Exemplo de um modelo no STRAP

Para modo de exemplificacdo, a Figura 3.21 apresenta um exemplo dos varios modelos
executados para essa pesquisa, no software STRAP 2017. A laje representada possui balancgo

de dois metros e pilares de 30x30 cm.

Figura 3. 21 Exemplo de modelo computacional no software STRAP 2017. Laje com balanco de 2 metros

600

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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3.3 Planilhas de dimensionamento

Todos os célculos foram realizados por meio das formulas, dispostas no Capitulo 2, e planilhas
do Excel, desenvolvidas para esse propdsito. Os resultados principais das planilhas foram as
areas de ago necessarias de armadura de puncao para cada modelo estudado. Ao todo, foram
desenvolvidas quatro planilhas, uma para cada tipo de pilar, a se saber: pilar interno com
momento em uma direcdo, duas direcGes de borda e de canto, e para cada uma, 324 analises

foram feitas, para os trés procedimentos normativos.
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4 RESULTADOS

As Tabelas de 4.1 a 4.24 apresentam as areas de aco de armadura de punc¢do necessarias para
cada modelo, calculadas a partir das normas apresentadas no Capitulo 2 e das especificactes

do Capitulo 3.

Para as celulas com valores zerados o significado é que ndo se faz necessario a utilizacéo de
armadura para punc¢do. Ja as células sem valores representam que o modelo ndo passou no
dimensionamento para avaliacao da superficie critica no perimetro do pilar, que corresponde a

superficie C” para NBR 6118:2014 e também é verificada para 0 EN 1992-1-1 2004.

Para exemplificar um dos resultados obtidos, mostra-se na Figura 4.1 as saidas do software
STRAP 2017, sendo esses 0 momento fletor transferido na ligacédo laje- pilar e as reacdes de
apoio. Nota-se que os momentos transferidos possuem sinais opostos, portanto devem ser
somados, assim como as rea¢cfes de apoio, mostrados na Figura 4.2. A laje em questdo tem

balanco de 2 metros, pilares de 30x30 e sobrecarga de 2 KN/mz2.

Figura 4. 1 Exemplo de saidas no software STRAP 2017

Momento fletor

Reagéo de apoio

44

Fonte: Elaborado pelo Autor.



Figura 4. 2 Esquema dos esforcos na ligacdo laje-pilar

N1d

Mid

M2d H

N2d

Fsd=N2d -Nl1d
Msd=M1d + M2d

Fonte: Adaptado de Guarda, Lima e Pinheiro, 2000.

4.1 Pilares internos com momento em uma dire¢do — Resultados 1

4.1.1 Dimensionamento a partir da NBR6118:2014

2 cordoalhas por metro

Tabela 4. 1 Areas de aco (cm?) para NBR 6118:2014 — 2 cordoalhas/m — Resultados 1
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Secgéo fck Taxa de Sobrecarga KN/m?
(cm) (MPa) armadura 20 | 35 | 50 6,5 8,0 9,5 110 | 125 | 14,0
C30 p=0,6% 4,05 | 6,15 | 8,27 | 10,40 | 12,49 - - - -
p=1,5% 2,68 | 4,78 690 | 9,02 | 11,12 - - - -
Pilar C3s p=0,6% 3,85 15,95 (8071019 | 12,29 | 14,41 - - -
30x30 p=1,5% 2,40 | 450 | 6,63 | 8,75 | 10,84 | 12,97 - - -
C40 p=0,6% 3,67 576|789 |1001 | 12,10 | 14,23 | 16,35 - -
p=1,5% 2,15 14,25 (6,38 | 850 | 10,59 | 12,72 | 14,84 - -
C30 p=0,6% 3,69 | 5,85 (8,04 | 10,20 | 12,36 | 14,56 | 16,73 | 18,88 -
p=1,5% 2,13 1430|648 | 865 |10,81 | 13,00 | 15,18 | 17,33 -
Pilar C35 p=0,6% 3,46 | 562 | 7,81 | 9,97 | 12,13 | 14,33 | 16,50 | 18,65 | 20,82
40x40 p=1,5% 0,00 | 3,99 | 617 | 8,33 | 10,50 | 12,69 | 14,87 | 17,02 | 19,19
C40 p=0,6% 3,25 | 541|760 | 9,76 | 1192 | 14,12 | 16,29 | 18,44 | 20,62
p=1,5% 0,00 | 3,70 | 589 | 8,05 | 10,21 | 12,41 | 14,58 | 16,73 | 18,91
C30 p=0,6% 259 14,76 {690 | 9,05 | 11,23 | 13,34 | 15,50 | 17,68 | 19,79
p=1,5% 0,00 | 303|517 | 7,31 | 950 | 11,61 | 13,76 | 15,95 | 18,06
Pilar C3s5 p=0,6% 2,34 | 451 | 665 | 879 |10,98 | 13,09 | 15,24 | 17,43 | 19,54
50x50 p=1,5% 0,00 | 2,68 | 482 | 696 | 9,15 | 11,26 | 13,42 | 15,60 | 17,71
C40 p=0,6% 2,10 | 4,27 | 641 | 856 | 10,74 | 12,85 | 15,01 | 17,20 | 19,31
p=1,5% 0,00 | 2,36 | 451 | 6,65 | 8,84 | 10,94 | 13,10 | 15,29 | 17,40

Fonte: Elaborado pelo Autor.



e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 2 Areas de ago (cm?) para NBR 6118:2014 — 3 cordoalhas/m - Resultados 1
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Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (MPa) armadura | 2,0 | 35 | 50 | 6,5 8,0 9,5 110 | 125 | 140
C30 p=0,6% 3,24 | 5,34 | 7,46 | 9,58 | 11,67 - - - -
p=1,5% 1,87 | 3,96 | 6,09 | 8,21 | 10,30 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 3,04 | 514 | 7,26 | 9,38 | 11,47 | 13,60 | 15,72 - -
30x30 p=1,5% 0,00 | 369 | 581 | 7,93 | 10,03 | 12,15 | 14,28 - -
C40 p=0,6% 2,854,955 |707 920 11,29 | 13,42 | 1554 | 17,65 -
p=1,5% 0,00 | 3,44 | 556 | 7,68 | 9,78 | 11,90 | 14,03 | 16,14 -
C30 p=0,6% 2,82 1498|716 933 | 11,49 | 13,69 | 15,86 | 18,01 -
p=1,5% 0,00 | 342 | 561 | 7,77 | 9,93 | 12,13 | 14,30 | 16,45 -
Pilar Cas p=0,6% 259 |475]693 9,10 | 11,26 | 13,46 | 1563 | 17,78 | 19,95
40x40 p=1,5% 0,00 311|530 |746| 962 | 11,82 | 13,99 | 16,14 | 18,32
C40 p=0,6% 2,38 | 454 |6,73 18,89 | 11,05 | 13,25 | 1542 | 17,57 | 19,74
p=1,5% 0,00 | 2,83 502|718 9,34 | 1154 | 13,71 | 15,86 | 18,03
C30 p=0,6% 1,48 | 3,65 | 579 | 7,93 | 10,12 | 12,23 | 14,38 | 16,57 | 18,68
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 4,06 | 6,20 | 8,39 | 10,49 | 12,65 | 14,84 | 16,95
Pilar C35 p=0,6% 0,00 | 3,39 | 553 | 7,68 | 9,86 | 11,97 | 14,13 | 16,32 | 18,42
50x50 p=1,5% 0,00 | 0,00 | 3,71 | 585 | 8,04 | 10,15 | 12,30 | 14,49 | 16,60
C40 p=0,6% 0,00 | 3,16 | 530 | 7,44 | 9,63 | 11,74 | 13,90 | 16,08 | 18,19
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 3,39 | 554 | 7,72 | 9,83 | 11,99 | 14,17 | 16,28
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.1.2 Dimensionamento a partir do EN 1992-1-1 2004
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 3 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 2 cordoalhas/m - Resultados 1
Secéo fck Taxa de Sobrecarga kKN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 | 50 6,5 8,0 9,5 11,0 | 12,5 | 14,0
p=0,6% 4,78| 6,97 - - - - - - -
€30 p=1,5% 3,58| 5,78 - - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 4,60| 6,80 - - - - - - -
30x30 p=1,5% 3,35| 5,54 - - - - - - -
C40 p=0,6% 4,44 | 6,64 | 8,86 - - - - - -
p=1,5% 0313|532 | 7,54 - - - - - -
30 p=0,6% 452| 6,78 | 9,07 - - - - - -
p=1,5% 3,17| 543 | 7,72 - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 432|658 | 8,87 | 11,13 - - - - -
40x40 p=1,5% 290|516 | 745 | 971 - - - - -
C40 p=0,6% 4,14 6,40 | 8,69 | 10,95 | 13,21 - - - -
p=1,5% 265|491 | 720 | 946 | 11,72 - - - -
30 p=0,6% 3,11| 538 | 7,62 | 9,86 | 12,15 - - - -
p=1,5% 0,00| 3,87 | 6,11 | 8,36 | 10,64 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 289|516 | 740 | 964 | 11,93 | 14,13 - - -
50x50 p=1,5% 0,00| 357 | 581 | 8,05 | 10,34 | 12,55 - - -
C40 p=0,6% 269|496 | 7,20 | 9,44 | 11,73 | 13,93 | 16,19 - -
p=1,5% 0,00| 3,30 | 5,54 | 7,78 | 10,07 | 12,27 | 14,53 - -

Fonte: Elaborado pelo Autor.



e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 4 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 3 cordoalhas/m - Resultados 1
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Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 | 50 6,5 8,0 9,5 110 | 125 | 14,0
p=0,6% 3,86 6,05 - - - - - - -
€30 p=1,5% 2,66 | 4,86 - - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 3,68 5,87 | 8,09 - - - - - -
30x30 p=1,5% 242|462 | 6,84 - - - - - -
C40 p=0,6% 3,52| 5,71 | 7,93 - - - - - -
p=1,5% 2,21| 4,40 | 6,62 - - - - - -
C30 p=0,6% 3,55| 5,81 | 8,10 - - - - - -
p=1,5% 2,20| 4,46 | 6,75 - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 3,35/ 5,61 | 7,90 | 10,16 - - - - -
40x40 p=1,5% 0,00| 419 | 6,48 | 8,74 - - - - -
C40 p=0,6% 317|543 | 7,72 | 9,98 | 12,24 - - - -
p=1,5% 0,00| 3,94 | 6,23 | 8,49 | 10,75 - - - -
C30 p=0,6% 20| 436 | 6,61 | 885 | 11,13 - - - -
p=1,5% 0,00| 2,86 | 5,10 | 7,34 | 9,63 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 0,00| 414 | 6,38 | 862 | 10,91 | 1312 - - -
50x50 p=1,5% 0,00 2,56 | 480 | 7,04 | 9,33 | 11,53 - - -
C40 p=0,6% 0,00/ 394|618 | 842 | 10,71 | 1292 | 15,17 | 17,46 -
p=1,5% 0,00/ 0,00 | 452 | 6,76 | 9,05 | 11,26 | 13,51 | 15,80 -
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.1.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 5 Areas de ago (cm?) para ACI 318-19 — 2 cordoalhas/m - Resultados 1
Secgéo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 | 125 | 14,0
C30 p=0,6% 7,54 | 12,11 | 16,72 | 21,33 | 25,89 | 30,52 | 35,13 | 39,73 | 44,30
p=1,5% 7,54 | 12,11 | 16,72 | 21,33 | 25,89 | 30,52 | 35,13 | 39,73 | 44,30
Pilar C35 p=0,6% 8,18 | 12,75 | 17,36 | 21,98 | 26,53 | 31,16 | 35,77 | 40,38 | 44,94
30x30 p=1,5% 8,18 | 12,75 | 17,36 | 21,98 | 26,53 | 31,16 | 35,77 | 40,38 | 44,94
C40 p=0,6% 7,37 111,94 | 16,55 | 21,16 | 25,72 | 30,35 | 34,96 | 39,56 | 44,13
p=1,5% 7,37 | 11,94 | 16,55 | 21,16 | 25,72 | 30,35 | 34,96 | 39,56 | 44,13
C30 p=0,6% 5,08 | 9,71 | 14,38 | 19,00 | 23,62 | 28,31 | 32,96 | 37,54 | 42,19
p=1,5% 5,08 | 9,71 | 14,38 | 19,00 | 23,62 | 28,31 | 32,96 | 37,54 | 42,19
Pilar C35 p=0,6% 5,75 | 10,37 | 15,04 | 19,66 | 24,28 | 28,98 | 33,62 | 38,20 | 42,85
40x40 p=1,5% 5,75 | 10,37 | 15,04 | 19,66 | 24,28 | 28,98 | 33,62 | 38,20 | 42,85
C40 p=0,6% 4,75 | 9,38 | 14,04 | 18,67 | 23,29 | 27,98 | 32,63 | 37,21 | 41,86
p=1,5% 4,75 | 9,38 | 14,04 | 18,67 | 23,29 | 27,98 | 32,63 | 37,21 | 41,86
C30 p=0,6% 1,27 | 5,81 | 10,30 | 14,79 | 19,38 | 23,79 | 28,31 | 32,90 | 37,31
p=1,5% 1,27 | 581 | 10,30 | 14,79 | 19,38 | 23,79 | 28,31 | 32,90 | 37,31
Pilar C35 p=0,6% 2,50 | 7,04 | 11,53 | 16,02 | 20,61 | 25,02 | 29,54 | 34,12 | 38,54
50x50 p=1,5% 2,50 | 7,04 | 11,53 | 16,02 | 20,61 | 25,02 | 29,54 | 34,12 | 38,54
C40 p=0,6% 1,33 | 5,87 | 10,36 | 14,85 | 19,43 | 23,84 | 28,37 | 32,95 | 37,36
p=1,5% 1,33 | 5,87 | 10,36 | 14,85 | 19,43 | 23,84 | 28,37 | 32,95 | 37,36

Fonte: Elaborado pelo Autor.



e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 6 Areas de aco (cm?) para ACI 318-19 — 3 cordoalhas/m - Resultados 1
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Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 5,0 6,5 8,0 95 | 110 | 125 | 14,0
C30 p=0,6% 5,80| 10,37 | 14,99 | 19,60 | 24,15 | 28,78 | 33,40 | 38,00 | 42,57
p=1,5% 5,80 10,37 | 14,99 | 19,60 | 24,15 | 28,78 | 33,40 | 38,00 | 42,57
Pilar C35 p=0,6% 8,18 12,75 | 17,36 | 21,98 | 26,53 | 31,16 | 35,77 | 40,38 | 44,94
30x30 p=1,5% 8,18 12,75 | 17,36 | 21,98 | 26,53 | 31,16 | 35,77 | 40,38 | 44,94
C40 p=0,6% 7,37 11,94 | 16,55 | 21,16 | 25,72 | 30,35 | 34,96 | 39,56 | 44,13
p=1,5% 7,37 11,94 | 16,55 | 21,16 | 25,72 | 30,35 | 34,96 | 39,56 | 44,13
C30 p=0,6% 3,08 7,70 | 12,37 | 16,99 | 21,62 | 26,31 | 30,96 | 35,54 | 40,18
p=1,5% 3,08| 7,70 | 12,37 | 16,99 | 21,62 | 26,31 | 30,96 | 35,54 | 40,18
Pilar C35 p=0,6% 5,75 10,37 | 15,04 | 19,66 | 24,28 | 28,98 | 33,62 | 38,20 | 42,85
40x40 p=1,5% 5,75 10,37 | 15,04 | 19,66 | 24,28 | 28,98 | 33,62 | 38,20 | 42,85
C40 p=0,6% 4,75| 9,38 | 14,04 | 18,67 | 23,29 | 27,98 | 32,63 | 37,21 | 41,86
p=1,5% 4,75| 9,38 | 14,04 | 18,67 | 23,29 | 27,98 | 32,63 | 37,21 | 41,86
C30 p=0,6% 0,00 3,27 | 7,76 | 12,25 | 16,84 | 21,25 | 25,77 | 30,36 | 34,77
p=1,5% 0,00 3,27 | 7,76 | 12,25 | 16,84 | 21,25 | 25,77 | 30,36 | 34,77
Pilar C35 p=0,6% 250] 7,04 | 11,53 | 16,02 | 20,61 | 25,02 | 29,54 | 34,12 | 38,54
50x50 p=1,5% 250] 7,04 | 11,53 | 16,02 | 20,61 | 25,02 | 29,54 | 34,12 | 38,54
C40 p=0,6% 1,33| 5,87 | 10,36 | 14,85 | 19,43 | 23,84 | 28,37 | 32,95 | 37,36
p=1,5% 1,33| 5,87 | 10,36 | 14,85 | 19,43 | 23,84 | 28,37 | 32,95 | 37,36

Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.2 Pilares internos com momento em duas direcfes — Resultados 2
4.2.1 Dimensionamento a partir da NBR6118:2014
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 7 Areas de aco (cm?) para NBR 6118:2014 — 2 cordoalhas/m — Resultados 2

Secéo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 | 50 | 65 8,0 9,5 11,0 | 125 14,0
C30 p=0,6% 3,18| 5,08 | 7,02 | 8,93 | 10,84 | 12,75 | 14,68 | 16,58 | 18,49
p=1,5% 181) 3,72 | 565|756 | 947 | 1137 | 13,30 | 15,21 | 17,12
Pilar c35 p=0,6% 298|489 |6,82 | 8,73 | 10,64 | 1255 | 1447 | 16,38 | 18,29
30x30 p=1,5% 0,00] 345|537 728] 919 | 1110 | 13,03 | 1494 | 16,84
C40 p=0,6% 2,80| 4,71 | 6,63 | 854 | 10,45 | 12,36 | 14,29 | 16,20 | 18,11
p=1,5% 0,00/ 3,20 | 5,12 | 7,03 | 8,94 | 10,85 | 12,78 | 14,69 | 16,59
c30 p=0,6% 3,08| 511 | 7,14 | 9,18 | 11,22 | 13,22 | 15,26 | 17,33 | 19,30
p=1,5% 0,00] 355|559 763 ]| 966 | 1167 | 13,71 | 15,78 | 17,75
Pilar c35 p=0,6% 2,85| 4,88 | 692 | 895 | 10,99 | 13,00 | 15,03 | 17,10 | 19,07
40x40 p=1,5% 0,00] 3,24 1528 |732] 935 | 11,36 | 13,40 | 15,46 | 17,44
C40 p=0,6% 2,64| 4,67 | 6,71 | 8,74 | 10,78 | 12,79 | 14,82 | 16,89 | 18,87
p=1,5% 0,00] 2,96 | 500 | 7,03 | 9,07 | 11,08 | 13,11 | 1518 | 17,16
c30 p=0,6% 197|397 598|798 | 10,01 | 12,01 | 13,97 | 16,04 | 18,02
p=1,5% 0,00] 2,24 | 424 | 6,24 | 8,28 | 10,28 | 12,24 | 14,31 | 16,28
Pilar c35 p=0,6% 1,721 3,72 | 572 | 7,72 | 9,75 | 11,76 | 13,72 | 15,79 | 17,76
50x50 p=1,5% 0,00| 0,00 | 3,89 | 5,90 | 7,93 | 9,93 | 11,89 | 13,96 | 15,93
C40 p=0,6% 000|349 549|749 | 952 | 1152 | 1349 | 1555 | 17,53
p=1,5% 0,00) 0,00 | 3,58 | 5,58 | 7,61 9,61 | 11,58 | 13,65 | 15,62

Fonte: Elaborado pelo Autor.



e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 8 Areas de aco (cm?) para NBR 6118:2014 — 3 cordoalhas/m — Resultados 2
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Secdo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 | 50 | 65 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0
C30 p=0,6% 2,37| 427 | 6,21 | 8,12 | 10,03 | 11,93 | 13,86 | 15,77 | 17,68
p=1,5% 0,00291 | 483|674 | 865 | 10,56 | 12,49 | 14,40 | 16,31
Pilar C35 p=0,6% 2,17| 4,08 | 6,00 | 791 | 9,82 | 11,73 | 13,66 | 1557 | 17,48
30x30 p=1,5% 0,00| 2,63 | 456 | 6,47 | 8,38 | 10,29 | 12,21 | 14,12 | 16,03
C40 p=0,6% 198|389 (582|773 | 964 | 1155 | 13,47 | 1538 | 17,29
p=1,5% 0,00 2,38 | 431 | 622 | 813 | 10,04 | 11,96 | 13,87 | 15,78
C30 p=0,6% 2,21| 4,24 | 6,27 | 831 | 10,35 | 12,35 | 14,39 | 16,46 | 18,43
p=1,5% 0,00| 2,68 | 472 | 6,76 | 8,79 | 10,80 | 12,83 | 14,90 | 16,88
Pilar C35 p=0,6% 1,98| 4,01 | 6,04 | 8,08 | 10,12 | 12,12 | 14,16 | 16,23 | 18,20
40x40 p=1,5% 0,00 2,37 | 441 | 6,44 | 8,48 | 10,49 | 12,52 | 14,59 | 16,57
C40 p=0,6% 1,771 3,80 (583|787 | 991 | 11,91 | 13,95 | 16,02 | 17,99
p=1,5% 0,00 2,09 | 412 | 6,16 | 8,20 | 10,20 | 12,24 | 14,31 | 16,28
C30 p=0,6% 0,00 2,86 | 486 | 6,86 | 890 | 10,90 | 12,86 | 14,93 | 16,90
p=1,5% 0,00 0,00 | 313 | 513 | 7,16 | 9,16 | 11,13 | 13,20 | 15,17
Pilar C35 p=0,6% 0,00 2,61 | 461|661 | 864 | 10,64 | 12,61 | 14,67 | 16,65
50x50 p=1,5% 0,00 0,00 | 2,78 | 478 | 6,81 | 8,82 | 10,78 | 12,85 | 14,82
C40 p=0,6% 0,00| 2,37 | 437 | 6,38 | 8,41 | 10,41 | 12,37 | 14,44 | 16,41
p=1,5% 0,00| 0,00 | 2,47 | 4,47 | 650 | 850 | 10,46 | 12,53 | 14,51
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.2.2 Dimensionamento a partir do EN 1992-1-1 2004
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 9 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 2 cordoalhas/m - Resultados 2
Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?2
(cm) (Mpa) armadura 20 | 35 | 50 | 65 8,0 9,5 11,0 | 125 | 140
C30 p=0,6% 2,77 | 450 | 6,27 | - - - - - -
p=1,5% 0,00 | 3,31 | 508 | - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 2,59 | 433|610 | 7,84 - - - - -
30x30 p=1,5% 0,00 | 3,08 | 4,84 | 6,58 - - - - -
C40 p=0,6% 243 | 417 | 594 | 7,68 | 9,42 - - - -
p=1,5% 0,00 | 2,86 | 4,62 | 6,36 | 8,11 - - - -
C30 p=0,6% 2,70 | 455 | 6,41 | 8,27 | 10,12 - - - -
p=1,5% 0,00 | 3,20 | 5,06 | 6,92 | 8,77 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 2,50 | 435|621 | 807 | 9,92 | 11,75 - - -
40x40 p=1,5% 0,00 | 2,93 | 4,79 | 6,64 | 850 | 10,33 - - -
C40 p=0,6% 232|417 | 6,03 |789| 974 | 1157 | 13,43 - -
p=1,5% 0,00 | 2,68 | 454 | 6,40 | 8,26 | 10,08 | 11,94 - -
C30 p=0,6% 0,00 | 3,19 | 5,03 | 6,87 | 8,74 | 10,57 | 12,38 - -
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 352 | 5,36 | 7,23 | 9,07 | 10,87 - -
Pilar C35 p=0,6% 0,00 | 297 | 481|664 | 851 | 10,35 | 12,16 | 14,05 | 15,86
50x50 p=1,5% 0,00 | 0,00 | 3,22 | 506 | 6,93 | 8,76 | 10,57 | 12,46 | 14,28
C40 p=0,6% 0,00 | 2,77 | 460 | 6,44 | 8,31 | 10,15 | 11,96 | 13,85 | 15,66
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 2,94 | 478 | 6,65 | 8,49 | 10,30 | 12,19 | 14,00

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 10 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 3 cordoalhas/m - Resultados 2

Secdo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 20 | 35| 50 | 65 | 80 9,5 11,0 | 125 14,0
C30 p=0,6% 1,84 | 3,58 | 5,35 - - - - - -
p=1,5% 0,00 | 2,39 | 4,16 - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 1,67 | 3,41 | 5,17 | 6,92 - - - - -
30x30 p=1,5% 0,00 | 2,15 | 3,92 | 5,66 - - - - -
C40 p=0,6% 0,00 | 3,25 | 5,01 | 6,76 | 8,50 - - - -
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 3,70 | 5,44 | 7,18 - - - -
C30 p=0,6% 1,73 | 358 | 5,44 | 7,30 | 9,15 - - - -
p=1,5% 0,00 | 2,23 | 4,09 | 5,95 | 7,80 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 0,00 | 3,38 | 5,24 | 7,10 | 8,95 | 10,78 - - -
40x40 p=1,5% 0,00 | 0,00 | 3,82 | 5,68 | 7,53 | 9,36 - - -
C40 p=0,6% 0,00 | 3,20 | 5,06 | 6,92 | 8,77 | 10,60 | 12,46 - -
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 3,57 | 543 | 7,29 | 9,11 | 10,97 - -
C30 p=0,6% 0,00 | 2,17 | 4,01 | 5,85 | 7,72 | 9,56 | 11,37 - -
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 2,51 | 4,34 | 6,21 | 8,05 | 9,86 - -
Pilar C35 p=0,6% 0,00 | 1,95 | 3,79 | 5,63 | 7,50 | 9,34 | 11,14 | 13,03 | 14,85
50x50 p=1,5% 0,00 | 0,00 | 0,00 | 4,04 | 591 | 7,75 | 9,56 | 11,45 | 13,26
C40 p=0,6% 0,00 | 0,00 | 3,59 | 5,43 | 7,30 | 9,13 | 10,94 | 12,83 | 14,65
p=1,5% 0,00 | 0,00 | 0,00 | 3,77 | 5,64 | 7,47 | 9,28 | 11,17 | 12,99

Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.2.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19

e 2 cordoalhas por metro

Tabela 4. 11 Areas de ago (cm2) para ACI 318-19 — 2 cordoalhas/m - Resultados 2

Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?2
(cm) (Mpa) armadura 20| 35 5,0 6,5 8,0 95 | 110 | 125 | 140
C30 p=0,6% 6,84 | 11,24 | 15,73 | 20,16 | 24,59 | 29,02 | 33,48 | 37,90 | 42,33
p=1,5% 6,84 | 11,27 | 15,73 | 20,16 | 24,59 | 29,02 | 33,48 | 37,90 | 42,33
Pilar C35 p=0,6% 7,48] 11,91 | 16,37 | 20,80 | 25,23 | 29,66 | 34,12 | 38,55 | 42,98
30x30 p=1,5% 7,48] 11,91 | 16,37 | 20,80 | 25,23 | 29,66 | 34,12 | 38,55 | 42,98
C40 p=0,6% 6,67 11,10 | 15,56 | 19,99 | 24,42 | 28,85 | 33,30 | 37,73 | 42,16
p=1,5% 6,67 11,10 | 15,56 | 19,99 | 24,42 | 28,85 | 33,30 | 37,73 | 42,16
C30 p=0,6% 4,68| 9,22 | 13,77 | 18,33 | 22,89 | 27,39 | 31,94 | 36,58 | 40,98
p=1,5% 4,68| 9,22 | 13,77 | 18,33 | 22,89 | 27,39 | 31,94 | 36,58 | 40,98
Pilar C35 p=0,6% 5,35| 9,88 | 14,44 | 18,99 | 23,55 | 28,05 | 32,61 | 37,24 | 41,64
40x40 p=1,5% 5,35| 9,88 | 14,44 | 18,99 | 23,55 | 28,05 | 32,61 | 37,24 | 41,64
C40 p=0,6% 4,35| 8,89 | 13,44 | 18,00 | 22,56 | 27,06 | 31,61 | 36,25 | 40,65
p=1,5% 4,35| 8,89 | 13,44 | 18,00 | 22,56 | 27,06 | 31,61 | 36,25 | 40,65
C30 p=0,6% 0,59| 4,92 | 9,26 | 13,60 | 17,99 | 22,33 | 26,58 | 31,07 | 35,34
p=1,5% 0,59| 4,92 | 9,26 | 13,60 | 17,99 | 22,33 | 26,58 | 31,07 | 35,34
Pilar C35 p=0,6% 181| 6,15 | 10,49 | 14,82 | 19,22 | 23,56 | 27,81 | 32,30 | 36,57
50x50 p=1,5% 181| 6,15 | 10,49 | 14,82 | 19,22 | 23,56 | 27,81 | 32,30 | 36,57
C40 p=0,6% 0,64| 498 | 9,31 | 13,65 18,05 | 22,38 | 26,63 | 31,12 | 35,39
p=1,5% 0,64| 498 | 9,31 | 13,65 18,05 | 22,38 | 26,63 | 31,12 | 35,39

Fonte: Elaborado pelo Autor.




e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 12 Areas de ago (cm?) para ACI 318-19 — 3 cordoalhas/m - Resultados 2
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Secdo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 5,0 6,5 8,0 9,5 110 | 125 | 140
C30 p=0,6% 5,10 9,50 | 13,99 | 18,42 | 22,85 | 27,28 | 31,74 | 36,17 | 40,60
p=1,5% 5,10 9,53 | 13,99 | 18,42 | 22,85 | 27,28 | 31,74 | 36,17 | 40,60
Pilar C35 p=0,6% 7,48 11,91 | 16,37 | 20,80 | 25,23 | 29,66 | 34,12 | 38,55 | 42,98
30x30 p=1,5% |7,48] 11,91 | 16,37 | 20,80 | 25,23 | 29,66 | 34,12 | 38,55 | 42,98
C40 p=0,6% 6,67 | 11,10 | 15,56 | 19,99 | 24,42 | 28,85 | 33,30 | 37,73 | 42,16
p=1,5% 6,67 11,10 | 15,56 | 19,99 | 24,42 | 28,85 | 33,30 | 37,73 | 42,16
C30 p=0,6% 2,68 7,21 | 11,77 | 16,33 | 20,89 | 25,39 | 29,94 | 34,58 | 38,98
p=1,5% |2,68| 7,21 | 11,77 | 16,33 | 20,89 | 25,39 | 29,94 | 34,58 | 38,98
Pilar C35 p=0,6% 535| 9,88 | 14,44 | 18,99 | 23,55 | 28,05 | 32,61 | 37,24 | 41,64
40x40 p=1,5% 535| 9,88 | 14,44 | 18,99 | 23,55 | 28,05 | 32,61 | 37,24 | 41,64
C40 p=0,6% 4,35 8,89 | 13,44 | 18,00 | 22,56 | 27,06 | 31,61 | 36,25 | 40,65
p=1,5% 4,35 8,89 | 13,44 | 18,00 | 22,56 | 27,06 | 31,61 | 36,25 | 40,65
C30 p=0,6% 0,00| 2,38 | 6,72 | 11,06 | 15,45 | 19,79 | 24,04 | 28,53 | 32,80
p=1,5% 0,00| 2,38 | 6,72 | 11,06 | 15,45 | 19,79 | 24,04 | 28,53 | 32,80
Pilar C35 p=0,6% 181| 6,15 | 10,49 | 14,82 | 19,22 | 23,56 | 27,81 | 32,30 | 36,57
50x50 p=1,5% 181| 6,15 | 10,49 | 14,82 | 19,22 | 23,56 | 27,81 | 32,30 | 36,57
C40 p=0,6% 0,64 498 | 9,31 | 13,65 | 18,05 | 22,38 | 26,63 | 31,12 | 35,39
p=1,5% 0,64 498 | 9,31 | 13,65 | 18,05 | 22,38 | 26,63 | 31,12 | 35,39
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.3 Pilares de borda — Resultados 3
4.3.1 Dimensionamento a partir da NBR6118:2014
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 13 Areas de aco (cm?) para NBR 6118:2014 — 2 cordoalhas/m — Resultados 3
Secéo fck Taxa de Sobrecarga kKN/m?
(cm) (Mpa) armadura | 20| 35 | 50 | 65 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0
C30 p=0,6% 4,341 6,00 | 7,65 - - - - - -
p=1,5% 3,65| 531 | 6,96 - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 424|590 | 7,54 | 9,19 - - - - -
30x30 p=1,5% 3,52 | 517 | 6,82 | 8,47 - - - - -
C40 p=0,6% 415|580 | 7,45 | 9,10 | 10,75 - - - -
p=1,5% 3,39 | 505 | 6,70 | 834 | 9,99 - - - -
C30 p=0,6% 425|597 | 7,69 | 9,33 | 11,05 - - - -
p=1,5% 347|519 | 6,91 | 8,56 | 10,28 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 413|585 | 7,57 | 9,22 | 10,94 | 12,66 | 14,38 - -
40x40 p=1,5% 3,32| 504 | 6,76 | 8,40 | 10,12 | 11,84 | 13,56 - -
C40 p=0,6% 403|575 | 7,47 | 9,12 | 10,84 | 12,56 | 14,28 | 15,92 -
p=1,5% 3,17| 4,89 | 6,61 | 826 | 9,98 | 11,70 | 13,42 | 15,07 -
C30 p=0,6% 3,03| 460 | 615 | 7,70 | 9,25 | 10,80 | 12,35 - -
p=1,5% 29| 3,76 | 531 | 686 | 841 | 9,96 | 1151 - -
Pilar C35 p=0,6% 291|448 | 6,02 | 758 | 9,13 | 10,68 | 12,23 | 13,78 -
50x50 p=1,5% 2,02 359|514 669 | 825 | 9,79 | 11,35 | 12,90 -
C40 p=0,6% 2,791 4,36 | 591 | 7,46 | 9,02 | 10,56 | 12,12 | 13,67 | 15,22
p=1,5% 187|344 | 499 | 654 | 8,09 9,64 | 11,19 | 12,75 | 14,29

Fonte: Elaborado pelo Autor.




e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 14 Areas de ago (cm?) para NBR 6118:2014 — 3 cordoalhas/m — Resultados 3
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Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 20| 35 | 50 | 65 8,0 9,5 110 | 125 | 14,0
C30 p=0,6% 3,841 5,50 | 7,15 - - - - - -
p=1,5% 3,15| 4,81 | 6,46 - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 3,741 5,40 | 7,04 | 8,69 - - - - -
30x30 p=1,5% 3,01| 4,67 | 6,32 | 7,97 - - - - -
C40 p=0,6% 3,65| 5,30 | 6,95 | 8,60 | 10,25 - - - -
p=1,5% 2,89 455 | 6,20 | 7,84 | 9,49 - - - -
C30 p=0,6% 3,721 5,441 7,16 | 8,81 | 10,53 | 12,25 - - -
p=1,5% 2941 4,66 | 638 | 803 | 9,75 | 11,47 - - -
Pilar C35 p=0,6% 3,61]533|705]|869| 1041 | 12,13 | 13,85 - -
40x40 p=1,5% 2,791451 1623|787 | 959 | 11,31 | 13,03 - -
C40 p=0,6% 3,50] 5,22 1694|859 | 10,31 | 12,03 | 13,75 | 15,39 -
p=1,5% 265|437 1609|773 | 945 | 11,17 | 12,89 | 14,54 -
C30 p=0,6% 2,30] 3,87 | 542|697 | 853 | 10,07 | 11,63 - -
p=1,5% 146| 3,03 | 458 | 6,13 | 7,69 9,23 | 10,78 - -
Pilar C35 p=0,6% 2,181 3,751 530 | 685 | 8,40 9,95 | 11,50 | 13,05 -
50x50 p=1,5% 129|286 | 441 | 596 | 7,52 9,06 | 10,62 | 12,17 -
C40 p=0,6% 2,06| 3,64 |1518 | 6,74 | 8,29 9,84 | 11,39 | 12,94 | 14,49
p=1,5% 1,141 2,71 | 426 | 581 | 7,36 8,91 | 10,46 | 12,02 | 13,56
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.3.2 Dimensionamento a partir do EN 1992-1-1 2004
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 15 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 2 cordoalhas/m - Resultados 3
Sec¢éo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?2
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 65|80 1| 95| 11,0 | 125 | 14,0
p=0,6% - - - - - - - -
C30 1 5% - - - - - - - -
Pilar p=0,6% 515 | - - - - - - -
sox30 | O =1.5% l452| - } T - [ - : ;
p=0,6% 507 | - - - - - - -
€40 p=1,5% 4,41 - - - - - - -
p=0,6% 526 | - - - - - - -
€30 p=1,5% 4,58 - - - - - - -
Pilar p=0,6% 5,16 - - - - - - -
40x40 €35 p=1,5% 4,44 - - - - - - -
p=0,6% 5,06 | 7,01 - - - - - -
€40 =1.5% | 432 626 | - N : ;
p=0,6% 4,30 - - - - - - -
€30 p=1,5% 357 | - - - - - - -
Pilar cas p=0,6% 4,19 | 6,08 - - - - - -
50X50 p=1,5% 342 | 531 - - - - - -
C40 p=0,6% 409 | 598 | 7,83 - - - - -
p=1,5% 329 | 518 | 7,02 - - - - -

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 16 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 3 cordoalhas/m - Resultados 3

Secdo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 80 | 95 |11,0] 125 | 14,0
p=0,6% - - - - - - - - -
C30 o=1.5% . . . . . . . . .
Pilar p=0,6% 4,50 - - - - - - - -
30x30 €35 p=1,5% 3,87 - - - - - - - -
p=0,6% 4,42 - - - - - - - -
40 p=1,5% 3,76 - - - - - - - -
p=0,6% 4,58 - - - - - - - -
€30 p=1,5% 3,90 - - - - - - - -
Pilar p=0,6% 4,48 - - - - - - - B
40x40 €35 p=1,5% 3,77 - - - - - - - -
p=0,6% 4,39 6,33 - - - - - - -
40 p=1,5% 3,65 5,59 - - - - - - -
p=0,6% 3,51 5,40 - - - - - - -
€30 p=1,5% 2,78 4,67 - - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 3,41 5,29 - - - - - - -
50x50 p=1,5% 2,64 4,53 - - - - - - -
C40 p=0,6% 3,31 520 | 7,04 - - - - - -
p=1,5% 2,50 4,39 | 6,24 - - - - - -

Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.3.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19

e 2 cordoalhas por metro

Tabela 4. 17 Areas de ago (cm?) para ACI 318-19 — 2 cordoalhas/m - Resultados 3

Secdo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?2
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 110 | 125 | 140
C30 p=0,6% 13,37] 18,19 | 22,93 | 27,67 | 32,41 | 37,21 | 41,95 | 46,69 | 51,49
p=1,5% 13,37] 18,19 | 22,93 | 27,67 | 32,41 | 37,21 | 41,95 | 46,69 | 51,49
Pilar Cas5 p=0,6% 12,791 17,61 | 22,35 | 27,09 | 31,83 | 36,63 | 41,37 | 46,11 | 50,91
30x30 p=1,5% 12,791 17,61 | 22,35 | 27,09 | 31,83 | 36,63 | 41,37 | 46,11 | 50,91
C40 p=0,6% 12,25| 17,07 | 21,81 | 26,55 | 31,29 | 36,09 | 40,83 | 45,57 | 50,37
p=1,5% 12,25| 17,07 | 21,81 | 26,55 | 31,29 | 36,09 | 40,83 | 45,57 | 50,37
C30 p=0,6% 11,89| 16,75 | 21,61 | 26,34 | 31,20 | 36,06 | 40,93 | 45,66 | 50,52
p=1,5% 11,89| 16,75 | 21,61 | 26,34 | 31,20 | 36,06 | 40,93 | 45,66 | 50,52
Pilar C3s5 p=0,6% 11,16 | 16,02 | 20,88 | 25,61 | 30,47 | 35,34 | 40,20 | 44,93 | 49,79
40x40 p=1,5% 11,16 | 16,02 | 20,88 | 25,61 | 30,47 | 35,34 | 40,20 | 44,93 | 49,79
C40 p=0,6% 10,48 | 15,34 | 20,20 | 24,93 | 29,80 | 34,66 | 39,52 | 44,25 | 49,11
p=1,5% 10,48 | 15,34 | 20,20 | 24,93 | 29,80 | 34,66 | 39,52 | 44,25 | 49,11
C30 p=0,6% 9,02 | 13,67 | 18,23 | 22,84 | 27,46 | 32,01 | 36,63 | 41,24 | 45,80
p=1,5% 9,02 | 13,67 | 18,23 |22,84 | 27,46 | 32,01 | 36,63 | 41,24 | 45,80
Pilar C3s5 p=0,6% 8,15 | 12,80 | 17,35 | 21,97 | 26,58 | 31,14 | 35,75 | 40,37 | 44,92
50x50 p=1,5% 8,15 | 12,80 | 17,35 | 21,97 | 26,58 | 31,14 | 35,75 | 40,37 | 44,92
C40 p=0,6% 7,33 111,98 | 16,54 | 21,15 | 25,77 | 30,32 | 34,94 | 39,56 | 44,11
p=1,5% 7,33 | 11,98 | 16,54 | 21,15 | 25,77 | 30,32 | 34,94 | 39,56 | 44,11

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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e 3 cordoalhas por metro
Tabela 4. 18 Areas de ago (cm?) para ACI 318-19 — 3 cordoalhas/m - Resultados 3

Secédo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 95 | 110 | 125 | 140
C30 p=0,6% 13,37| 18,19 | 22,93 | 27,67 | 32,41 | 37,21 | 41,95 | 46,69 | 51,49
p=1,5% 13,37 18,19 | 22,93 | 27,67 | 32,41 | 37,21 | 41,95 | 46,69 | 51,49
Pilar C35 p=0,6% 12,79 17,61 | 22,35 | 27,09 | 31,83 | 36,63 | 41,37 | 46,11 | 50,91
30x30 p=1,5% 12,79 17,61 | 22,35 | 27,09 | 31,83 | 36,63 | 41,37 | 46,11 | 50,91
C40 p=0,6% 12,25| 17,07 | 21,81 | 26,55 | 31,29 | 36,09 | 40,83 | 45,57 | 50,37
p=1,5% 12,25| 17,07 | 21,81 | 26,55 | 31,29 | 36,09 | 40,83 | 45,57 | 50,37
C30 p=0,6% 11,89 16,75 | 21,61 | 26,34 | 31,20 | 36,06 | 40,93 | 45,66 | 50,52
p=1,5% 11,89 16,75 | 21,61 | 26,34 | 31,20 | 36,06 | 40,93 | 45,66 | 50,52
Pilar C35 p=0,6% 11,16 | 16,02 | 20,88 | 25,61 | 30,47 | 35,34 | 40,20 | 44,93 | 49,79
40x40 p=1,5% 11,16 | 16,02 | 20,88 | 25,61 | 30,47 | 35,34 | 40,20 | 44,93 | 49,79
C40 p=0,6% 10,48 | 15,34 | 20,20 | 24,93 | 29,80 | 34,66 | 39,52 | 44,25 | 49,11
p=1,5% 10,48 | 15,34 | 20,20 | 24,93 | 29,80 | 34,66 | 39,52 | 44,25 | 49,11
C30 p=0,6% 9,02 | 13,67 | 18,23 | 22,84 | 27,46 | 32,01 | 36,63 | 41,24 | 45,80
p=1,5% 9,02 | 13,67 | 18,23 | 22,84 | 27,46 | 32,01 | 36,63 | 41,24 | 45,80
Pilar C35 p=0,6% 8,15 | 12,80 | 17,35 | 21,97 | 26,58 | 31,14 | 35,75 | 40,37 | 44,92
50x50 p=1,5% 8,15 | 12,80 | 17,35 | 21,97 | 26,58 | 31,14 | 35,75 | 40,37 | 44,92
C40 p=0,6% 7,33 111,98 | 16,54 | 21,15 | 25,77 | 30,32 | 34,94 | 39,56 | 44,11
p=1,5% 7,33 111,98 | 16,54 | 21,15 | 25,77 | 30,32 | 34,94 | 39,56 | 44,11

Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.4 Pilares de canto — Resultados 4
4.4.1 Dimensionamento a partir da NBR6118:2014

e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 19 Areas de ago (cm?) para NBR 6118:2014 — 2 cordoalhas/m — Resultados 4

Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 95 | 11,0 | 125 | 140
C30 p=0,6% 1,75 | 253 | 3,31 | 4,09 | 4,87 - - - -
p=1,5% 140 | 2,18 | 2,97 | 3,75 | 4,53 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 1,70 | 2,48 | 3,26 | 4,04 | 4,82 | 5,60 - - -
30x30 p=1,5% 1,33 | 2,11 | 290 | 3,68 | 4,46 | 5,24 - - -
C40 p=0,6% 165 | 243 | 322 | 400 | 478 | 556 | 6,33 - -
p=1,5% 127 | 2,05 | 2,84 | 362 | 440 | 518 | 5,96 - -
C30 p=0,6% 157 | 2,36 | 3,13 | 391 | 469 | 546 | 6,26 - -
p=1,5% 1,19 | 197 | 2,74 | 3,52 | 4,30 | 5,07 | 5,87 - -
Pilar C35 p=0,6% 152 | 2,30 | 3,07 | 385 | 463 | 541 | 6,20 | 6,97 -
40x40 p=1,5% 111 | 189 | 2,67 | 3,44 | 422 | 500 | 579 | 6,56 -
C40 p=0,6% 147 | 225 | 3,02 | 380 | 458 | 535 | 6,15 | 6,92 | 7,69
p=1,5% 1,04 | 1,82 | 259 | 337 | 4,15 | 493 | 572 | 6,49 | 7,26
C30 p=0,6% 124 | 196 | 2,67 | 3,39 | 4,11 | 482 | 553 - -
p=1,5% 0,84 | 155 | 2,27 [2,99 | 3,70 | 4,41 | 5,13 - -
Pilar C35 p=0,6% 1,18 | 190 | 2,61 | 3,33 | 405 | 4,76 | 547 | 6,20 | 691
50x50 p=1,5% 0,76 | 147 | 219 | 291 | 362 | 433 | 505 | 577 | 6,48
C40 p=0,6% 1,13 | 184 | 256 | 3,28 | 3,99 | 4,71 | 542 | 6,14 | 6,86
p=1,5% 068 | 1,39 | 211 | 2,83 | 354 | 4,26 | 497 | 5,69 | 6,41

Fonte: Elaborado pelo Autor.




e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 20 Areas de ago (cm?) para NBR 6118:2014 — 3 cordoalhas/m — Resultados 4
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Secédo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 95 | 110 | 12,5 | 140
C30 p=0,6% 1,36 | 2,14 | 293 | 3,71 | 4,49 - - - -
p=1,5% 1,02 | 1,80 | 258 | 3,36 | 4,14 - - - -
Pilar C35 p=0,6% 131 | 2,09 | 2,88 | 3,66 | 4,44 | 5,22 - - -
30x30 p=1,5% 095 | 1,73 | 2,52 | 3,29 | 4,07 | 4,85 - - -
C40 p=0,6% 126 | 2,04 | 283 | 361 | 439 | 517 | 595 - -
p=1,5% 089 | 167 | 245 | 3,23 | 401 | 479 | 557 - -
C30 p=0,6% 1,17 | 196 | 2,73 | 3551 | 429 | 506 | 586 | 6,63 -
p=1,5% 0,79 | 157 | 2,34 | 3,12 | 390 | 467 | 547 | 6,24 -
Pilar C35 p=0,6% 1,12 | 1,90 | 2,67 | 3,45 | 423 | 501 | 580 | 657 | 7,34
40x40 p=1,5% 0,71 | 1,49 | 2,27 | 3,04 | 3,82 | 460 | 539 | 6,16 | 6,93
C40 p=0,6% 107 | 185 | 2,62 | 3,40 | 418 | 495 | 575 | 6,52 | 7,29
p=1,5% 064 | 142 | 219 | 297 | 3,75 | 453 | 532 | 6,09 | 6,86
C30 p=0,6% 0,84 | 155 | 2,27 | 299 | 3,70 | 441 | 513 | 5,85 -
p=1,5% 0,00 | 1,15 | 1,86 | 2,58 | 3,29 | 4,01 | 4,72 | 545 -
Pilar C35 p=0,6% 0,78 | 1,49 | 2,21 | 293 | 364 | 435 | 507 | 579 | 651
50x50 p=1,5% 0,00 | 1,06 | 1,78 | 2,50 | 3,21 | 393 | 4,64 | 536 | 6,08
C40 p=0,6% 0,72 | 1,44 | 215 | 2,87 | 359 | 430 | 501 | 5,74 | 6,45
p=1,5% 0,00 | 099 | 1,71 | 243 | 3,14 | 3,85 | 4,57 | 529 | 6,00
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.4.2 Dimensionamento a partir do EN 1992-1-1 2004
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 21 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 2 cordoalhas/m - Resultados 4
Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?2
(cm) (Mpa) | armadura | 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 95 | 110 | 125 | 140
ca0 |P=0:6% | 101 | 1,64 | 225 | 287 | - - - - -
p=1,5% 072 | 1,34 | 195 | 257 | - - - - -
. p=0,6% §097 | 159 | 221 | 2,82 | 344 | - - - -
Pilar30x30 | €35 = S0, 0,66 | 1.8 | 1,89 | 251 | 312 | - ] - -
C40 p=0,6% 093 | 155 | 2,17 | 2,78 | 3,40 | 4,02 - - -
p=1,5% J 0,60 | 1,22 | 184 | 245 | 3,07 | 3,69 - - -
p=0,6% | 119 | 188 | 257 | - - - - - -
€30 p=1,5% 0,85 | 1,54 | 2,23 - - - - - -
. p=0,6% 1,14 | 183 | 252 | 3,19 - - - - -
Pilar 40x40 1 C35 = =" N 078 | 147 | 2.16 | 284 | - - - - -
C40 p=0,6% 109 | 1,78 | 247 | 3,15 | 3,84 - - - -
p=1,5% 0,72 | 1,41 | 2,10 | 2,77 | 3,47 - - - -
p=0,6% | 148 | 228 | - - - - - - -
30 p=1,5% 113 | 192 | - - - - - - -
. p=0,6% | 143 | 222 [ 301 | - - - - - -
Pilar 50x50 C35 o—1.5% | 1.06 | 185 | 2,64 . . . . . .
cao |0=0.6% | 138 | 218 | 296 | - - - - - -
p=1,5% J 099 | 179 | 258 | - - - - - -

Fonte: Elaborado pelo Autor.




e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 22 Areas de ago (cm?) para EN 1992-1-1 2004 — 3 cordoalhas/m - Resultados 4
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Secao fck Taxa de Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) armadura 2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 95 | 11,0 | 125 | 140
C30 p=0,6% 055 | 1,17 | 1,78 | 2,40 - - - - -
p=1,5% 0,00 | 0,87 | 1,49 | 2,10 - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 050 | 1,12 | 1,74 | 2,35 | 2,97 - - - -
30x30 p=1,5% 0,00 | 0,81 | 1,43 | 2,04 | 2,66 - - - -
C40 p=0,6% 046 | 1,08 | 1,70 | 2,31 | 2,93 | 3,55 - - -
p=1,5% 0,00 | 0,75 | 1,37 | 1,98 | 2,60 | 3,22 - - -
C30 p=0,6% 0,71 | 1,40 | 2,09 | 2,76 - - - - -
p=1,5% 0,00 | 1,06 | 1,75 | 2,42 - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 066 | 1,35 | 2,04 | 2,71 - - - - -
40x40 p=1,5% 0,00 | 0,99 | 1,68 | 2,36 - - - - -
C40 p=0,6% 061 | 1,30 | 1,99 | 2,67 | 3,36 - - - -
p=1,5% 0,00 | 0,93 | 1,62 | 2,29 | 2,99 - - - -
C30 p=0,6% 1,09 | 1,89 | 2,68 - - - - - -
p=1,5% 0,74 | 153 | 2,32 - - - - - -
Pilar C35 p=0,6% 1,04 | 1,83 | 2,62 - - - - - -
50x50 p=1,5% 0,67 | 1,46 | 2,25 - - - - - -
C40 p=0,6% 099 | 1,79 | 2,58 | 3,40 - - - - -
p=1,5% 060 | 1,40 | 2,19 | 3,01 - - - - -
Fonte: Elaborado pelo Autor.
4.4.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19
e 2 cordoalhas por metro
Tabela 4. 23 Areas de ago (cm?) para ACI 318-19 — 2 cordoalhas/m - Resultados 4
Secdo fck Taxa de Sobrecarga kN/m?2
(cm) (Mpa) |armadura| 2,0 | 35 | 50 | 65 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0
C30 p=0,6% Q1,86 | 3,33 | 481 | 6,28 | 7,75 9,22 | 10,69 | 12,23 | 13,70
p=1,5% Q1,86 | 3,33 | 481 | 6,28 | 7,75 9,22 | 10,69 | 12,23 | 13,70
. p=0,6% J 1,49 | 297 | 445|591 | 739 | 886 | 10,33 | 11,86 | 13,33
Pilar30x30 | C35 = =50 N 149 | 2.97 | 4.45 | 591 | 7.39 | 8.86 | 10,33 | 1186 | 13.33
C40 p=0,6% J 1,15 | 2,63 | 411 | 558 | 7,05 8,52 9,99 | 11,52 | 12,99
p=1,5% Q115|263 | 411 | 558 | 7,05 8,52 9,99 | 1152 | 12,99
C30 p=0,6% § 2,76 | 474 | 6,70 | 8,66 | 10,63 | 12,60 | 14,60 | 16,56 | 18,52
p=1,5% Q2,76 | 474 | 6,70 | 8,66 | 10,63 | 12,60 | 14,60 | 16,56 | 18,52
. p=0,6% § 2,30 | 427 | 6,24 | 8,19 | 10,16 | 12,13 | 14,14 | 16,09 | 18,05
Pilar 40x40 1 C35 = =50 1530 [ 4,27 | 6.24 | 8.19 | 1016 | 1213 | 14.14 | 16,09 | 18,05
C40 p=0,6% 187 | 384|581 776 | 9,73 | 11,70 | 13,71 | 15,66 | 17,62
p=1,5% Q187 | 384|581 |776 | 973 | 11,70 | 13,71 | 1566 | 17,62
C30 p=0,6% Q2,89 | 516 | 7,44 | 9,75 | 12,00 | 14,29 | 16,55 | 18,87 | 21,12
p=1,5% 2,89 | 516 | 7,44 | 9,75 | 12,00 | 14,29 | 16,55 | 18,87 | 21,12
. p=0,6% § 2,33 | 460 | 6,88 | 9,19 | 11,44 | 13,74 | 15,99 | 18,31 | 20,56
Pilar 50x30 | C35 1™~ 5o, [ 2,33 | 460 | 6,88 | 9,19 | 11,44 | 13,74 | 1599 | 18,31 | 20,56
C40 p=0,6% j 1,81 | 408 | 6,36 | 8,67 | 10,92 | 13,21 | 1547 | 17,79 | 20,04
p=1,5% Q1,81 | 408 | 6,36 | 8,67 | 10,92 | 13,21 | 1547 | 17,79 | 20,04

Fonte: Elaborado pelo Autor.




e 3 cordoalhas por metro

Tabela 4. 24 Areas de ago (cm?) para ACI 318-19 — 3 cordoalhas/m - Resultados 4
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Secdo fck | Taxade Sobrecarga kN/m?
(cm) (Mpa) |armadura| 2,0 | 35 | 50 | 65 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0
C30 p=0,6% | 1,86 | 3,33 | 481 | 628 | 7,75 | 9,22 | 10,69 | 12,23 | 13,70
p=1,5% | 1,86 | 3,33 | 481 | 628 | 7,75 | 9,22 | 10,69 | 12,23 | 13,70
. p=0,6% | 1,49 | 297 | 445|591 | 7,39 | 886 | 10,33 | 11,86 | 13,33
Pilar 30x30 | €35 p=1,5% | 1,49 | 297 | 445|591 | 7,39 | 886 | 10,33 | 11,86 | 13,33
C40 p=0,6% § 115|263 | 411|558 | 705 | 852 | 999 | 1152 | 12,99
p=1,5% Q§ 1,15 | 2,63 | 411 | 558 | 7,05 | 852 | 9,99 | 1152 | 12,99
C30 p=0,6% | 2,76 | 4,74 | 6,70 | 8,66 | 10,63 | 12,60 | 14,60 | 16,56 | 18,52
p=1,5% | 2,76 | 4,74 | 6,70 | 8,66 | 10,63 | 12,60 | 14,60 | 16,56 | 18,52
. p=0,6% | 2,30 | 427 | 6,24 | 8,19 | 10,16 | 12,13 | 14,14 | 16,09 | 18,05
Pilar 40x40 | €35 p=1,5% | 2,30 | 427 | 6,24 | 8,19 | 10,16 | 12,13 | 14,14 | 16,09 | 18,05
C40 p=0,6% | 1,87 | 384 | 581 | 7,76 | 9,73 | 11,70 | 13,71 | 15,66 | 17,62
p=1,5% 187 | 384|581 | 776 | 973 | 11,70 | 13,71 | 1566 | 17,62
C30 p=0,6% | 2,89 | 516 | 7,44 | 9,75 | 12,00 | 14,29 | 16,55 | 18,87 | 21,12
p=1,5% | 2,89 | 516 | 7,44 | 9,75 | 12,00 | 14,29 | 16,55 | 18,87 | 21,12
. p=0,6% | 2,33 | 460 | 6,88 | 9,19 | 11,44 | 13,74 | 15,99 | 18,31 | 20,56
Pilar50x50 | €35 p=1,5% | 2,33 | 460 | 6,88 | 9,19 | 11,44 | 13,74 | 1599 | 18,31 | 20,56
C40 p=0,6% | 1,81 | 4,08 | 6,36 | 8,67 | 10,92 | 13,21 | 1547 | 17,79 | 20,04
p=1,5% J 1,81 | 4,08 | 6,36 | 8,67 | 10,92 | 13,21 | 1547 | 17,79 | 20,04

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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5 ANALISE DOS RESULTADOS

A partir dos resultados obtidos nos dimensionamentos a puncéo, foram realizadas comparacdes
entre os procedimentos normativos. Para tanto, calcularam-se as redugfes percentuais de
utilizacdo de armadura de puncdo entre as normas, substituindo-se o procedimento menos
econémico pelo mais econémico. Em cada grafico foi pontuado qual norma apresentou
resultados de area de aco com menor valor, e, também se houve excecdes nas quais o padréo

nao prevaleceu.

Nota-se que nem todos os graficos possuem marcacgdes para todas as sobrecargas em questdo,
isso acontece quando a area de aco necessaria resultou nula ou quando os modelos nédo

passaram, considerando os limites especificados pelos codigos de dimensionamento.

Percebeu-se, por meio dos resultados, que a area de aco necessaria nao possuia variagdes
significativas quando se alterava a resisténcia caracteristica do concreto a compressdo (fc).
Portanto, para otimizacdo das comparacdes, todas as analises realizadas foram feitas para a

classe C35, que é o valor médio entre os adotados para a resisténcia caracteristica do concreto.
5.1 Comparagéo entre os procedimentos normativos

Cada gréafico apresentado nas Figuras de 5.1 a 5.24, representa os percentuais de reducao
mencionados referentes aos procedimentos normativos para cada secdo de pilar, com
respectivas taxas de armadura passiva e tensdo média de compressdo devido a protensdo,

representadas nesse caso pela distribuicdo de cordoalhas por metro

5.1.1 Pilares internos com momento em uma diregdo — 1
e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004

Os resultados da comparagéo entre a NBR 6118:2014 e o EN 1992-1-1 2004 mostram que 0
dimensionamento pela norma brasileira resulta no uso de uma menor quantidade de armadura
de puncdo do que a europeia para todos os casos estudados, chegando a valores de economia

na casa dos 28%.

Observando-se o grafico da Figura 5.1 nota-se que, para valores mais baixos de sobrecarga, a
economia de armadura varia de 16 a 23%, enquanto que, para cargas maiores, essa taxa chega

a aproximadamente 8%.

No geral, com o aumento de se¢do nos pilares, a economia gerada referente a diferenga entre
0s procedimentos normativos cresce, porém tende a ser menor para cargas maiores. H4 uma

excecao para esse padrdo, na distribuicdo de cordoalhas em 2 cabos por metro e sobrecargas
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menores, onde a economia de armadura cresce de 16% a 20% quando a dimensé&o do pilar passa

de 30 x 30 cm para 40 x 40 cm, e uma reducéo de aproximadamente 1% quando a se¢cdo aumenta
para 50 x 50cm.

Figura 5. 1 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (1)
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2,0 35 5,0 6,5 8,0 9,5
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Nota-se também que, para 0s casos com maior tensdo de compressdo devido a protensdo, a
economia gerada pela norma brasileira € maior. Essa economia também cresce a medida em
que se aumenta a secdo dos pilares. Essa diferenca é maior para sobrecargas menores, e tende

a ser cada vez menor para cargas maiores.

JanaFigura 5.2, quando se aumenta a taxa de armadura passiva do modelo, nota-se um relativo
aumento na economia quando comparado ao grafico anterior, porém os padrdes permanecem
0S Mesmos.

Para cargas menores, observa-se uma maior economia no dimensionamento pela norma
brasileira, chegando até a 28%, mas que vai ficando menor conforme se aumenta a carga,
chegando a valores de 10% de diferenca.

Com o aumento na secdo dos pilares, aumenta-se a economia gerada em cerca de 4% para
sobrecargas menores e 2% para maiores. Acontece a mesma exce¢do mencionada na Figura
5.1, quando ocorre uma diminui¢cdo na economia para o caso especifico de distribuicdo de 2

cabos por metro e mudanga de secdo de 40 a 50 cm do lado do pilar.
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H& um pequeno incremento na economia quando a tensdo de protensdo aumenta, sendo essa

maior quando a secdo dos pilares é aumentada, assim como quando o carregamento é menor.

Figura 5. 2 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (1)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
e Comparacéo entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19

Figura 5. 3 Comparacdo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (1)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Os resultados de area de ago necessaria para combate a pun¢do dos modelos mostram que, para
esse caso, majoritariamente, a NBR 6118:2014 traz resultados menos conservadores do que o
ACI 318-19. As excecdes ocorrem para 0s modelos com distribuicdo de duas cordoalhas por
metro, para pilares de 50 cm de lado, fck de 30 e 40 MPa e taxa de armadura 0,6%, quando a
sobrecarga € de 2 kN/m2, e a norma americana resulta em uma menor utilizacdo de aco. 1sso
também ocorre para distribuicdo de trés cordoalhas por metro, para pilares com a mesma

dimensdo citada e fc 30 MPa, com taxa de armadura passiva de 0,6%.

Nota-se pela Figura 5.3 que a economia de armadura, quando se substitui o procedimento
americano pelo brasileiro, chega a 62,5%. Para os modelos de duas cordoalhas por metro, a
medida que a carga se eleva ha um aumento na economia de armadura, que é discreto para
pilares de secdo 30x30, mas elevado para as outras se¢des. J& para 0os modelos com nimero
maior de cordoalhas, nota-se que a economia de armadura para os pilares de secdo 30x30 é a
maior da anéalise feita, e a medida que a carga aumenta, essa diferenca diminui, mantendo-se

quase constante em valores de 52,5 a 55% para as demais se¢0es de pilares.

Essa divergéncia na economia de armadura que cresce quando as cargas aumentam para
primeira tensdo de compressdo e depois decresce para 0s modelos com a segunda tensdo de
compressdo pode ser explicada devido ao fato de que a norma americana ndo considera a
contribuicdo da protensdo para valores superiores a fek 35 MPa, que sdo os apresentados no
gréafico. Portanto, para as situacdes apresentadas, as areas de aco calculadas pelo ACI 318-19
se mantém as mesmas para as secdes semelhantes, enquanto para NBR 6118:2014 esses valores

sofrem alteracdes.

Analisando-se as mudancas de secdo dos pilares, percebe-se que quando o lado do pilar
aumenta, os resultados do dimensionamento pelas normas se aproximam, para todos 0s casos
analisados. Para primeira tensdo de compressao, observando a menor carga, que € onde se tem
maior divergéncia, tem-se uma reducao aproximada de 52,5% para 40% e posteriormente para
35% quando a secdo aumenta para cada um dos trés valores de lado do pilar. Ja para trés
cordoalhas por metro, esses valores se reduzem de 62,50% para 55% e finalmente 53%,

mostrando uma varia¢do menor do que para 0 caso anterior.

Quanto a tensdo de compressao devido a protensao, pode-se dizer que a economia gerada no
dimensionamento pela norma brasileira aumenta para todos os casos quando o grau de
protensdo aumenta, sendo que esses valores sdo maiores para cargas menores. Pode-se citar o
exemplo para pilares de secdo 30x30, que tem um incremento de 52,50 para 62,50 % na

economia quando se aumentam o ndmero de cabos por metro, j& pilares 40x40 os valores
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mudam de 40% para 55% de economia e para Gltima secdo de 50x50 de 35% a 52,5%,

demonstrando que quanto mais a se¢do aumenta, maior também é o aumento da economia.

Figura 5. 4 Comparacdo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (1)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Na Figura 5.4 séo apresentados os resultados para 0s mesmos casos Vistos na figura anterior,
porém com taxa de armadura passiva maior. Ressalta-se para essa situacdo, que a norma
americana ndo leva em consideracdo no calculo referente a armadura de puncéo a contribuicédo
da armadura passiva. Portanto, os valores calculados para ambas as taxas ndo se alteram,

enquanto para a norma brasileira a contribuicdo é contabilizada.

Dessa forma, ja se nota que os valores na economia de armadura sdo maiores para todos 0s
casos analisados, se comparados com o grafico da Figura 5.3, chegando a um maximo de 71%,
e minimo de 54%.

Quanto a sobrecarga, aqui ja ndo se percebe mais a inconsisténcia ocorrida para taxa de 0,6%
de armadura passiva, visto que em todos 0s casos, quanto maior o carregamento imposto, menor

é a economia de aco da norma brasileira em relacdo & americana.

Jé para as se¢des de pilares, nota-se que, para a maioria dos casos, quando se aumenta a secéo,
a economia se reduz. Isso ndo ocorre para a se¢do de 50x50 em ambos os casos de tenséo de
protensao, onde para cargas menores a economia chega a ser maior do que para pilares de secéo

30x30, porém para sobrecargas maiores, a situacdo se inverte.
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Finalmente, quanto maior o nimero de cabos, ou seja, aumentando-se a tensdo de compressdo
na laje, pode-se afirmar que a economia de a¢o da norma brasileira também cresce, seguindo o
padrdo do grafico anterior.

e Comparagéo entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19

Figura 5. 5 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (1)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Fazendo a analise para os procedimentos normativos EN 1992-1-1 2004 e ACI 318-19, é
observado que, majoritariamente, o cO6digo americano € mais conservador quanto ao
dimensionamento a puncao para este caso. Esse fato s6 ndo se faz verdade para a distribuicao
de duas cordoalhas por metro, quando, para todos valores de fc e taxa de armadura passiva
0,6% o pilar tem secdo de 50x50 cm, para o primeiro carregamento imposto. Também se
observa esse comportamento para a outra tensdo de compresséo para pilares de 40x40, fck de 30
MPa, e taxa de armadura passiva de 0,6% para o carregamento inicial. Além desses casos, ha
uma ultima excecdo em que o cédigo europeu é mais conservador, para carregamento de 3,5

kN/m2, pilares de 50x50 e especificagdes de fc e taxa de armadura frouxa semelhantes aos
demais casos semelhantes.

Nota-se no grafico uma economia percentual que varia de, aproximadamente, 13,5% a 55%.
Majoritariamente, quando a carga aplicada no modelo aumenta, a economia entre 0s

procedimentos aumenta. Esse caso s6 nao € verificado para o pilar de secdo 30x30 e com
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distribuicdo de 3 cabos/m, quando a economia diminui & medida que a carga aumenta, sendo,

inclusive, esse modelo de maior economia entre os demais.

Analisando-se a dimensdo dos pilares, nota-se que quando a se¢cdo aumenta, a economia do
procedimento europeu em relacdo ao americano diminui, e essa diferenca é maior para cargas

menores, e tende a se manter de 40 a 50% para cargas maiores, para todos os casos analisados.

Por fim, quando o numero de cabos é maior a economia de armadura cresce. Essa anélise
também segue o padrdo visto para as demais observacgdes, onde quanto menor a carga imposta,
maior a diferenca dessa porcentagem e quanto mais a secdo aumenta, a discrepancia € menor.
Por exemplo, para sobrecargas menores e pilares de secdo 30x30 a economia sobe de 43% para
55% quando o nimero de cabos aumente de 2 para 3 por metro, enquanto que para se¢des 40x40

esse valor cresce de 25% para 42%, aproximadamente.

Figura 5. 6 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (1)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Nota-se pela Figura 5.6 que a economia de armadura aumenta para todos 0s casos quando a
taxa de armadura passiva passa de 0,6% para 1,5%, se comparado o grafico com a Figura 5.5.
A mesma observacéo feita para comparagéo entre a NBR 6118:2014 e a norma americana se
faz aqui, ja que o procedimento ACI 318-19 néo contabiliza a armadura passiva para o calculo
de resisténcia a puncéo enquanto o Eurocédigo, sim. Portanto, as areas de ago para ambos 0s

gréaficos das Figuras 5.5 e 5.6 sdo semelhantes para a norma americana.
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Para essa comparacdo, a variacdo da economia fica entre aproximadamente 49% a 70%. Ha
dois tipos de comportamento observados para as variagbes nas cargas. Para pilares com
distribuicéo de 2 cordoalhas por metro e se¢oes de 40x40 e 50x50, a medida que o carregamento
cresce, a economia tem um leve acréscimo. Ja para os demais casos, quando o carregamento

fica maior, a economia de armadura decresce.

Pode-se afirmar que, para 0s modelos com menor grau de protenséo, para todos os casos quando
a secdo aumenta, a economia de aco também aumenta, sendo a discrepancia maior na mudanca
do pilar 30x30 para 40x40 e cargas menores. Ja para 0os demais modelos, nota-se que para o
aumento de 30 para 40 cm do lado do pilar hd& um aumento discreto na economia, porém a
situacdo se inverte quando a secdo passa de 40x40 para 50x50 cm, pois a economia € menor

quando a secdo € maior para cargas até 6,5 kN/mz.

Por fim, em todos os casos estudados, quando a tensdo de compressdao na laje aumenta

(protenséo), a economia de aco também cresce, sendo mais dispar para cargas menores.

5.1.2 Pilares internos com momento em duas direcoes — 2
e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004

Nesse caso, serdo feitas comparacGes para pilares internos submetidos a momento fletor em
duas direcGes. Para essa andlise, todos os resultados calculados de area de aco necesséria de
armadura de puncdo pelo procedimento normativo EN 1992-1-1 2004 foram menos
conservadores do que para a NBR 6118:2014. Esse resultado se mostra ser o oposto do que foi
atestado para pilares com momento em uma dire¢do. Portanto, os graficos apresentados nas
Figuras 5.7 e 5.8 séo referentes as economias de armadura quando se substitui a verificacdo
feita pela norma brasileira pelo Eurocédigo.

Pela Figura 5.7 pode-se atestar que os valores de economia se estabelecem entre
aproximadamente 9,5% e 25%. O grafico também mostra que para todos os casos, quando a
carga se eleva a economia entre os procedimentos € reduzida de maneira significativa, tendendo

a se estabilizar em 10%.

Quando a secdo dos pilares aumenta de 30x30 para 40x40 cm, ha uma leve reducdo na
economia, porém esse padrdo ndo se mantém para mudanga de se¢do para 50x50 cm, pois a
economia cresce ultrapassando até mesmo os valores da menor secdo estudada. Esse fato

acontece para ambas tensfes de compressao no concreto (dois ou trés cabos por metro).
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Quanto a tensdo de compressdo, nota-se que quando ha um aumento no grau da protensdo a
economia na utilizacdo de acgo entre os procedimentos também aumenta, sendo essa diferenca
percentual maior para menores sec¢des do pilar. Para as se¢des de 50x50 cm essa diferenca
percentual é pequena, na casa de 5% para cargas menores, enquanto para sobrecargas menores
nem se observa diferenca. J& os pilares de 30x30 apresentam maiores divergéncias, na casa de

10% para sobrecargas iniciais.

Figura 5. 7 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (2)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ja o gréfico apresentado na Figura 5.8 descreve os mesmos modelos do gréfico anterior, porém
com uma taxa de armadura de flexdo maior, de 1,5%. Percebe-se que, quando a taxa €
aumentada, majoritariamente, a economia de armadura tem uma queda suave. Outra percepgao
é que os modelos que antes necessitavam de armadura para cargas de 2kN/m2 ja prescindem
desta, que é o caso de pilares com secdo 30x30 cm para ambas tensGes de compressao e pilar
40x40 cm para tensdo de compresséo referente a utilizagdo de dois cabos por metro. Esse fato
também ocorre para os demais casos, que comegam a necessitar da armadura de puncgéo para

cargas maiores do que quando a taxa de armadura passiva era de 0,6%.

Para a comparacao abordada na Figura 5.8, nota-se que a economia de armadura do Eurocodigo
em relacdo a norma brasileira varia de, aproximadamente, 9 a 18%. A medida que a sobrecarga

aumenta, a economia se reduz, mantendo o padrdo do gréfico anterior.
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O que também segue a andlise feita no gréfico da Figura 5.7, é a relacdo da mudanca de secdo,
pois quando esta cresce de 30 para 40 centimetros de lado, a economia tem uma leve redugéo,

porém aumenta significativamente quando a se¢cdo muda para 50x50 cm.

Finalmente, verifica-se que para as mesmas sec¢des, quando hd um aumento na tensdo de
compressdo, também h& um acréscimo na economia de armadura para o procedimento
normativo europeu.

Figura 5. 8 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (2)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19

Neste caso, serdo avaliados os procedimentos normativos da NBR 6118:2014 e o cddigo
americano ACI 318-19. Observando os resultados obtidos para 0s casos em questdo, pode-se
atestar que, majoritariamente, a norma brasileira € mais econémica do que o cdédigo americano,
sendo que a Unica exce¢do ocorre para o pilar de se¢cdo 50x50 cm, com distribuicdo de 2
cordoalhas por metro, fck 30 MPa, taxa de armadura de flexdo 0,6% e carregamento de 2 KN/mz,
Portanto, na analise feita pelo grafico da Figura 5.9, é apresentada a economia de armadura

guando se substitui o dimensionamento do ACI 318-19 pela norma brasileira.

O grafico mostra uma economia de aco que varia de, aproximadamente, 40 a 70%. Para 0s casos
de pilar com secdo 40x40 cm e 50x50 cm e a menor tensdo de compressdo, percebe-se que a

medida que o carregamento cresce, a economia de armadura também aumenta. Porém, para
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todos 0s outros casos ocorre 0 inverso. Ao passo gque O carregamento cresce, a economia se

reduz.

Quando analisados os casos das secBes de pilares, é notado que quando a secdo aumenta a
economia de aco se reduz, para todos os casos. Essa economia se reduz mais para valores
menores de sobrecarga e tende a se estabilizar em valores proximos a 55% a medida que a carga

cresce.

Para a variacdo de tensdo de compressao, percebe-se que sempre que se aumenta o nimero de
cabos cresce a economia entre 0s procedimentos. Para os pilares de se¢do 30x30 cm a variagdo
maxima, que ocorre para cargas menores, é de aproximadamente 10%, enquanto para se¢do de
40x40 cm é de 16% e 50x50 cm de 18%. Dessa forma, quanto maior a se¢do, maior a diferenga

de economia quando se eleva o grau da protensao

Figura 5. 9 Comparacdo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (2)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

O gréafico da Figura 5.10 apresenta os resultados referente aos mesmos modelos do grafico
anterior, porém para taxa de armadura passiva maior. Se comparados os graficos, pode-se notar
gue com 0 aumento da taxa de armadura de flexdo, todos os modelos estudados tem uma maior
economia de ago, que varia de, aproximadamente 56 a 78%. Para todos os casos analisados, a

medida que a carga se eleva, a economia de armadura decresce entre 0s procedimentos.



127

Para os modelos que foram submetidos a uma menor distribuicdo de cordoalhas, percebe-se
uma reducdo na economia de armadura quando a secao dos pilares cresce. Essa diferenca €
maior para o incremento de 30 para 40 cm de lado. Ja quando a distribuicéo é de 3 cordoalhas
por metro, pode-se afirmar que esse padrdo ndo se mantém, visto que para o carregamento de 5
kN/m2 a economia € maior para o pilar de se¢cdo 50x50 cm, e isso se mantém, se comparado
com os pilares de lado 40 cm, até carga de 9,5 kN/m2, quando a economia tende a se estabilizar
para os modelos em 60 a 62,5%.

Finalmente, para todos os modelos dispostos no grafico, quando ha o incremento na protenséao

também cresce a economia de aco utilizado pela norma brasileira.

Figura 5. 10 Comparacéo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (2)

80,00
== Pilar 30x30
Q 77,50 2 cabos/m
S
g 00 Pilar 40x40
S 7250 2 cabos/m
o
S 70,00 —a—Pilar 50x50
= 2 cabos/m
° 67,50
£ Pilar 30x30
o 65,00 3 cabos/m
©
2 62,50 q\ﬂ% —e—Pilar 40x40
g 60,00 3 cabos/m
(]
W 5750 Pilar 50x50
3 cabos/m
55,00
3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0
Sobrecarga(kN/m?)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

e Comparacdo entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19

Para os gréaficos apresentados nas Figuras 5.11 e 5.12, serdo confrontados os procedimentos
normativos americano e europeu. Em todos os casos estudados, a norma europeia se mostrou
ser mais econdmica do que o ACI 318-19. Portanto, as economias apresentadas sao referentes
a mudanga no célculo da &rea de aco necessaria quando se substitui os valores do codigo
americano pelo EN 1992-1-1 2004.
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Observando a Figura 5.11, pode-se ver que os valores de economia de armadura de puncéo para
os modelos ficam entre 52 a 78%. A medida que a carga cresce, a economia de armadura
decresce para a maioria dos modelos. I1sso s6 ndo se faz verdade para os pilares de se¢do 30x30
e 40x40 cm, quando a tensdo de protensdo é a menor. Nesses dois casos, quanto maior a carga

h& um leve incremento na economia de aco.

Quanto as se¢Oes dos pilares, percebe-se que quando esta aumenta hd uma significativa reducéo
de economia entre os procedimentos, sendo a diferenca maior para cargas menores. Porém para
pilares de secdo 50x50 cm e 3 cordoalhas por metro essa observacao € oposta, visto que para
esse modelo a economia é maior do que para pilares de secdo imediatamente menor até o

carregamento de 5 KN/mz,

Para o nivel de protensdo, nota-se que quando ha um aumento no nimero de cordoalhas a
economia de armadura cresce significativamente. Esses valores sdo maiores quando as cargas
séo menores, sendo a diferenga de 12,5% para pilares 30x30 e carga 2 kN/m?2, 10% para pilares
40x40 e carga de 3 kN/m2 e 16% para pilares 50x50 e 3,5 kN/m2. A medida que as cargas

aumentam, a economia tende a se estabilizar entre 55 e 60%.

Figura 5. 11 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (2)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ja para a Figura 5.12, os modelos possuem as mesmas especificagdes que o grafico anterior,

porém aumenta-se a taxa de armadura de flexdo para 1,5%. Comparando-se ambos os graficos,



129

nota-se que para taxas maiores de armadura passiva, as economias também aumentam. Nesse

caso, elas variam de, aproximadamente, 61% a 82%.

Para todos os casos mostrados no grafico, quanto maior a carga aplicada, menor é a economia
de armadura gerada.

Quanto as dimensdes dos pilares, nota-se que quando a se¢cdo aumenta de 30 para 40 cm de
lado, h& uma ligeira reducdo na economia. Porém, majoritariamente, quando a se¢éo passa para
50 cm de lado ha um leve acréscimo na economia de armadura. Os valores mais discrepantes

entre os procedimentos sdo para as menores secdes de pilares.

Finalmente, quando a tensdo de compressao devido a protensdo aumenta, também percebe-se

um aumento na economia de armadura do procedimento europeu em relacdo ao americano.

Figura 5. 12 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (2)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
5.1.3 Pilares de borda -3
e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004

Para esse topico, analisaram-se os resultados obtidos pelos dimensionamentos realizados por
meio dos procedimentos brasileiro e europeu, para pilares de borda. Em todos os casos, a norma
NBR 6118:2014 foi mais econébmica do que o Eurocddigo. Portanto, os graficos a seguir

apresentam as porcentagens de economia de armadura no caso de o dimensionamento pelo
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Eurocddigo ser substituido pela norma brasileira. Também pode-se notar que existem poucos
dados para sobrecargas. 1sso se deve ao fato de que, para o procedimento EN 1992-1-1 2004

poucos modelos passaram na primeira verificacdo para o perimetro critico da borda do pilar.

Observando a Figura 5.13, pode-se dizer que a porcentagem de economia entre as normas varia
de aproximadamente 16% a 36%. Quanto a variacdo do carregamento, apenas dois modelos
puderam ser comparados, ambos para os pilares de maior se¢do. Nesses casos, quando o
carregamento teve incremento de 1,5 kN/m?, a economia de armadura foi reduzida em,
aproximadamente 4% para a menor tensdo de compresséo e 7 % quando se aumenta 0 nimero

de cabos de protensao.

Jé& para as secOes dos pilares, nota-se que quando a se¢do aumente, a economia de armadura
relativa também sofre um incremento, que € mais significativo quando o lado do pilar passa de
40 cm para 50 cm.

Figura 5. 13 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (3)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ainda na Figura 5.13, verifica-se ainda que, quando ha um aumento no nimero de cabos de
protensdo por metro, ndo se faz um padrdo. Para se¢bes de 30 cm, quando ha esse aumento
ocorre uma leve redugdo na economia entre os procedimentos. Ja para pilares de 40 cm de lado,

ocorre a mesma reducédo, porém quase imperceptivel. Para o Gltimo modelo, com se¢do 50x50
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cm, quando houve aumento no grau de protensdo a economia também cresceu com valores
significativos.

No gréafico apresentado pela Figura 5.14, sdo mostrados os valores de economia para 0S mesmaos
modelos anteriores, porém com acrescimo na taxa de armadura de flexdo. Comparando 0s
graficos, pode-se afirmar que quando a taxa de armadura aumenta, a economia relativa da
norma brasileira em relacdo a europeia também aumenta de maneira significativa. O gréafico

apresenta variacGes na economia de, aproximadamente, 22,5% a 51%.

Também ocorre a mesma situacdo de ndo se observarem muitos parametros de carga, visto que
0s modelos ndo passaram na verificacdo do Eurocodigo. Porém, para ambos casos que possuem

dados, quando a carga aumenta, a economia de armadura diminui.

Para 0 aumento de sec@es, ocorre 0 mesmo observado na Figura 5.14, pois quando pilar tem o
lado aumentado de 30 para 40 cm, aumenta-se discretamente a economia da armadura e essa
cresce mais significativamente quando a secdo muda para 50 cm. O mesmo ocorre para 0
aumento do grau de protensdo, que tem uma diferenca quase imperceptivel para pilares de secéo

30x30 cm, mas a medida que a se¢do aumenta, a economia cresce.

Figura 5. 14 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (3)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19
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As analises agora serdo feitas comparando-se o dimensionamento entre 0s procedimentos da
norma brasileira e o codigo americano. Observando os resultados, € possivel constatar que a
norma ACI 318-19 € mais conservadora que a NBR 6118:2014 para todos os resultados obtidos.
Portanto, os calculos de economia foram feitos para uma substituicdo de dimensionamento da

norma americana para a brasileira.

Na Figura 5.15 é averiguado que a economia entre os procedimentos varia de aproximadamente
63% a 73%. Também pode-se dizer que, para os casos de pilares 40x40 cm e 50x50 cm com
distribuicdo de 2 cordoalhas por metro, a medida que a carga aumenta ha um pequeno
incremento de economia de armadura. Para 0s demais casos ocorre 0 inverso, pois quando se

elevam as cargas, a economia apresenta reducéo.

Quanto as se¢des dos pilares, nota-se que quando esta muda de 30x30 cm para 40x40 cm, ha
uma reducdo de economia de aco entre 0s procedimentos, porém quando a secdo passa a ser
50x50 cm ha um acréscimo na economia. Para 0s modelos com menor tensdo de compressao,
a economia dos pilares 50x50 cm sé ultrapassa a secdo imediatamente anterior. Porém, para a

maior tensdo, a economia dos pilares 50x50 cm chega a ser maior do que todos 0s outros casos.

Figura 5. 15 Comparacdo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (3)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Continuando a observacédo da Figura 5.15 para as comparages entre niveis de protensao, pode-

se afirmar que, em todas as situagdes, quando o nimero de cordoalhas por metro aumentou, a
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economia de aco entre os procedimentos cresceu, sendo estas diferengas maiores para menores

sobrecargas impostas.

Jaa Figura 5.16 apresenta as comparagdes dos mesmos modelos anteriores, porém com taxa de
armadura passiva maior. Se comparados os graficos, pode-se dizer que com 0 aumento da taxa
de armadura de flexdo a economia de armadura de pun¢do é maior para todos os modelos.

Também se nota que a economia varia de, aproximadamente, 66% a 84% neste caso.

Destoando do grafico anterior, para os modelos analisados existe 0 padrdo de a economia de

armadura ser menor quando a carga se eleva, sem excegoes.

Quando a se¢do dos pilares, quando ha um aumento de 30 para 40 cm de lado, ha uma leve
reducdo de economia. Ja quando a secdo passa a ser de 50x50 cm, a economia aumenta e € a

maior entre as demais sec@es, para ambos 0s casos de distribui¢do de cordoalhas.

Enfim, quanto maior o nivel de protensdo do modelo, maior a economia de ago para a horma
brasileira, sendo esses valores aproximados de 4% para pilares 30x30 cm, 5% para pilares
40x40 e 9% para pilares 50x50 cm.

Figura 5. 16 Comparacdo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (3)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

e Comparacdo entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19
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Os graficos a seguir demonstram as comparagdes realizadas entre os procedimentos normativos
EN 1992-1-1 2004 e ACI 318-19 para pilares de borda. N&o existem dados a partir da
sobrecarga de 3,5 kN/m2 devido ao fato ja citado que, para o Eurocddigo, muitos modelos ndo
passaram no dimensionamento. Para todos os resultados apresentados, o codigo europeu foi
mais econdémico do que o americano, portanto, nas comparacdes a seguir, a economia de
armadura foi calculada substituindo-se o dimensionamento realizado pelo ACI 318-19 pelo EN
1992-1-1 2004.

Primeiramente, observa-se que as taxas de economia se situam entre, aproximadamente 48% a
65%. Para o incremento de carga, pode-se afirmar para os dois modelos que possuem

parametros que quando a carga aumenta, a economia entre 0s procedimentos tem um leve
acréscimo.

Jé& para as se¢des, quando maior a area da se¢do transversal do pilar, menor é a economia, para
todas as situacdes estudadas. Para o incremento de pilares 30x30 para 40x40 cm, tem-se uma
diminuicdo da ordem de 6% na economia para modelos com 2 cordoalhas por metro e 5% para
3 cordoalhas por metro. Ja quando o aumento da secdo é de 40x40 para 50x50 cm, as
porcentagens de diferenca na economia ficam entre 5% e 2% para distribuicGes 2 e 3 cordoalhas
por metro, respectivamente.

Figura 5. 17 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (3)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Ainda analisando a Figura 5.17, verificou-se que quando a tensdo de protensdo aumenta, a
economia entre os procedimentos normativos tambem cresce, sendo essa diferenga de economia

aproximadamente 5% para pilares de secdo 30x30, 6% para secdo 40x40 e 10% para maior
secao.

Na Figura 5.18 é apresentado o gréfico referente aos modelos anteriormente discutidos, porém
com uma maior taxa de armadura passiva, de 1,5%. Se comparados os gréficos, pode-se
perceber um leve aumento na economia de a¢o na armadura de puncéo entre os procedimentos
devido ao aumento da taxa de armadura de flex&o.

Observando os gréaficos, nota-se que a porcentagem de economia varia de aproximadamente
58% a 70%. Nesse caso, diferentemente do anterior, para os dois modelos que apresentam mais
de um resultado para variacdo no carregamento, nao ha um padrdo. No caso de pilares 50x50
cm onde ha uma distribuicdo na laje de 2 cabos por metro, quando o carregamento aumenta, a
economia também sofre um incremento sutil. J& para pilares semelhantes, mas com lajes de 3
cabos por metro, ocorre 0 oposto.

Figura 5. 18 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (3)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Majoritariamente, quando ha um aumento na se¢do dos pilares se observa uma reducdo na

economia de armadura. Esse fato s6 ndo é observado para o pilar 50x50 com a maior tenséo de
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compressédo, que possui uma economia maior que o pilar 40x40 para mesma distribuicéo de
cordoalhas.

Finalmente, para todos os casos, quando hd um aumento de nimero de cordoalhas por metro na
laje também se observa uma maior economia por parte do procedimento normativo europeu no
dimensionamento a puncéo.

5.1.4 Pilares de canto — 4
e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004

Nos graficos a seguir, serdo mostradas as comparacdes para pilares de canto entre 0s
procedimentos normativos brasileiro e europeu. Majoritariamente o Eurocddigo apresenta
resultados mais econdmicos do que a NBR 6118:2014. Esse fato s6 ndo € mantido para todos
modelos de pilares com se¢do 50x50 cm. Portanto, foram calculadas as diferencas de utilizacdo
de aco para puncéo substituindo-se o procedimento europeu pelo brasileiro para pilares 50x50,
e 0 contrario para todos demais casos.

Figura 5. 19 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (4)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Pela Figura 5.19 pode-se perceber que a economia entre os procedimentos normativos varia

bastante e fica entre, aproximadamente 14% a 62%. Pelo grafico também é notado que a medida
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que o carregamento de sobrecarga cresce, a economia de aco diminui, porém ndo tende para
um valor especifico.

Em todos os modelos estudados, quando a sec¢ao do pilar aumenta ocorre uma diminui¢do na
economia entre as normas. Nessa observacdo, para as menores sobrecargas a diferenca na

economia se mostra ser maior quando a secdo é aumentada, e tem leves decréscimos para
sobrecargas maiores.

Quanto ao nivel de protensdo, pode-se dizer que quando hd um aumento na tensdo de
compressdo, também se percebe um acréscimo na economia de armadura entre 0s
procedimentos. Essa diferenca de economia é maior para menores cargas, e tende-se a
estabilizar em 30% para pilares de se¢do 30x30cm, 20% para pilares 40x40 cm e pouco menos
de 15% para se¢des 50x50 cm.

Ja a Figura 5.20 apresenta o grafico comparativo para os modelos semelhantes ao anterior,
porém para taxa de armadura de flexdo superior. Primeiramente pode-se notar a auséncia de
dados para o carregamento de 2 kN/m2 nos modelos de 3 cordoalhas por metro. Esse fato ocorre
pois o Eurocddigo prescinde de armadura de puncgéo nesse caso. Se comparados os graficos das
Figuras 5.19 e 5.20, nota-se que ha um aumento na economia entre 0s procedimentos quando

se eleva a taxa de armadura passiva nos modelos.

Figura 5. 20 Comparacdo NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (4)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Ainda na Figura 5.20 percebe-se que a variacdo de economia entre as normas brasileira e
europeia fica entre aproximadamente 16% e 54%. Para todos os casos analisados nota-se que

quando o carregamento cresce a economia diminui.

Para 0 aumento de sec¢des, pode-se dizer que quando o pilar tem uma mudanca de secdo de
30x30 para 40x40 cm, h&a uma significativa reducdo na economia de armadura de puncdo. J&
para a mudanca de 40x40 para 50x50 cm, essa reduc¢do é suave, embora aconteca.

Enfim, quanto a tensdo de protensdo, nota-se que quando se aumenta o nivel de protensdo a
economia entre as normas cresce, porém € menos visivel a tendéncia a se estabilizar, como

observado no grafico da figura anterior.
e Comparacdo entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19

Para este topico serdo observados os resultados obtidos no dimensionamento & puncéo pelos
procedimentos normativos NBR 6118:2014 e ACI 318-19. Se faz necesséria a observagdo que,
nesse caso, majoritariamente a norma brasileira possui resultados menos conservadores que a
norma americana. Essa afirmacéo s ndo se faz verdade para carga de 2kN/m2 em modelos de
distribuicdo de armadura ativa de 2 cabos por metro, pilares de secdo 30x30, com fcc C 40 e
ambas taxas de armadura passiva e C 30 para taxa de 0,6%.

Figura 5. 21 Comparacdo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (4)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.



139

Portanto, para os gréficos das Figuras 5.21 e 5.22 a economia foi calculada substituindo-se o
dimensionamento pelo cddigo americano pelo brasileiro, com exce¢do aos modelos citados

anteriormente, onde ocorreu 0 oposto.

Na Figura 5.21, percebe-se que a variacdo na economia entre as normas fica entre
aproximadamente 12% a 69%. A medida que a sobrecarga de utilizagdo cresce nos modelos, ha

um aumento na economia de armadura, para todos os casos estudados.

Ja observando as secGes dos pilares, nota-se que quando a secdo € aumentada a economia de
armadura cresce, para todos modelos. Esse incremento é maior na mudanca de pilares de 30x30

para 40x40 cm do que de 40x40 cm para 50x50 cm.

Quanto ao nivel de protensdo, verifica-se que quando se aumentam o nimero de cabos por
metro, a economia de armadura cresce, sendo a diferenca maior para cargas menores e tendendo
a se estabilizar para os maiores cargas aplicadas. Para pilares 30x30 cm esse valor converge aos
40% de economia, para pilares de se¢do 40x40 cm 59% e pilares 50x50 cm tendem a ter 60%
de economia.

Figura 5. 22 Comparacéo NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (4)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ja na Figura 5.22 observa-se a mesma comparacao realizada anteriormente, porém para lajes
com maior taxa de armadura de flexdo, de 1,5%. Se comparados ambos gréaficos, pode-se notar

um leve incremento na economia quando se aumenta a taxa de armadura passiva.
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A economia dos modelos se situa entre, aproximadamente 10 a 76%. Majoritariamente quando
a sobrecarga aumenta, ha um crescimento na economia de armadura entre 0s procedimentos.
Apenas para pilares de secdo 40x40 cm e 50x50 cm com 3 cordoalhas por metro ocorre o

inverso, a economia decresce discretamente quando a carga é aumentada.

Para a secdo dos pilares, percebe-se que em todos 0s modelos quando a se¢do aumenta hd um

incremento na economia.

Finalmente, para tensdo de compressao, pode ser afirmado que quando as lajes possuem mais
cordoalhas de protensdo por metro ha um incremento na economia, principalmente para
menores sobrecargas. A medida que o carregamento cresce, ha uma tendéncia dos modelos a
se estabilizar em uma porcentagem de economia, para o caso de pilares de se¢do 30x30 cm esse

valor é de 45%, de 40x40 cm em 60% e para Ultima secao 70%.

e Comparacéo entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19

Figura 5. 23 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=0,6% (4)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Nos graficos apresentados pelas Figuras 5.23 e 5.24 sdo apresentadas as analises comparativas
feitas entre os procedimentos europeu e americano para pilares de canto. Observando 0s

resultados, nota-se que, em todos 0s casos, 0 Eurocodigo é menos conservador do que o ACI
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318-19. Portanto, nos gréficos sdo apresentadas as economias geradas pela mudanca de
dimensionamento do codigo americano pelo europeu.

Na Figura 5.23 pode-se notar que a economia gerada entre os procedimentos varia de 35 a 72%.
Majoritariamente, a medida que a sobrecarga aumenta, a economia de armadura cresce. Porém
1SS0 néo ocorre para os modelos de pilares com se¢do 30x30 cm e 40x40 cm para a maior tenséo

de compressdo, onde quanto maior a carga, menor é a economia.

Se observados os dados a respeito de secao, nota-se que quando ocorre a mudanca de secao de
30x30 cm para 40x40 cm, a economia de armadura de puncao cresce entre 0s procedimentos.
Porém, na mudanca de secdo de 40x40 cm para 50x50 cm, a economia diminui. Isso ocorre

para ambas tensdes de compresséo.

Quanto ao nivel de protensdo, quando ha um aumento no nimero de cordoalhas por metro, ha
um crescimento na economia, para todos os modelos. Essa diferenca é maior para cargas

menores, mas ndo se pode afirmar que hd uma tendéncia, pois seriam necessarios mais dados.

Figura 5. 24 Comparacdo EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva p=1,5% (4)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ja a Figura 5.24 apresenta a economia entre as normas para 0s mesmos modelos analisados
anteriormente, com uma taxa de armadura passiva maior. Primeiramente, se comparado o

gréafico anterior ao apresentado, pode-se notar um aumento consideravel na economia de
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armadura de pungéo entre os procedimentos, gerado pelo aumento na taxa de armadura de

flexdo.

Os percentuais de economia nesse caso variam de 54 a 77%. Majoritariamente, com 0 acréscimo
de sobrecarga a economia se reduz. 1sso s6 ndo ocorre para 0s modelos de se¢do 30x30 e 50x50

cm com 2 cordoalhas por metro, onde a economia € reduzida.

Quanto a se¢do dos pilares, nota-se que quando esta passa de 30x30 cm para 40x40, ha um
aumento na economia de aco entre os procedimentos, porém ha uma reducdo quando esta passa

para secao 50x50.

Finalmente, quando se aumenta o grau de protensdo nos modelos, ocorre um acréscimo

significativo na economia de aco.

5.2 Comparacao de taxas de armadura passiva de flexao

Nesse topico foram comparados os resultados obtidos para o dimensionamento com taxas de
armadura passiva de flexdo distintas, de 0,6% e 1,5%. Sao apresentados nos graficos a seguir o
percentual de reducdo de armadura de puncdo necessaria quando se substitui no

dimensionamento a menor taxa de armadura pela maior.

Os comparativos foram feitos para cada procedimento normativo, sendo apresentados em
gréficos para pilares internos com momento em uma ou duas dire¢des e graficos para pilares de
borda ou de canto, aqui intitulados de extremidade. Para cada consideracdo ha dois graficos,
um para lajes com distribuicdo de duas cordoalhas de protenséo por metro e o outro com trés
cordoalhas.

Para essas analises também foi feita a consideracao de se utilizar apenas os resultados obtidos
para a resisténcia caracteristica do concreto a compressdo (fck) de 35 MPa. Esse fato se deve
pois ndo foram observadas diferencas significativas na area de aco de armadura de puncéo

necessaria para variagao do fc.

Né&o foram feitos graficos comparativos para o procedimento normativo americano ACI 318:19.
Isso se deve ao fato que a norma ndo considera a contribuicdo da distribuicdo de armadura
passiva para o calculo de verificacdo a puncdo. Portanto, para todos os casos estudados, a
necessidade de armadura de pungéo era a mesma, tanto para taxas de armadura passiva de 0,6%

quanto para 1,5%.
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5.2.1 NBR 6118:2014
e Pilares internos com momento em 1 e 2 direcOes

O gréfico da Figura 5.25 mostra o percentual de reducdo na utilizacdo de armadura de punc¢édo
quando se substitui no dimensionamento da NBR 6118:2014 a taxa de armadura de 0,6% para

1,5%, para pilares internos com momento em 1 ou 2 dire¢des, com distribuicéo de 2 cordoalhas
por metro.

Nota-se que para essas condigdes, as reducdes nos percentuais ficam entre valores de 7,5 a 40%,
tendo grande variacdo. Pode-se afirmar que quanto maior o carregamento imposto, menor € a

economia gerada pelo aumento na armadura de flexao, para todos os casos.

Figura 5. 25 Comparacéo de taxas de armadura passiva pilares internos - 2 cabos por metro NBR 6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Quanto maior a se¢éo do pilar observa-se uma maior economia na necessidade de armadura de
puncdo, tanto para pilares com momento em 1 dire¢do quanto para 2 dire¢des. A diferenca na
reducdo € maior quando a se¢cdo muda de 40x40 cm para 50x50 cm, sendo a porcentagem de
5% para menores cargas e 2% para maiores cargas em pilares com momento em 1 direcdo, e de
3% para menores cargas e inexistente para maiores cargas em pilares com momento em 2
direcoes.



144

Observando as divergéncias entre pilares estudados, nota-se que a economia de armadura
gerada na substituicdo de taxas de armadura é maior para pilares com momento em 2 direcdes,

para todos os casos dimensionados pela NBR 6118:2014.

Ja o grafico da Figura 5.26 apresenta os resultados para 0 mesmo comparativo descrito acima,
porém para lajes com distribui¢do de 3 cordoalhas por metro. Nota-se que a economia gerada
para utilizacdo de armadura de puncéo varia de, aproximadamente 7,5% a 40%.

Pode-se notar na Figura 5.26 que a medida que a sobrecarga cresce a economia de armadura

diminui consideravelmente, em todos casos estudados.

Quanto a secdo, nota-se que quanto maior o comprimento do lado do pilar, a economia é maior.
Para pilares com momento em 1 direcdo, a diferenca de economia entre se¢fes 30x30 para
40x40 cm é de, aproximadamente, 7,5% para sobrecargas menores e tende a estabilizar em,
aproximadamente, 8%. Quando a mudanca se da de 40x40 para 50x50 cm, a diferenca na
economia é de 9,5% para sobrecargas menores, tendendo a se estabilizar em uma economia de
9%. Ja para pilares com momentos em 2 dire¢Ges, nota-se uma variacdo de 5% entre pilares de
30x30 cm e 40x40 cm para cargas menores, tendendo a se estabilizarem em uma economia de
8%. E entre pilares de 40x40 cm e 50x50 cm, nota-se uma variacdo de 12,5% para sobrecargas

menores, se estabilizando em 11% de economia.

Figura 5. 26 Comparacdo de taxas de armadura passiva pilares internos - 3 cabos por metro NBR 6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Finalmente, quando observados os posicionamentos de pilares, nota-se que a economia gerada

pela mudanca na taxa de armadura passiva é maior para pilares com momento em 2 diregdes.
e Pilares de borda e de canto

Nos graficos a seguir, serd analisada a economia de armadura de puncdo gerada pela
substituicdo no dimensionamento da NBR 6118:2014 da taxa de armadura passiva de 0,6% para

1,5% para pilares de extremidade.

Na Figura 5.27 estdo apresentados os dados para laje com distribuicdo de 2 cordoalhas por
metro. Nota-se que a economia gerada com a mudanca na taxa de armadura passiva fica entre
5% e 36%. Também se percebe comportamento semelhante aos graficos anteriores, visto que

guando a sobrecarga aumenta, hd uma brusca reducdo na economia de armadura para puncao.

Figura 5. 27 Comparacéo de taxas de armadura passiva pilares de extremidade - 2 cabos por metro NBR

6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Com relacdo a dimensdo do pilar, nota-se que a economia gerada pela mudanca na taxa de
armadura é maior para pilares com se¢fes maiores. A diferenga percentual de economia entre
pilares com secdo 30x30 e 40x40 cm é menor do que se comparadas as se¢des 40x40 e 50x50
cm. Para pilares de borda e sobrecargas menores, a diferenca percentual na economia € de,
aproximadamente 2,5% se comparados os resultados de se¢do 30x30 cm e 40x40 cm enquanto

é de 10% para comparacdo de 40x40 e 50x50 cm. Ja para pilares de canto em sobrecargas



146

menores, as diferencas percentuais de economia séo, aproximadamente de 6% e 9% quando
comparadas as se¢Oes de 30x30 e 40x40, e apds 40x40 e 50x50, respectivamente. Para

sobrecargas maiores, a economia tende a se estabilizar em valores de 7,5 a 5%.

Ja se observado o posicionamento do pilar na laje, nota-se que a economia de armadura de
puncdo gerada pela mudanga na taxa de armadura de flexdo é maior, em todos os casos

estudados, para pilares de canto.

Para a Figura 5.28, apresenta-se o grafico de economia de armadura para 0 mesmo caso de laje
do gréfico anterior, porém com distribuicdo de cordoalhas de 3 cabos por metro. Nota-se que,
para esse caso, a economia varia de 5% a 40%. Também se percebe que, em todos 0s casos, a

economia é menor quando a sobrecarga aumenta.

Figura 5. 28 Comparacéo de taxas de armadura passiva pilares de extremidade - 3 cabos por metro NBR

6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Se observadas as secdes dos pilares, nota-se uma semelhanca ao que acontece no grafico
anterior. Para se¢fes maiores, ha uma maior economia de armadura de puncdo quando
substituido o dimensionamento utilizando taxas de 0,6% para 1,5% na armadura de flexdo.
Porém nesse caso, ha uma variagdo maior para menores sobrecargas, de aproximadamente
17,5% se comparados pilares de borda de 40x40 e 50x50 cm. A variagdo também é maior para

pilares de canto, sendo de 10% para comparacgédo de se¢des 30x30 e 40x40 cm e de 7,5% para
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comparacdo de 40x40 e 50x50 cm. Para sobrecargas elevadas, a economia de armadura de

puncao tende a se estabilizar também de 7,5% a 5%, assim como observado anteiriormente.

Finalmente, quando observado o posicionamento dos pilares na laje, nota-se que a economia é

sempre maior para pilares de canto.

5.2.1 EN 1992-1-1 2004
e Pilares internos com momentos em 1 e 2 dire¢des

Neste topico foram analisadas as economias de armadura de puncdo geradas quando se substitui
no dimensionamento do EN 1992-1-1 2004 a taxa de armadura de 0,6% para 1,5%, para pilares

internos com momento em 1 ou 2 direces.

A Figura 5.29 apresenta o grafico de economia obtida para uma distribuicdo de 2 cordoalhas de
protensao por metro na laje. Nota-se que ha uma variacdo percentual de, aproximadamente,
10% a 33%. Para todos o0s casos, quando a sobrecarga aumenta, verifica-se uma brusca reducao
na economia de armadura de pungé&o.

Figura 5. 29 Comparacéo de taxas de armadura passiva pilares internos - 2 cabos por metro EN 1992-1-1 2004
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Quando observadas as sec¢Oes dos pilares, percebe-se que hd uma economia maior de armadura
para pilares com secOes maiores. Para pilares com momento em 1 diregcdo, a diferenca

percentual entre secfes 30x30 e 40x40 cm é de, aproximadamente, 5,5% e de 8,5% se
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comparadas as se¢bes 40x40 e 50x50 cm, para sobrecargas de até 3,5 kN/mz2. J& para pilares
com momento em 2 dire¢cOes, os valores sdo de 3,5% e 10% para comparacdo entre secoes

30x30 e 40x40 cm, e de 40x40 e 50x50 cm, respectivamente.

Ja quanto ao posicionamento do pilar na laje, nota-se que pilares com momento em 2 direcdes
possuem uma maior economia de armadura de puncdo do que pilares com momento em 1
direcéo para todos os casos analisados quando se modifica no dimensionamento as taxas de

armadura passiva. Essa economia € de, aproximadamente, 10% para todas as sec¢des.

A Figura 5.30 apresenta os resultados comparativos para a mesma laje em questdo do grafico
anterior, porém com distribuicdo de 3 cordoalhas por metro. Nota-se que a economia dos
modelos varia de 10% a 38%. Além disso, para todos o0s casos abordados, quanto maior a

sobrecarga, menor a economia gerada pela alteracdo de taxa de armadura de flexao.

Quando verificadas as se¢Oes dos pilares, pode-se afirmar que a economia € maior para pilares
com sec¢des maiores. Em pilares com momento em 1 direcdo e sobrecargas menores, a diferenca
percentual na economia é de, aproximadamente 3% se comparados os resultados de secédo
30x30 cm e 40x40 cm enquanto é de 12,5% para comparacao de 40x40 e 50x50 cm. Ja para
pilares com momento em 2 dire¢bes esses valores sdo de, aproximadamente, 2,5% e 7,5%

quando comparadas as se¢Oes de 30x30 e 40x40, e apds 40x40 e 50x50, respectivamente.

Figura 5. 30 Comparacéo de taxas de armadura passiva pilares internos - 3 cabos por metro EN 1992-1-1 2004
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Ainda para a Figura 5.30, quando comparadas as economias geradas entre o posicionamento
dos pilares na laje, averigua-se que pilares com momento em 2 dire¢cdes proporcionam uma
economia de armadura de puncdo maior quando alteradas as taxas de armadura de flexdo. A
diferenca entre essas economias é de, aproximadamente 15,5% para pilares com secdo 30x30

cm, 10% para pilares de se¢do 40x40 cm e, finalmente, 9,5% para pilares 50x50 cm.
e Pilares de borda e de canto

Nos gréaficos que se seguem, foram analisadas as economias de armadura de puncdo geradas
quando se substitui no dimensionamento do EN 1992-1-1 2004 a taxa de armadura de 0,6%

para 1,5%, para pilares de borda e canto.

Na Figura 5.31 apresenta-se os resultados obtidos para a laje com distribuicdo de 2 cordoalhas
por metro. Percebe-se que para pilares de borda de se¢do 30x30 e 40x40 ha somente dados para
sobrecarga de 2 kN/mz2. Esse fato se deve pois no dimensionamento do Eurocddigo para pilares

de borda, os modelos nao passaram na verificacdo da primeira superficie critica de anélise.

Nota-se que os valores de economia de armadura estdo entre, aproximadamente 8% e 32,5%.

Em todos os casos que possuem dados suficientes, pode-se dizer que quando a sobrecarga se
eleva, a economia diminui consideravelmente.

Figura 5. 31 Comparacdo de taxas de armadura passiva pilares de extremidade - 2 cabos por metro EN 1992-1-1
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Observando a secédo dos pilares, verifica-se que para pilares de borda a economia é maior para
pilares com se¢des maiores. Para a sobrecarga de 2kN/m2, tem-se uma diferenca percentual na
economia de, aproximadamente 1,6% se comparados os resultados de se¢do 30x30 cm e 40x40
cm enquanto € de 4,6% para comparacao de 40x40 e 50x50 cm. Porém, para pilares de canto
observa-se que ocorre o inverso. A economia de armadura é praticamente a mesma para pilares
de secdo 30x30 cm e 40x40 cm, j& para se¢do de 50x50 cm h& uma queda na economia de,

aproximadamente 6,5%, tendendo a diminuir a variacdo para sobrecargas maiores.

Finalmente, quando comparados os posicionamentos dos pilares na laje, a economia de
armadura de puncdo gerada pela mudanca na taxa de armadura de flexdo € maior para pilares
de canto, em todos os casos. Ainda se nota que a diferenca de economia entre pilares de borda

e de canto tende a ser menor tdo quanto a secao dos pilares é maior.

Ja no gréfico apresentado na Figura 5.32, sdo apresentados os resultados para a laje semelhante
a descrita anteriormente, porém para distribuicdo de 3 cordoalhas de protensao por metro. A
economia de armadura nesse caso fica entre 10% a 36%, aproximadamente. Também se observa

gue guanto maior a sobrecarga, menor a economia para todos 0s casos.

Figura 5. 32 Comparacdo de taxas de armadura passiva pilares de extremidade - 3 cabos por metro EN 1992-1-1
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Quanto a se¢do dos pilares, segue-se com as mesmas observacdes tiradas do gréafico anterior.
Em pilares de borda a economia se apresenta maior para pilares com se¢Ges maiores, e para
pilares de canto ocorre o inverso. Em sobrecarga de 2kN/mz?, as diferengas na economia de
armadura sdo de 1,9% e 6,7% se comparados 0s resultados de se¢cdes com lados 30 cm versus
40 cm e 40 cm versus 50 cm, respectivamente. Ja em pilares de canto a economia de armadura
se altera muito pouco para pilares com se¢do 30x30 cm e 40x40 cm, enquanto para secédo de

50x50 cm h& uma queda na economia de, aproximadamente 7,5% se comparada as demais.

Finalmente, também pode-se dizer que a economia para pilares de canto é maior do que para

pilares de borda em todos os casos analisados pelo Eurocodigo.

5.3 Comparacdo de tensdo de compressdo devido a protenséo

Nesse item foram comparados os resultados obtidos para o dimensionamento de lajes com
diferentes tensbes de compressdo devido a protensdo. Nos graficos das figuras de 5.33 a 5.41,
sdo apresentados os percentuais de reducdo de armadura de puncdo necessaria quando se

substitui, no dimensionamento, a distribuicdo de 2 por 3 cabos por metro.

Para cada topico do procedimento normativo, sdo apresentados dois gréaficos, um para lajes com
taxa de armadura passiva de 0,6%, e o outro para 1,5%. Nas analises foram considerados o0s
resultados obtidos utilizando o parametro de resisténcia caracteristica do concreto a compressao
(fek) de 35 MPa.

5.3.1 NBR 6118:2014
e Pilares internos com momento em 1 e 2 dire¢Oes

Nos graficos apresentados nas Figuras 5.33 e 5.34, sdo mostradas as economias de armadura de
puncdo obtidas quando se substitui, no dimensionamento da norma brasileira, 0 numero de
cordoalhas de protensdo na laje de 2 para 3 cabos por metro, para pilares internos com momento

em 1 e 2 diregdes.

Na Figura 5.33 podem ser vistos os resultados descritos para laje com taxa de distribuicdo de
armadura passiva 0,6%. Nesse caso, a economia de armadura obtida varia de,
aproximadamente, 4% a 31%. Pode-se dizer que quanto maior a sobrecarga aplicada na laje,

menor a economia entre os modelos com tenséo de protenséo diferentes.

Se observadas as sec¢Oes dos pilares, nota-se que quando a secdo passa de 30 cm de lado para
40 cm, hd um pequeno incremento na economia entre os modelos, na casa dos 4% tanto para

pilares com momento em 1 direc¢do, quanto para pilares com momento em ambas direcGes. J&
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quando o lado passa a ter 50 cm, essa economia tem um aumento mais expressivo, de,
aproximadamente 10% para pilares com momento em 1 diregéo e 12,5% para o outro modelo.
Isso para sobrecargas menores, visto que para sobrecargas elevadas, os modelos tendem a ter

uma economia estabilizada entre 5% a 7,5%.

Por fim, também pode-se verificar que a economia de armadura de puncéo devido ao aumento
do nimero de cordoalhas por metro na laje é maior para pilares com momento em 2 direcdes,

em todos os casos analisados.

Figura 5. 33 Comparacdo tensdo de protensdo para pilares internos — p=0,6% NBR 6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Na Figura 5.34 sdo apresentados os resultados para laje semelhante a anterior, porém com taxa
de armadura de flex&o de 1,5%. Nesse caso, as variacOes de economia de armadura de puncao
ficam entre valores de, aproximadamente, 5% a 29%. Também é percebido que quanto maior a

sobrecarga imposta na laje, menor é a economia, em todos 0s casos.

Quanto as secdes dos pilares, é observado que a diferenca percentual de economia entre pilares
de 30 cm de lado para 40 cm fica na casa dos 5% para pilares com momento em 1 direcdo e em
3% para pilares com momento em 2 dire¢fes. Ja quando a mudanca ocorre de 40 cm de lado
para 50 cm, esses valores sdo de 8,5% e 12% para pilares com momento em 1 e 2 direcdes,

respectivamente.
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Finalmente, quanto ao posicionamento do pilar na laje, pode-se dizer que ha uma maior
economia em pilares com momento em 2 diregdes, sendo essa variagdo maior para pilares com

50 cm de lado, quando comparados com pilares com momento em 1 direc&o.

Figura 5. 34 Comparacdo tensdo de protenséo para pilares internos — p=1,5% NBR 6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
e Pilares de borda e de canto

Nesse topico, os graficos apresentados nas Figuras 5.35 e 5.36, mostram as economias de
armadura de puncédo obtidas quando se substitui, no dimensionamento da norma brasileira, o
numero de cordoalhas de protensdo na laje de 2 para 3 cabos por metro, para pilares de borda e

de canto.

No grafico da Figura 5.35, mostram-se as economias geradas para laje com distribuicéo de 0,6%
de taxa de armadura de flexdo. Nesse caso, as taxas variam de, aproximadamente 3% a 35%.
Para todos os modelos analisados, quanto maior a sobrecarga, menor a economia de armadura

de puncéo.

Quando observadas as sec¢Oes dos pilares, nota-se que, para pilares de borda, ha apenas uma
pequena variagdo na economia de armadura se comparados os resultados de pilares com lado
de 30 cm e 40 cm. Porém ha uma discrepancia quando o lado do pilar é de 50cm, sendo a

economia até 12,5% maior. Ja para pilares de canto, observa-se uma pequena diferenca na
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economia entre pilares com 30 cm de lado e 40 cm, sendo de até 3,5% para sobrecarga menor.
Quanto a diferenca de economia para pilares de 40 cm de lado e 50 cm, essa divergéncia
aumenta, sendo de até 8%. Em todos os casos, a economia tende a se estabilizar em 5% para
maiores sobrecargas.

Por fim, pilares de canto apresentam uma economia de armadura de punc¢do maior do que pilares
de borda quando o nimero de cordoalhas por metro aumenta na laje. Essa diferenca chega aos

10% para pilares com secdo 30x30 cm, 14,5% para pilares de 40 cm de lado e 9% para pilares

com 50 cm de lado.

Figura 5. 35 Comparacéo tenséo de protenséo para pilares de extremidade — p=0,6% NBR 6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Jaa Figura 5.36 apresenta os resultados para laje semelhante, porém com uma taxa de armadura
de flexdo maior, de 1,5%. Nesse caso, a economia varia de 3% a 36%. Tambeém se percebe que

a economia é maior para sobrecargas maiores.

Referente a dimens&o do pilar, a economia gerada pela mudanca no nimero de cabos por metro
na laje € maior para pilares com se¢des maiores. Para pilares de borda, ha apenas uma pequena
diferenca percentual na economia, se comparados os resultados de pilares com 30 cm e 40 cm
de lado. Porém, quando a secéo possui 50 cm de lado, a diferenca percentual chega a 20% em

relacdo as demais. Ja para pilares de canto, as diferengas percentuais de economia sao,
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aproximadamente de 5% e 5,5% quando comparadas as sec¢des de pilares com lados de 30cm e
40 cm, e apos de 40 cm e 50 cm, respectivamente.

Finalmente, quando observado o posicionamento dos pilares na laje, nota-se que a economia é

sempre maior para pilares de canto.

Figura 5. 36 Comparacdo tenséo de protensdo para pilares de extremidade — p=1,5% NBR 6118:2014
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
5.3.2 EN 1992-1-1 2004
e Pilares internos com momento em 1 e 2 dire¢bes

Os graficos das Figuras 5.37 e 5.38 apresentam o percentual de reducdo na utilizacdo de
armadura de puncdo quando se substitui, no dimensionamento do Euroc6digo, o numero de
cabos de protensédo por metro na laje, de 2 para 3 cordoalhas, para pilares internos com momento

em 1 ou 2 direcdes.

A Figura 5.37 demonstra o caso de lajes submetidas a uma taxa de armadura de flex&o de 0,6%.
Nesse caso, as economias ficam entre valores de 6% a 35%. Em todos os modelos discutidos,
quando a sobrecarga imposta na laje aumenta, diminui-se a economia gerada pela substituicdo
dos cabos.

Quanto maior a secéo do pilar observa-se uma maior economia de armadura de pungéo, tanto

para pilares com momento em 1 direcdo quanto para 2 dire¢Ges. A diferenca percentual é maior
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quando comparadas as secOes de pilares com 40 cm de lado e 50 cm, sendo a variagdo de até

5% em pilares com momento em 1 dire¢éo, e de 11,5% pilares com momento em 2 direcdes.

Observando as diversas economias de armadura de punc¢éo entre pilares com posicionamentos
diferentes na laje, nota-se que a economia gerada com o aumento de cabos de protensao na laje

é maior para pilares com momento em 2 direcoes.

Figura 5. 37 Comparacdo tensao de protensdo para pilares internos — p=0,6% EN 1992-1-1 2004

37,50
35,00 == Pijlar 30x30
1 direcdo
32,50 ¢
30,00 Pilar 40x40
—~ 1 direcdo
g 27,50 ¢
2 25,00 == Pilar 50x50
On - ~
€ 22,50 1 direcéo
o
g 20,00 Pilar 30x30
< 17,50 2 direcdes
©
'€ 15,00 )
S =@—Pilar 40x40
g 12,50 2 direcdes
W 10,00 _
750 P|Ia_1r 5(2x50
2 direcoes
5,00
2,0 35 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 125 14,0

Sobrecarga (KN/m?)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

J& a Figura 5.38 apresenta os resultados para laje semelhante, porém com taxa de armadura
passiva de 1,5%. Nota-se que a economia dos modelos varia de 7,5% a 30%. Nesse caso,
também se percebe que quanto maior a sobrecarga, menor a economia gerada pela alteracéo de

taxa de armadura de flexao.

Se observadas as secOes dos pilares, é possivel verificar que, em pilares com momento em 1
direcéo, a diferenca percentual na economia é quase inexistente se comparados os resultados da
secdo de pilares com 30 cm de lado e 40 cm de lado. Isso ocorre pois so ha a sobrecarga de 3,5
kN/m2 com valores possiveis de comparacdo, e, nesse caso, o fato acontece. J& comparando
pilares com 40 cm de lado e 50 cm de lado, tem-se uma diferenca de até 9,5%. Enquanto para
pilares com momento em 2 dire¢des os percentuais de diferenca séo irrelevantes para lado de

30 cm e 40 cm, e de até 5% se comparados pilares com lado de 50 cm.

Finalmente, em todos 0os modelos a economia é maior para pilares com momento em 2 direcGes.
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Figura 5. 38 Comparacdo tensdo de protensdo para pilares internos — p=1,5% EN 1992-1-1 2004
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

e Pilares de borda e de canto

Nos graficos das Figuras 5.39 e 5.40, serdo analisadas as economias de armadura de puncéo
para pilares de borda e de canto, geradas pela substituicdo, no dimensionamento da norma

europeia, 0 numero de cordoalhas de protensdo por metro na laje, de 2 para 3 cabos.

Na Figura 5.39 apresentam-se os resultados obtidos para laje descrita anteriormente e taxa de
armadura de flexdo de 0,6%. Os valores de economia de armadura de puncdo ficam entre,
aproximadamente, 12,5% a 48% nesse caso. E necessario ser observado que, para pilares de
borda com se¢do 30x30 cm e 40x40 cm sO existem resultados referentes a sobrecarga de 2
kN/mz2. Esse fato ocorre, pois, no dimensionamento, apenas essa sobrecarga foi dimensionada,
visto que os outros modelos ndo passaram na verificagdo do primeiro perimetro critico. Para 0s

demais casos, a medida que a sobrecarga aumenta, a economia de armadura diminui.

Analisando as secOes dos pilares, percebe-se que para pilares de borda ndo houve diferenca de
economia para pilares com 30 cm ou 40 cm de lado. Ja para pilares com 50 cm de lado, a
economia de armadura é até 5,5% maior. Porém, para pilares de canto ocorre o inverso. O
percentual de economia € maior para a menor secdo do pilar. A variagdo €é de até 5% quando

comparado com a secdo de 40 cm de lado, e de 20% quando comparado com a se¢do de 50 cm.
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Finalmente, quanto ao posicionamento dos pilares na laje, é verdade afirmar que a economia de

armadura de puncdo é maior para pilares de canto, em todos 0s casos.

Figura 5. 39 Comparacéo tenséo de protensdo para pilares de extremidade — p=0,6% EN 1992-1-1 2004
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 5. 40 Comparacdo tensdo de protensdo para pilares de extremidade — p=1,5% EN 1992-1-1 2004
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A Figura 5.40 mostra o grafico de resultados para a mesma laje descrita, porém com taxa de
armadura passiva maior, de 1,5%. A mesma observacao que se fez anteriormente para pilares
de borda com 30 e 40 cm de lado ocorre aqui. Portanto, para maiores sobrecargas, nos modelos

que possuem dados suficientes para comparacao, a economia de armadura de pungéo € menor.

Quanto as se¢des, em pilares de borda, observa-se que ha uma pequena diferenca de economia
entre pilares com 30 e 40 cm de lado, enquanto estes divergem de 7,5% quando comparados a
pilares de secdo 50x50 cm. Ja para pilares de canto, a economia € maior em se¢des com 30 cm
de lado, com 4,5% de diferenca para pilares com lado de 40 cm. E ainda a diferenca entre pilares
de 40 cm de lado para 50 cm de lado é de 11,5%.

Em todos os casos, a economia de armadura de puncdo gerada pelo aumento do nimero de

cabos na laje é maior para pilares de canto.

5.3.3 ACI 318:19
e Pilares internos com momentos em 1 e 2 direcGes

Nesse topico sera analisado a economia de armadura de puncédo para pilares internos, geradas
pela substituicdo, no dimensionamento da norma americana, 0 numero de cordoalhas de
protensdo por metro na laje, de 2 para 3 cabos. Para a norma americana, a mudanca na taxa de
armadura passiva nao interfere nos resultados, visto que esse procedimento normativo nédo
considera a contribuicdo dessa armadura para verificacdo a puncdo. Portanto, existe apenas um

grafico compara tivo nesse caso.

No gréfico da Figura 5.41, sdo apresentadas as economias geradas para as lajes descritas. Nesse
caso, as taxas variam de, aproximadamente 3% a 52%. Em todos os casos estudados, quanto

maior a sobrecarga imposta na laje, menor a economia de armadura de pungé&o.

Quanto as secdes dos pilares, pode-se dizer que quanto maior o lado do pilar, maior é a
economia gerada pelo aumento de cordoalhas na laje. As diferencas percentuais, tanto para
pilares com momento em 1 direcdo quanto para pilares com momento em 2 direcOes, séo de,
aproximadamente, 15,5% quando comparados pilares de 30 e 40 cm de lado, e de, em média,

25% quando comparados pilares de 40 e 50 cm de lado.

Por fim, nota-se que quanto ao posicionamento do pilar na laje, ndo ha grandes diferencgas de

economia se comparados pilares com momento em 1 e 2 dire¢des.

Né&o existem graficos comparativos para pilares de borda e de canto, visto que, para a norma

americana, ndo é considerada a contribuicéo das cordoalhas de protensdo no caso de o pilar ter
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alguma secdo a menos de 4 vezes a altura da laje da continuidade da borda, que é a situacéo
apresentada.

Figura 5. 41 Comparacdo tensdo de protenséo para pilares internos — p=0,6% e p=1,5% ACI 318:19
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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6 CONCLUSOES

Nesse capitulo sdo apresentadas as conclusdes relativas aos resultados das analises e estudos
realizados nos capitulos anteriores. As analises paramétricas abrangeram célculos de area de
aco de armadura de puncdo necessarias em ligacdes laje-pilar para pilares submetidos a
momento em uma e duas direcoes, de borda e de canto. Todas as lajes possuiam a mesma altura
total, os parametros variaveis de estudo de caso foram: sobrecarga, secao dos pilares, taxa de
armadura passiva, nivel de protensdo na laje e resisténcia caracteristica & compressdo do
concreto (fck). Foram realizados os dimensionamentos para trés procedimentos normativos
vigentes, a norma brasileira NBR 6118:2014, europeia EN 1992-1-1 2004 e americana ACI
318-19.

Ao término do capitulo, serdo apontadas sugestdes para trabalhos futuros que possibilitem
continuidade dos estudos realizados. Dessa forma, incentiva-se 0 avango dos conhecimentos a

respeito de puncdo e a constante atualizacdo e melhoramento dos procedimentos normativos.

6.1 Consideracdes a respeito dos parametros

Nesse topico sera discutido o que foi observado, no geral, por meio dos resultados obtidos nos

dimensionamentos, apresentados no Capitulo 4.

Pode-se afirmar que, para todos os modelos e procedimentos normativos analisados, a NBR
6118:2014, 0 EN 1992-1-1 2004 e 0 ACI 318-19, quando a sobrecarga imposta a laje fica maior,
a area de aco necessaria para verificacdo a puncdo também aumenta, sendo assim diretamente

relacionadas.

J& quanto a secdo dos pilares analisados, nota-se uma relagdo inversa, visto que, em todos 0s
casos, a area de aco necessaria diminuiu quando a secdo do pilar passou a ser maior, para a

mesma laje e as mesmas demais condi¢Ges impostas de carregamento e demais parametros.

Quando discutidos os modelos a respeito do acréscimo na taxa de armadura de flexdo, percebeu-
se que, para a norma americana, os resultados do dimensionamento néo se alteravam, visto que
0 procedimento normativo ndo considera essa taxa para resisténcia a pungéo da laje. Ou seja,
tanto para taxa de 0,6% de armadura passiva, quanto para 1,5%, a area de ac¢o de armadura de

puncdo calculada era a mesma no ACI 318-19, em todos 0s casos Vistos.

Para norma brasileira e europeia, quando a taxa de armadura de flexdo aumenta, mantendo-se
0s demais parametros iguais, a area de aco de armadura de puncdo se reduz, para todos os

modelos analisados.
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Quando analisado o pardmetro relativo a quantidade de cabos de protensdo na laje, onde foram
comparados modelos com 2 ou 3 cabos por metro, percebe-se que os procedimentos normativos
trazem resultados diferentes. A norma ACI 318-19 considera a laje como protendida apenas se:
ndo houver nenhuma secéo a menos de quatro vezes a altura da laje de alguma continuidade da
borda; o fe for inferior a 35 MPa e a tensdo de compressdo devido a protensdo estiver entre
0,86 MPa e 3,45 MPa. Nesse caso, 0s modelos para pilar de borda e de canto ndo foram
dimensionados como lajes protendidas, e, além desses, os modelos onde o fe considerado era
de 35 MPa e 40 MPa.

Portanto, para os modelos de pilares internos com momento em 1 ou 2 dire¢oes e fccde 30 MPa,
0 codigo americano demonstrou uma significativa reducdo na necessidade de armadura de
puncdo quando a tensdo de compressdo gerada pela protensdo aumentou. O mesmo foi
verificado para os procedimentos normativos brasileiro e europeu, que consideram a protensdo

em todos 0s casos, sem excegoes.

Ha também outra divergéncia entre as normas sobre a consideracao a respeito da protensdo. As
normas ACI 318-19 e NBR 6118:2014 levam em consideracdo para o calculo da resisténcia a
puncao os cabos que atravessam um perimetro afastado de d/2 das bordas dos pilares, sendo d
a altura util da laje. J& o Eurocodigo leva em consideracdo os cabos afastados de um perimetro
2d da face dos pilares, o que contabilizou um nimero de cabos maior, na maioria dos cabos,

visto que dependia da distribuicdo desses na laje.

Quanto ao ultimo parametro analisado, a resisténcia caracteristica a compressdo do concreto, 0
fek, Notou-se que o aumento da resisténcia ndo trazia grandes mudancas significativas no
dimensionamento & puncdo para nenhum procedimento. Para as normas brasileira e europeia, a
reducdo na area de aco de armadura de punc¢do quando havia um aumento do fck era, em média,
de 0,1 cmz2. Ja para norma americana esse valor era pouco maior, mas essa mudanga nao gerou

reducdo significativa para trazer grande economia de armadura de pungéo.
6.2 Consideracdes sobre as comparacdes entre os procedimentos normativos

6.2.1 Pilares internos com momento em 1 dire¢do

Se observados pilares internos com momento em 1 diregdo, conclui-se que o procedimento
normativo brasileiro € menos conservador dentre os demais, chegando a valores de economia
em 28%, se comparado ao Erocodigo, e até 71% com relacdo ao ACI 318-19. A norma

americana se mostrou ser a mais conservadora nos modelos dimensionados.
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Com relacdo a sobrecarga, percebe-se que a NBR 6118:2014 gera uma economia maior para
sobrecargas menores, se comparada ao EN 1992-1-1, e também para a maioria dos casos Vvistos
em relacdo a norma americana. Quanto a secdo dos pilares, se comparadas as normas brasileira
e europeia, nota-se que a economia gerada pela NBR 6118:2014 é maior para se¢fes maiores.
Ja entre NBR 6118:2014 e ACI 318-19, a economia da norma brasileira cai quando a se¢éo do
pilar aumenta. O mesmo ocorre quando observado o Eurocddigo e a norma americana, a

economia do EN 1992-1-1 diminui para se¢cdes maiores.

No caso de tensdo de compressao devido a protensdo, para todas as comparacdes realizadas as
economias geradas entre os procedimentos sdo maiores quando o nimero de cabos por metro
aumenta. Ou seja, quando passa de 2 para 3 cordoalhas por metro, o dimensionamento a puncgéo
pela NBR 6118:2014 gera uma economia maior com rela¢do ao ACI 318-19 e 0 EN 1992-1-1,
e 0 Eurocddigo também tem uma economia significativa maior do que o cddigo americano.
Nesse caso, os graficos foram apresentados apenas para o fi de 35 MPa, ou seja, 0 codigo
americano ndo apresentou diferencas na area de ago necessaria com a mudanca do nimero de

cabos, visto consideracdes da norma.

Finalmente, para taxa de armadura de flexdo, nota-se um aumento na economia gerado pelo
dimensionamento pela norma brasileira em relacdo as demais quando a taxa aumenta. Nesse
caso, nas comparagdes com o codigo americano a observacdo fica clara, principalmente pelo
motivo de que o procedimento normativo ndo considera esse parametro como contribuinte na

resisténcia a puncéo da laje

6.1.2 Pilares internos com momento em 2 direcgdes

Quando analisados os resultados de dimensionamento a puncao e as comparagoes realizadas
para pilares internos com momento em duas dire¢des, percebe-se que o procedimento menos
conservador dentre os demais é o Eurocddigo, demonstrando economia de até 25% em relagéo
aNBR 6118:2014 e 82% ao ACI 318-19. Majoritariamente, o procedimento mais conservador
é 0 codigo americano, tendo diferengas no dimensionamento de até 78% quando comparado
com a norma brasileira. Porém, em alguns modelos, a norma brasileira apresentou areas de aco

de armadura de pungéo superiores no dimensionamento.

Para parametros de sobrecarga, em todas as comparac¢des, majoritariamente, quando os demais
pardmetros se mantinham e a sobrecarga aumentava, a economia gerada pela substitui¢do no

dimensionamento entre os procedimentos diminuia.
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J& quanto a secdo dos pilares, pode-se afirmar que, majoritariamente, quando a se¢do aumenta
a economia entre os procedimentos diminui. Esse fato ndo é observado na comparagéo entre
NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 para mudanca de secdo de 40 cm de lado para 50 cm, quando

0 aumento da secéo gera uma maior economia por parte do Eurocodigo.

Com relacdo a tensdo de compressdo gerada pelo nimero de cabos de protensdo, nota-se que
quanto maior o nimero de cabos por metro na laje, maior a economia gerada entre 0s
procedimentos comparados. Aqui também se faz a observacéo do cddigo americano, ja que para

o fex utilizado néo foi contabilizado a protensdo em nenhum modelo.

Finalmente, quando a taxa de armadura de flexdo é elevada de 0,6% para 1,5% nota-se uma
maior diferenca no dimensionamento dos procedimentos, ou seja, 0 Euroc6digo apresenta uma
economia maior que a norma brasileira, e essa também apresenta uma economia maior relativa

ao codigo americano.

6.1.3 Pilares de borda

Nas analises realizadas em pilares de borda, nota-se que a NBR 6118:2014 se mostrou ser a
mais econémica para o dimensionamento a puncao. Ha uma economia de armadura de até 51%
se comparada com a horma europeia, e de até 84% quando comparada com a norma americana.
Entre as normas ACI 318-19 e EN 1992-1-1, o Eurocddigo apresentou ser mais econémico com
reduces de area de aco em até 70%. Nesse caso, 0 procedimento mais conservador € 0

americano.

Nos estudos realizados para pilares de borda, foi verificado que existem poucos dados para o
Eurocddigo, visto que, com os parametros definidos, poucos modelos passaram na verificacao
do primeiro perimetro critico. Dessa forma, nas comparacdes realizadas que envolveram essa
norma, ndo tiveram dados suficientes para avaliacdo quanto a sobrecarga para pilares de se¢des
de 30 e 40 cm de lado. Para pilares de 50 cm, os dados de sobrecarga até 3 kN/m?2 mostraram
gue quando a sobrecarga se eleva, a economia gerada entre 0 Eurocodigo e as demais normas,
majoritariamente, aumenta. Ja para NBR 6118:2014 e o ACI 318-19, majoritariamente, a

economia gerada pela norma brasileira se reduz com o aumento da sobrecarga.

Para a secdo dos pilares, nota-se que, se comparadas a norma brasileira e a europeia, hd um
aumento na economia de armadura de puncdo pela NBR 6118:2014 quando a secdo do pilar
aumenta. Majoritariamente, 0 mesmo ocorre quando comparadas as normas brasileira e
americana. Ja para comparacdo entre as normas americana e o Eurocédigo, nota-se que quando

a secdo do pilar é maior, a economia gerada pelo dimensionamento pelo EN 1992-1-1 diminui.
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Quanto a tensdo de protensdo, quando comparados os demais procedimentos com o ACI 318-
19, observa-se que quando o numero de cabos na laje é maior, a economia gerada pelos
procedimentos em relacdo a norma americana cresce. Ja quando se substitui o dimensionamento
a puncao da NBR 6118:2014 para 0 EN 1992-1-1 nota-se pouca diferenca de economia gerada
pelo aumento da protensdo em pilares de até 40 cm de lado, e uma economia maior para pilares
de 50 cm.

Por fim, observa-se que com 0 aumento na taxa de armadura passiva de flexdo dos modelos,

em todos 0s casos a economia de armadura gerada entre 0s procedimentos € maior.

6.1.4 Pilares de canto

Analisando os resultados para pilares de canto, pode-se concluir que, no geral, a norma mais
econdmica para o dimensionamento a puncdo ¢ o EN 1992-1-1. Quando confrontados 0s
procedimentos europeu e brasileiro, observou-se que, majoritariamente, o Eurocddigo trazia
resultados mais econémicos, de até 62% de diferenca. Porém, para pilares de se¢do 50x50 cm,
a norma brasileira proporcionou menores areas de aco. Ja quando comparadas as normas
brasileira e americana, no geral, a NBR 6118:2014 apresentou economia maior, de até 76%.
Entre o Eurocddigo e o ACI 318-19, observa-se uma economia por parte na norma europeia de
até 77%. Sendo assim, ndo se pode afirmar nesse caso qual procedimento traria maior economia

no dimensionamento, pois depende dos parametros e modelos analisados.

Quanto ao parametro de sobrecarga, verifica-se que a economia entre o Eurocédigo e a norma
brasileira se reduz a medida que a sobrecarga € maior. Ja comparando a NBR 6118:2014 com
o ACI 318-19, ocorre 0 oposto, a economia gerada pelo dimensionamento utilizando a norma
brasileira € maior para sobrecargas maiores. Ja se comparados 0s procedimentos americano e
europeu, ndo ha um padrdo que se possa observar quanto ao aumento de sobrecarga e a

economia entre as normas.

A respeito da secéo dos pilares, quando comparadas as normas NBR 6118:2014 e EN 1992-1-
1, pode-se afirmar que quando a se¢do dos pilares aumente, a economia gerada pelo Eurocodigo
diminui. J& entre a norma brasileira e a americana, nota-se que a economia aumenta a medida
que a secdo do pilar fica maior. Por fim, entre a norma americana e o Eurocddigo ha um
acréscimo de economia quando a secdo passa de 30 cm para 40 cm de lado, e uma reducéo

quando a se¢édo passa a ser 50x50 cm.
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Para as tensdes de compressdo devido a protensdo, para todos as comparagoes realizadas foi
verificado que quando o nimero de cabos aumenta, a economia entre os procedimentos também

aumenta.

Por fim, para as taxas de armadura passiva, verifica-se que em todas as comparacées, quando a

taxa aumentou, houve um aumento na economia entre os procedimentos normativos.

6.3 Consideracdes a respeito do parametro de taxa de armadura de flexao

Neste topico serdo apresentadas as conclus@es obtidas por meio das avalia¢fes feitas no capitulo
5.2. Os graficos mostraram as economias de armadura de puncéo geradas quando se substituia,

em cada procedimento normativo, a taxa de armadura de flexdo de 0,6% para 1,5%.

Para a NBR 6118:2014, foi visto que a substituicdo da taxa gerou economia no
dimensionamento da ordem de 7,5% a 40% para pilares internos com momento em 1 e 2
diregBes. J& em pilares de borda e canto, esses valores foram de 5% a 40%. Em todos 0s
modelos, a economia se mostrou ser maior para carregamentos menores. Também foi observado
0 padrdo da economia de armadura ser maior para se¢des maiores de pilares. Quando
comparados os pilares de acordo com 0 seu posicionamento na laje, o aumento da taxa de
armadura passiva mostrou trazer economia maior para pilares com momento em 2 dire¢6es, no

caso dos pilares internos, e de canto, no caso de pilares de extremidade.

Quanto ao EN 1992-1-1, observou-se uma economia na ordem de 10% a 38% para pilares
internos quando a taxa de armadura de flexdo aumentou. Para pilares de extremidade, esses
valores foram de 8% a 36%. Nota-se que a economia é maior para as menores sobrecargas. No
caso de pilares internos e de borda, quando a secdo dos pilares € maior, a economia de armadura
de puncdo também é maior. Ja para pilares de canto, quando a se¢do € maior a economia é
menor. Neste caso, observa-se uma economia maior para pilares com momento em 2 dire¢des
e de canto, se analisados pilares internos e de extremidade, respectivamente. Ha de se fazer a
observacgdo que para pilares de borda foram analisados apenas um dado de sobrecarga por
gréfico, para pilares de 30 e 40 cm de lado, visto que os demais casos ndo passaram no

dimensionamento.

Né&o houve comparagédo para a norma americana ACI 318-19, visto que esse procedimento néo
leva em consideracdo o fator de taxa de armadura passiva como contribuinte na resisténcia a

puncao.
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6.4 Consideracdes a respeito do parametro de tensdo de compressao

Sao apresentadas as conclusdes obtidas por meio das analises feitas no item 5.3 do capitulo
anterior. Nesse item, comparou-se o dimensionamento das normas quando se aumentava a
tensdo de compressao dos modelos, isso ocorreu substituindo-se o parametro de 2 para 3 cabos

por metro de protenséo nas lajes.

Na norma brasileira NBR 6118:2014, observou-se que, para pilares internos, a economia gerada
pelo aumento na protensao se deu de 4% a até 31%, e de 3 a 36% para pilares de extremidade.
Em todos os modelos, a economia gerada foi maior para as menores sobrecargas, € maior
quando a secdo do pilar também era maior. Os modelos com pilares internos com momento em
2 direc0es e pilares de canto mostraram uma economia superior quando se substituia a protensao

no dimensionamento.

Para o Eurocddigo, EN 1992-1-1, as economias dos modelos de pilares internos e de
extremidade ficaram entre os valores de 6% a 35% e 12,5% a 48%, respectivamente. Foi notado
0 mesmo comportamento descrito para norma brasileira de maiores economias para menores
sobrecargas impostas. Ja quanto a secao dos pilares, a economia se mostrou maior em sec¢des
maiores para pilares internos e de canto, porém menor para pilares de borda. Os modelos que
tiveram maior economia com a alteracédo da tensdo de compressdo foram para pilares internos

com momento em 2 direcOes e de canto.

Finalmente, para o ACI 318-19, sd existem conclusdes a respeito de modelos com andlise de
pilares internos, visto que a norma ndo leva em consideracdo a protensdo para apoios que
estejam a menos de 4 vezes a altura da laje de distancia de alguma continuidade da laje, que é
0 caso de pilares de extremidade. Para o c6digo americano, observaram-se economias na ordem
de 3% a 52%, sendo essas maiores para sobrecargas menores. Quando a sec¢do do pilar era
maior, a economia gerada pelo aumento na protensdo também se mostrou ser maior. Pode-se
dizer que, ligeiramente, a economia foi maior para modelos com pilares internos com momento

em 2 direg0es.

6.5 Sugestdes para trabalhos futuros

e Analises comparativas entre resultados obtidos nesse trabalho por meio de Software e
ensaios de carga reais

e Estudo de diversas alturas de laje

e Anadlise de lajes semelhantes as estudadas neste trabalho para concreto armado,

verificando assim a influéncia da protenséo
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Realizar um estudo detalhado da ligagdo laje-pilar em utilizando-se software de
elementos finitos, com discretizacdo em elementos solidos, de modo a se obter mais
precisdo nos resultados quanto aos esforgos obtidos;

Avaliar secdes de pilares retangulares e circulares;

Ensaiar fisicamente os modelos dimensionados por esse trabalno com a armadura de

puncéo, a fim de comparar os resultados.
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APENDICE

NBR 6118:2014
PILAR INTERNO COM MOMENTO EM | DIRECAO ( PERPENDICULAR A BORDA)

Superficie critica C

Tensao resistente de calculo (1) Tensao solicitante de calculo (2)
Traz = 0,27y feq Fsq
S0 = Yod
a, = (1 — fo/250), com f.em MPa 0

ug = 2(C, + G3)

Tsd = TRa2

Superficie critica C'

Verificacdo da necessidade de armadura de pungdo

Sem armadura de puncdo

Tensao resistente de calculo (3) Tensao solicitante de calculo (4)

Trar = 0,13 (1+1/20/d) (100pf0)*/? + 0,100, Fsa KMsq
Tsa=—h—r—r
ud = W,d

P =+\PxPy d= (dx =+ dy)/Z Ocp = sa/Ac
u=2(C,+C,) + 4nd

2

Ui
W, = 71 +C,C, + 4Cyd + 16d2 + 21dC,

Tsa = TRd1

® 6

A %
Nao ha necessidade de armadura de pung¢io e P P

Tensao solicitante de célculo (5)

OBSERVACOES PARA LAJES
PROTENDIDAS: Calculado como em (4)
Tsdef = Tsa — Tpa Tensdo resistente de calculo (6)
) 5 infiSENA;
=== - 20 1 dA ,dSena
Tpa ud Traz = 0,10 (1 + |7 (100pf4)3 + 0,100, + 1,5 S—Mf%

Considerar cabos de protensdao
inclinados que atravessam o
contorno em questdo e que

Tsq < TRaa

passam a menos de d/2 da face
do pilar
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NBR 6118:2014
PILAR INTERNO COM MOMENTO EM 2 DIRECOES

Superficie critica C

Tensao resistente de calculo (1) Tensao solicitante de calculo (2)
Traz = 0,27y fcq Fsq
50 = od
a, = (1 — fo/250), com fem MPa 0

ug = 2(€; + G3)

Tsa = TRaz

Superficie critica C'

Verificacdo da necessidade de armadura de pungdo

Sem armadura de puncdo

Tensdo resistente de calculo (3) Tensao solicitante de calculo (4)
Tgay = 0,13 (1 + \/20/d) (100pf)Y/3 + 0,100, Fa KMoy KoM

=—=+ +
AT U Wyd | Wipd
p=1ppy d=(de+dy)/2 Ocp=Nsa/A

2

c
W, 2= 71 +C,C, + 4C,d + 16d? + 21dC,

p1 =W,

p

Tsa = TRa1

® O

Armar para pungao

Nao hd necessidade de armadura de puncao

Tensao solicitante de célculo (5)

OBSERVAC()ES PARA LAJES Calculado como em (4)
PROTENDIDAS:
Tensao resistente de calculo (6)

Tsder = Tsa — Tpa

20 1 d Asw sena
o 2 Py insiSeNnQ; Tgpaz = 0,10 (1 + f7> (100pf4)3 + 0,100, + 1,5 S—mf%
Pd ud r

Considerar cabos de protensdao
inclinados que atravessam o
contorno em questdo e que

Tsd < Tpas

passam a menos de d/2 da face
do pilar
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NBR 6118:2014
PILAR DE BORDA COM MOMENTO PERPENDICULAR A BORDA

Superficie critica C - o )
Tensao resistente de calculo (1) Tensdo solicitante de cdlculo (2)

Traz = 0,27y feq Tog = Fsa a< {OI,SSg
a, = (1 — fex/250),com frem MPa upd s
uo = 2a + C2

Tsa = TRa2

Superficie critica C'

Verificacdo da necessidade de armadura de pungdo
Sem armadura de puncio

Tensao resistente de calculo (3)

Tra1 = 0,13 (1 & \/20/d) (100pf) /3 + 0,100, Tsa = TRa1

\
P=\PxPy d= (dx + dy)/2 Ocp = sa/Ac ¢
”

Tensao solicitante de célculo (4)

Armar para puncio

_ Fsa | KiMsqy Nao hd
sd = rd W,,d necessidade de
armadura de
u" =2a+C, +2nd =
puncgdo
Msq = (Msay — Msa) = 0 Tensao solicitante de calculo (5)
Mt = Fgy Calculado como em (4)
Cia—a?+ Clc?/z +2C,d + 8d? + mdC,
B 2a + C, + 2md Tensdo resistente de calculo (6)
Para célculo do Wr1 20 1
Tpaa = 0,10( 1 + T (100pf4)3 + 0,100,, +
Cy? + C,C, + 2C,d + 8d? + 2mdC
o GGl t2ld+ + 2md(,y i K bt
2C, + C, + 2nd W il
S ud -
Seel < C, i
Wy = 2e OBSERVACOES PARA LAJES
PROTENDIDAS:

SeCISeésC1+4d/n . . .
sdef = Tsa — Tpa

Wyy = 26, (e2 = ©1/,) + 2dn(Cy + 44/r — e2) + Co(C, + 2d — €)

2 Py inyiSena;
4d T T d

Seel>C, + 1/,

Considerar cabos de protensdo inclinados

que atravessam o contorno em questio e

! C !
Wpl =2G, (ec - 1/2) + Zd”(ec -G - 4d/ﬂ) + CZ(CI +2d - ec) que passam a menos de d/2 da face do pilar



176

NBR 6118:2014
PILAR DE CANTO

As verificagdes sdo realizadas separadamente, para cada uma das diregdes, sendo que, para cada borda adotada, deverd ser considerado o momento
no plano perpendicular a ela. Assim, valem as disposicdes para pilares de borda, sem que se considere momento no plano paralelo a borda livre

Superficie critica C
Tensao resistente de calculo (1)

Traz = 0,27y, fcq Fsa

Tensao solicitante de calculo (2)

UO‘ = a1+a2

Tsa = -
a, = (1 — fer/250), com f..em MPa .
Tsd = TRa2 1,5d {1,5d
o ' e {o,sc1 % =10,5¢,

Superficie critica C'

Verificacdo da necessidade de armadura de puncio
Sem armadura de puncio

Tensao resistente de calculo (3)

_ Tsa S Tpa1
Tra1 = 0,13 (1 +/20/d) (100pf1)*/3 + 0,100, X N4
p=\pxpy d=(dc+dy))/2 Ocp= sa/Ac Sim. Nao.
Nao hd x
Tensdo solicitante de cdlculo (4) ) Armar para pun¢ao
necessidade de
Fsa = KiMsgy armadura de l
Tsda = 2T 0 7 -
‘d W,d
. ) v PURSA0 Tensdo solicitante de caleulo 5)
u' =ay+a, +nd
Mgy = (Mggy — Mgg+) =0 Calculado como em (4)

Msd" = Fyze” ~ . ,
Tensao resistente de calculo (6)

Cia; — a;? + a,Cy + 4a,d + 8d? + mdC,
- 2(a,+a, + nd)

*

’20 1
Tras = 0,10{ 1+ = | (100pf4)3 + 0,100, +

Para calculo do Wp1

. 0,5C;%+ C,C; + 2Cod + 4d? + mdC, d Aswfywasena

1,5
e C+C+nd %
Seel<C; Tsd = TRraa
Wpy = e’ OBSERVACOES PARA LAJES

PROTENDIDAS:

SeCi<e.<C(C;+ 4d/n Tsdef = Tsa — Tpa

- G 4d ' '
Wy = Cy (e¢ — /) + md(Cy + 49/ — ef) + Co(C; + 2d — ) 51 T
Tpa = — ad
See.>C; + 4d/n
Considerar cabos de protensdo inclinados

’ C ’ ’ a
WPI — C1 (ec _ 1/2) g nd(ec _ Cl _ 4d/7t) b CZ(Cl 4Dl — ec) que atravessam O contorno em questdo e

que passam a menos de d/2 da face do pilar
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Legendas

fck - Resisténcia caracteristica do concreto a compressio
fcd - Resisténcia de cdlculo do concreto a compressao

d - Altura util da laje

p - Taxa de armadura passiva

ocp - Tensdo na segdo da laje devida a protensao

fywd - Resisténcia de cdlculo da armadura de puncdo, ndo maior do que 300 MPa para conectoresou 250 MPa para
estribos (de agco CA-50 ou CA-60).

a - Angulo de inclinagdo entre o eixo da armadura de pungio e o plano da laje;

sr — Espacamento radial entre linhas de armadura de pung¢do

u — Perimetro do contorno C’

u* — Perimetro critico reduzido para pilares de borda ou de canto

u0 — Perimetro do contorno C

Asw — Area da armadura de pungéo em um contorno completo paralelo a C'

C — Contorno da drea do pilar

C1 - Dimensdo do pilar na direcdo da excentricidade

C2 - Dimensao do pilar na dire¢do perpendicular a excentricidade

C’ — Contorno critico, externo e distante 2d do contorno C, no plano da laje

Fsd — Forga ou reacdo de pungao de calculo

K — Coeficiente que fornece a parcela de MSd transmitida ao pilar na pungdo

Msd* — Momento de calculo resultante da excentricidade do perimetro critico reduzido u* em relacdo ao centro do
pilar — puncdo

Msd1 — Momento de calculo transmitido pela laje ao pilar de borda, no plano perpendicular a borda livre

Msd2 — Momento de calculo transmitido pela laje ao pilar de borda, no plano paralelo a borda livre

Wp — Mddulo de resisténcia plastica do perimetro critico u

tpd — Tensdo de cisalhamento devida ao efeito de cabos de protensdo que atravessam o contorno considerado e
passam a menos de d/2 da face do pilar na pungéo

trd1 — Tensao de cisalhamento resistente de calculo-limite, para que uma laje possa prescindir de armadura
transversal para resistir a forca cortante

d2 — Tensdo de cisalhamento resistente de calculo-limite para verificagdo da compressdo diagonal do concreto na
ligagdo laje — pilar

trd3 — Tensdo de cisalhamento resistente de calculo

1sd — Tensdo de cisalhamento solicitante de célculo

tsd,ef — Tensdo de cisalhamento solicitante de calculo efetiva

C1/Ca 0,5 1,0 2,0 3.0
K 0.45 0.6 0.7 0,8
Onde:

C, é a dimensao do pilar paralela a excentricidade da forga;
C, € a dimens@o do pilar perpendicular a excentricidade da forca.

\_Perimetro

critico
O menor entre

Perimetro critico

reduzido u*

1,5de 0,5C, Bordas livres da laje
Perimetro critico u
----- b, T P
\ o c 7 —7—O menor entre
1 : 1 | 15de0sC
G : : ;
H ! 2d /' |a2d
H ' e
C‘ IlI l’l }.- - B
Borda livre _========="-" i Borda livre e
da laje dalaje }-z—d-
2d Perimetro critico u

Perimetro critico

reduzido u*



178

EN 1992-1-1 2004
PILAR INTERNO COM MOMENTO EM 1 DIRECAO ( PERPENDICULAR A BORDA)

Superficie do pilar

Tensao resistente de calculo (1) Tensao solicitante de calculo (2)
Vramax = 0,4Vfeq - @ _- M_E“ b §
VEd Buod B 1+kVEdW1
v=06 [1 = ;;"0 Uy =2(C; +C,) uy=2(C;+C;)+4nd

2

g
Wy = 71 + C,Cy + 4Cyd + 16d? + 2ndC,

VEa < VRdmax

Superficie critica C'

Verificacdo da necessidade de armadura de punc¢do

Sem armadura de pung¢do

Tensao resistente de cdlculo (3) Tensao solicitante de cdlculo (4)
0,18 v Mg, u
VRace = 1++/200/d) (100p,fx)*/3 + 0,100, = (Vymin + 0,10, _ g Ed - c-bd ~ 1
Rdc =~ ( ) P1fex op = (Vmin cp) Vga ﬂuld B=1+k Vou Wy
d,+d
p=Pups 002 g =" Vi = 0,035K3/2f,, M2 sy B 5 s
- 1
Oy = Ngay/A ct
cy = NEay/ Acy Wy = =+ C,C, + 4C,d + 16d? + 2mdC,
Ocp = (0cy + 02/2) 9

0cz = Ngaz/Acz

VEd = VRd,c
/ \
Nao hé necessidade de armadura de pungdo Armar para pungio
OBSERVACOES PARA LAJES
PROTENDIDAS: Tensdo solicitante de cdlculo (5)
VEDer = VED ~ VPD Calculado como em (4)
Py inriSena; 5 ; 4
Vpp = % Tensdo resistente de calculo (6)
ud
Considerar cabos de  protensdo 1,5d Ay fywa,erSena
inclinados que atravessam o contorno Vrd.es = 0.75VRac + s, u,d
em questdo e que passam a menos de
VEd = VRa,c

2d da face do pilar
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EN 1992-1-1 2004
PILAR INTERNO COM MOMENTO EM 2 DIRECOES

Superficie critica C . . .
Tensao solicitante de célculo (2)

Tensao resistente de célculo (1) Vgq = ﬁ@ ug = 2(C; + C,)
upd
2

VRamix = 0,4Vfeq g=1+18 (e_y)z N (6_)

I \b, by,

f ck
v=20,6 [l ~ 550 _ Mgp,, _ Mgp,
ey = Vepy %27 Vep.z

VEd = VRd,méx

Superficie critica C'

Verificacdo da necessidade de armadura de puncao
Sem armadura de puncao

Tensao resistente de célculo (3) Tensido solicitante de calculo (4)
0,18 1/3 Vit
- Y—(l +1/200/d) (100p,f)*/3 + 0,100¢p = (Vynin + 0,10¢) Vea = B2
c ul
d,+d = 3/2¢ 1/2
pi=\PyPir <002 d =2 Vmin 0,035K*Fex o2 e\
B=1+18 (b—y) +(b—z)
Ocy = NEd,y/Acy z b4
Ocp = (0cy + 0cz/2) o _ Meny o — Mep:
Ocz = Ngaz/Acz Y- Vep,y z- Vep,z

u’l = 2((:1 5 Cz) =+ 4’”d
Tsd = TRd1

Nao hd necessidade de armadura de puncdo Armar para pun¢io
OBSERVACOES PARA LAJES Tensao solicitante de célculo (5)
PROTENDIDAS:

Calculado como em (4)
VeEp.ef = VED — VPD
Tensao resistente de calculo (6)

2 Py ingiSena;

Vpp = 1,5d A, f, sena
) d,
ud Vra,cs = 0,75VRa,c + s
. - ’ ’ Sy u,d
Considerar cabos de  protensdo
inclinados que atravessam o contorno <
VEd = VRd.c

em questdo e que passam a menos de
d/2 da face do pilar
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EN 1992-1-1 2004
PILAR DE BORDA COM MOMENTO PERPENDICULAR A BORDA

Superficie critica C

Tensamresistents de gl 1) Tensao solicitante de calculo (2)

Vga
Via =B —
VRd,max = 0;4vfcd u'O Ug = CZ +3d< CZ + 2C1
Mgp  wy’
B=1+K—X—=  W,"=C2/4+C,C, +4C,d + 8d? + ndC,
V_06[1_fck VED W1
' 250 1,5d
u1‘=C2+2T[d+2a aS{05C1
VEd = VRd,max
Supetficie critica C'
Verificacdo da necessidade de armadura de pungao
Sem armadura de punc¢do
Tensao resistente de cdlculo (3) Tensao solicitante de calculo (4)
,18 1/3 BVea
Vrae = — (1+/200/d) (100p; fi)*/3 + 0,100 = (Vo + 0,10¢) Ve =y
c
= /PPy < 0,02 d_dy+dz Vmin = 0,035K3/2f,, 1/ p=1+1<@xu—1‘
Pi PiypPiz = Y, == min , ck Vep . Wy
Ocy = Ngay/Acy W,* = C2/4 + C,C, + 4Cyd + 8d? + mdC,

Ocp = (0cy + 02/2)
Ocz = Ngaz/Acz iy* = Cy+ 2d + 26 e [01‘556(‘1}
i 1

— VEd = VRd.c \
Sim. -

Nao hd necessidade de armadura de puncao "
Armar para pungio

OBSERVACOES PARA LAJES

PROTENDIDAS: - < 5
Tensao solicitante de calculo (5)

VEDp.ef = VED — VPD
Calculado como em (4)
Z Pk_,«nf,isenai

Vpp = ) 3 .
ud Tensao resistente de calculo (6)
Considerar cabos de  protensdo 1,5d Asy fywa,erSena
inclinados que atravessam o contorno Vra.cs = 0,75VRac + S5 uyd
em questdo e que passam a menos de
VEd = VRad,c

2d da face do pilar
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EN 1992-1-1 2004
PILAR DE CANTO

Superficie critica C

Tofiaa ResNteits. a8 salonin (1) Tensdo solicitante de calculo (2)

Vga
v = —_— Ug = 3d < C1 b CZ
VrRamax = 0,4Vfea £ =P uod
ul u1=C1+C2+nd
ka ﬁ - ul‘ *
v=20,6 1—250 ' =a,+a,+mnd
o {1,5d = {1,5d
4 =10,5¢, 2 =10,5¢C,
VEd = VRd.max
Superficie critica C'
Verifica¢do da necessidade de armadura de pungao
Sem armadura de puncdo
Tensao resistente de cdlculo (3) Tensao solicitante de calculo (4)
018 F o BVa B = e
VRae = Y—(1 ++/200/d) (100p,£i)*/3 + 0,100, = (Vinin + 0,10,) S T uy”
c
u; =06 +C +mnd
o= \Pppz<002 4_% ; D vy = 0,035K3/2f, /2 LSS
' =a,+a, +mnd
Ocy = NEd.y/Acy
cp = (0cy + 0¢2/2) - {1,5d _ { 1,5d
Ocz = Ngaz/Acz @ = 0,5C; 2= 10,5¢C;

/ vEd = de"C =\
Sim. =

Nao hé necessidade de armadura de pungdo

OBSERVACOES PARA LAJES

PROTENDIDAS: Tensao solicitante de calculo (5)

VEper = VED — VD
Calculado como em (4)
22 Pk.inf.isenai

Vpp = - . 4
ud Tensao resistente de calculo (6)

Considerar  cabos de  protensdo 1,5d Ag, f, sena
’ ywd.ef
VRacs = 0,75VRa,c +

inclinados que atravessam o contorno uyd
em questdo e que passam a menos de

<
2d da face do pilar Lvﬂi, — vﬂ,c



182

Legendas

fck - Valor de projeto da resisténcia a compressio do concreto

fcd - Resisténcia de cdlculo do concreto a compressao

d - Altura util da laje

p - Taxa de armadura passiva

ocp - Tensdo de compressdo no concreto por carga axial ou pré-tensao

fywd,ef - Resisténcia de cdlculo da armadura de puncio, de acordo com fywd,ef =250 + 0,25 d< fywd [MPa]

a - Angulo entre a armadura de cisalhamento e o plano da laje

sr — Espacamento radial dos perimetros da armadura de cisalhamento

ul- Comprimento do perimetro de controle bdsico

ul* —Perimetro de controle basico reduzido

u0 — Perimetro do contorno do pilar

Asw — Area de um perfmetro de reforco de cisalhamento ao redor do pilar

C1 - Dimensdo do pilar na direcdo da excentricidade

C2 - Dimensdo do pilar na dire¢do perpendicular a excentricidade

Ved- Forga ou reacdo de puncdo de calculo

Ved, ef - Forca ou reacdo de puncgao de calculo efetiva

K — coeficiente dependente da razdo entre as dimensoes do pilar C1 e C2: sua valor é uma funcao das proporgoes
do momento desequilibrado transmitido por cisalhamento desigual e por flexdo e tor¢do

Med- Valor do projeto do momento fletor interno aplicado

Wpl — corresponde a uma distribuiciio de cisalhamento e € uma fun¢@o do o perimetro de controle basico ul
Wp1l*-corresponde a uma distribui¢do de cisalhamento e é uma fungdo do o perimetro de controle basico reduzido
ul*

Vpd - Tensdo de cisalhamento devida ao efeito de cabos de protensdo que atravessam o contorno considerado e
passam a menos de 2d da face do pilar na puncao

Vrd, méx - Valor de projeto da resisténcia maxima ao cisalhamento ao longo do controle se¢do considerada.
Vrd,c - Valor de projeto da resisténcia ao cisalhamento de uma laje sem cisalhamento reforco ao longo da secgdo de
controle considerada.

........

I |
| 1
bz| ! !
1 1
1 1
\ '

b - - - -

k 045 | 060 | 070 [ 0,80 |

B i T

Y og o <1,5d

<0,5¢:
C1
c: | ur g 2d
™~ us v

- ———
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ACI 318 2019
fck<34,5 MPa e 0,86<fpc<3,45 MPa ¢ Nenhuma secao esta a menos de 4h de alguma continuidade

/ da borda? \ -
.-ao.

Considerar a protensdo no célculo Naio considerar a protensdo no célculo

Sim.

Tensao resistente de calculo, menor valor entre: Tensao resistente de calculo, menor valor entre:

Y ST
Vo = 0.294/fx + 03, + P/bod v=(2+ 4/5) AN

74
Vp = Bp (\/E/lz) + 0:3fpc + p/bod Vp = (2 + asd/bo) ﬂsl ‘/1?
_ fck
Sendo: Y= A 3

d o
Bp=1, /bo S = 40 para pilar interno

as = {30 para pilar de borda

— d
bo.pilar de borda — 2(C1 + /2) + (CZ + d) 20 para pilar de canto

d=(dy+dy)/2

bo pitar de canto = C1 + C2 +d

Tensao solicitante de calculo
Pilar interno com momento em 1 diregﬁo e Bilar de borda

V. veMyc 1
Vyap = 5 +——— A. = byd Yo=(01-v;)

A Lk

Pilar interno

_dG + d)? N (¢, + d)d? N d(C, + d)(C; + d)?

Y =1+ 2/3). Vb,
Pilar de borda

2

byd? b,3d b, 5
]c =i +2{— |+ Zbld 7— Cap + (bzd)CAB

-t . . 12 12
g O 20,0) %/,
Cap =
2 4B ™ 2(b,d) + byd
C1+d
G Pl il
T e
Dl s TA
:' [ : Dill__:.-.
rdl LI @ 1L ;g
i - N b2= evd| [ L+
E e~ —Ciitical d
N section <l s N— Critical
- |4[/ : section
cCD:cAB I .
Ccp (CaB
“;Column i

Vu,AB

Shear
stress

Shear
stress
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Tensao solicitante de calculo

Pilar de canto ou interno com momento em 2 diregées

Pilar de canto

c C
Vi YoxMuxy YVyMuyx = 1 =
Vy=—+ +
A« Iy Y
3 3
(G +%2)d  (cas® + e v 2 ) 3 CRITICAL SECTION
c= 12 3 +d(C2 + /Z)CAB ol
G
(c1+9/) Cut 412 CENTROID OF
=" (C1+C+d) ' ' CRITICAL SECTION
N
CCD—(C1+d/2)_CAB Yor = _; Vi _;
1+@/3) YL/ 7 1+ 2/3)-L/1y

Para o caso de pilar interno com momento em 2 direcdes, utilizar mesma férmula de vu que para pilar de

canto, e calcular as demais varidveis ( Jc, cAB e cCD) de acordo com as férmulas para pilares internos

VERIFICAR NECESSIDADE DE ARMADURA PARA PUNCAO

1 —— W =075v, —» . Armar para pungdo

Naio hd necessidade de se utilizar

("“/0,75 = vn) bos

armadura para pungﬁo Av = f
yt
critical section checks are required at a distance d/2 beyond
any point where variations in shear reinforcement occur, such
as changes in size, spacing, or configuration. 1
A 1 Critical section .
[Critical section L through slab shear c'mmmm““m'
through slab shear Critical section reinforcement (first | =1 :’" . 8 :
reinforcement outside slab shear line of stirrup legs) — | 1T STSNUMI
(first line of reinforcement ot
stirrup legs) 1+—1
/ \. bt di2 -
L d2 , d2 2 \ ._] ¢
SR = I == |
1 : : a2 i a2
||||||]:t_|:|||||| HINENEE
...... : N
gl D =t u
< = d2 - dre
L Slab edge\ = T
2]
S a2
' ,\ Slab

Plan

s~ Critical section through slab Slab
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Legendas

Ac - drea da secdo de concreto resistindo a transferéncia de cisalhamento

Asw — Area de um perfmetro de reforco de cisalhamento ao redor do pilar

bo - perimetro da segdo critica para cisalhamento bidirecional lajes

C1 - Dimensdo de pilar retangular na dire¢@o do vao para o qual os momentos estdo sendo determinados

C2 - Dimensdo de pilar retangular na direcdo perpendicular do vdo para o qual os momentos estdio sendo
determinados

cAB / cCD - Distancia do eixo centroide da secdo critica ao perimetro da drea critica secdo na direcio da andlise,
ver figuras

d - Altura util da laje

fck - Valor de projeto da resisténcia a compressdo do concreto

fpc - tensdo de compressdo no concreto, apés tolerancia para todas as perdas de protensdo, no centroide da se¢do
transversal resistindo a cargas aplicadas externamente.

fyt- Resisténcia ao escoamento do reforco transversal

Jc - propriedade da secdo critica assumida andloga a momento polar de inércia

Mu- Valor do projeto do momento fletor interno aplicado

sr — Espacamento radial dos perimetros da armadura de cisalhamento

Vp - Componente vertical da forca efetiva de protensio na secio considerada

Vu Forga ou reacdo de puncio de cédlculo

vf- fator usado para determinar a fracdo de momento transferido pela flexdo da laje para

as ligacdes de pilar-laje

vyv- fator usado para determinar a fracdo de momento transferida por excentricidade de cisalhamento para as
ligacdes pilar-laje

A - fator de modificacdo para refletir a reducio das propriedades mecanicas do concreto leve em relacdo ao
concreto de peso normal da mesma forca de compressao

As - fator usado para modificar a resisténcia ao cisalhamento com base nos efeitos da profundidade do membro,
comumente referido como fator de efeito de tamanho

vn - tensdo equivalente no concreto correspondente

a for¢a nominal de resisténcia ao cisalhamento bidirecional da laje

vu - tensdo de cisalhamento bidirecional méaxima solicitante calculada ao redor do perimetro de uma determinada
secdo critica



