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“Nothing in life is to be feared, it is only to be understood. Now is the time to understand 

more, so that we may fear less” 

Marie Curie 
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RESUMO 

 

Esta pesquisa tem como objetivo comparar o dimensionamento de lajes lisas de concreto 

protendido com cordoalhas não aderentes, submetidas à punção, em apoios sujeitos à 

transferência de momento na ligação. As análises foram feitas por meio das normas NBR 

6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e ACI 318-19, com uma rotina de cálculos no Microsoft Excel. 

Foi também utilizado o software Structural Analysis Programs (STRAP), com objetivo de 

obtenção dos esforços atuantes nas ligações, dadas as excentricidades dos modelos. Os 

procedimentos foram comparados entre si, e também foi feita uma análise a respeito dos 

parâmetros utilizados para dimensionamento, como: sobrecarga, seção dos pilares, tensão de 

compressão devido à protensão, taxa de armadura de flexão e resistência característica do 

concreto à compressão. Os modelos englobaram pilares com momento em uma ou duas direções 

e pilares de borda e de canto. Em geral, os procedimentos normativos NBR 6118:2014 e EN 

1992-1-1 foram mais econômicos para o dimensionamento à punção do que a norma ACI 318-

19. 

 

 

 

Palavras-chave: Punção, Laje lisa, Transferência de momento, Ligação laje-pilar. 
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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 INTRODUÇÃO 

1.1 Considerações Iniciais  

Os sistemas estruturais convencionais utilizados a princípio, eram simples, basicamente 

compostos de lajes maciças, apoiadas sobre vigas, com estas transmitindo os esforços aos 

pilares e posteriormente às fundações. A necessidade de edifícios cada vez mais altos e amplos 

e de grandes estruturas que fossem otimizadas, com elementos mais esbeltos, para melhor 

aproveitamento de espaço, porém, ainda seguros e viáveis economicamente, foi o que 

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

O avanço tecnológico possibilitou à engenharia o desenvolvimento de diversos sistemas 

estruturais alternativos para sustentação de edifícios, visando o aumento da produtividade e a 

qualidade das obras, aprimorando assim os métodos construtivos. Houve, com o progresso, a 

criação de diversos softwares computacionais, capazes de realizar análises estruturais com 

agilidade nas etapas iniciais do projeto. Dessa forma, ensaios destrutivos laboratoriais e 

prolongados, não são mais a única solução, há a possibilidade de simulações específicas para 

cada caso a ser estudado. 

Um exemplo desses novos sistemas estruturais, introduzido a princípio por Turner (1905), nos 

Estados Unidos, é a utilização 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 utilização de engrossamento na região de contato de pilar-laje. 

Figura 1. 1 Representação de laje lisa e laje cogumelo 

 

Fonte: Adaptado de Lima Neto et al. (2013). 
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Esse tipo de sistema apresenta diversas vantagens em relação aos convencionais. Pode-se citar: 

possibilidade de maior pé direito, grande flexibilidade no fechamento vertical dos cômodos; 

facilidade na execução do cimbramento, com menor uso de recortes nas formas; agilidade na 

concretagem; diminuição da dificuldade de lançamento e adensamento do concreto; precisão e 

simplicidade no acabamento; facilidade na execução das instalações elétricas e hidráulicas, 

visto que não há necessidade de realização de contorno ou furos em vigas, resultando em uma 

execução mais ágil e mais racional, portanto mais econômica. 

Apesar das vantagens, alguns problemas devido à utilização de lajes lisas podem surgir, se 

fazendo necessário estudos prévios de comparação a outros sistemas estruturais. De acordo com 

Melges (2001), o primeiro problema diz respeito à estabilidade global, pois as bordas das lajes 

ficam livres pela ausência de vigas, causando assim a pequena rigidez da estrutura em relação 

às ações horizontais (ventos, efeitos de segunda ordem, etc.). Esse problema pode ser 

solucionado com o enrijecimento da estrutura ou fixação da mesma no poço do elevador ou 

escadas, por exemplo.  

A segunda complicação, de acordo com o autor, são os grandes deslocamentos transversais, que 

podem ser vencidos através da utilização de vigas nas bordas livres da laje, ou com a utilização 

de protensão, ou seja, armadura ativa, que diminui esses deslocamentos no meio do vão. 

O terceiro grande problema, foco desta pesquisa, é o efeito de punção. Devido aos esforços de 

flexão e cisalhamento na região de ligação entre laje-pilar, ocorrem tensões que podem provocar 

a ruptura da estrutura. Esta ocorre com um carregamento aplicado inferior ao equivalente de 

resistência a flexão, e é caracterizada como frágil, ou seja, há uma propagação rápida das 

trincas, podendo dar-se sem que a estrutura apresente sinais de problemas, de forma abrupta. 

Soluções devem ser tomadas para que se garanta que, caso a ruína aconteça, não seja por 

punção, e sim por flexão. 

Segundo Oliveira (2008), existem algumas soluções para a prevenção da ocorrência de punção, 

a citar: o uso de capitéis (aumento no volume do pilar na região inferior de contato desse com 

a laje) ou pastilhas (aumento da espessura da laje na região do pilar), que combatem o efeito da 

tensão de cisalhamento que ocorre. Porém, essas soluções acabam por reduzir uma das 

vantagens da utilização desse sistema estrutural, que seria a obtenção de uma laje plana. Nesse 

caso, o autor afirma que o uso de armadura específica de punção é uma boa solução para esse 

caso, além do emprego de protensão, que reduz a força de cisalhamento, visto que a protensão 

gera componentes verticais que amenizam esse efeito. 
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A NBR 6118:2014 define a ruptura por punção como “...um tipo de ruína que pode ocorrer 

quando forças concentradas (ou atuando em pequenas áreas) são aplicadas diretamente nas 

lajes, causando sua perfuração”. Esse tipo de ruptura é particularmente mais complexo em 

pilares de borda e de canto, onde pode ocorrer com carregamentos abaixo da capacidade de 

flexão calculada, devido a esforços de cisalhamento e de excentricidades. 

A resistência à punção da estrutura depende de vários fatores, podendo citar: o comprimento 

dos lados do pilar, o perímetro de contato entre esses e a laje, a altura da laje, excentricidades 

de carregamentos, resistência à compressão do concreto (valor de fck), taxa de armadura de 

flexão, armadura de cisalhamento, armadura de protensão, além da existência ou não de furos 

adjacentes. 

Para que se façam as corretas avaliações a respeito dos esforços resistentes é necessário avaliar 

todos os critérios citados, além das excentricidades e a relação entre o momento fletor e o 

esforço cortante que é transmitido ao pilar.  

Esse tipo de ruína em estruturas é o objeto de estudo desta pesquisa, que compara três 

procedimentos normativos, um nacional e dois, internacionais, para o dimensionamento de lajes 

de concreto protendido com cordoalhas não aderentes. 

1.2 Justificativa 

É essencial que se pense na solução dos possíveis problemas que podem ocorrer nas estruturas 

dependendo de cada peculiaridade, por isso se faz necessário uma normatização dos cálculos. 

A padronização dos serviços na engenharia através de normas técnicas é uma necessidade, que 

busca além da segurança, a qualidade do produto oferecido aos clientes. Com avanços 

realizados através de novas pesquisas, também se fazem necessários ajustes nas mesmas para 

que não fiquem defasadas. 

A situação estudada nesta pesquisa é a divergência das formulações abordadas pelas normas 

ABNT NBR 6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e ACI 318-19 quanto ao dimensionamento à 

punção em lajes lisas de concreto protendido para ligações de apoios com transferência de 

momento. Também foram analisados os parâmetros envolvidos nesse cálculo. Dessa forma, as 

observações feitas nesse trabalho poderão ser utilizadas a fim de otimizar a base de cálculos já 

existente. 



29 

 

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 à punção, para ligações entre 

laje-pilar sujeitas à transferência 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 Específicos 

• Realizar dimensionamentos teóricos variando a sobrecarga do edifício, a tensão de 

compressão, a resistência do concreto, a taxa de armadura longitudinal e a seção dos 

pilares, mantendo constante a espessura da laje; 

• Analisar a influência dos parâmetros levados em consideração no cálculo de 

dimensionamento à punção de cada norma; 

• Comparar os resultados obtidos segundo os três procedimentos normativos em questão. 

1.4 Metodologia 

Foram realizados diversos dimensionamentos teóricos em uma análise paramétrica, para uma 

ligação entre uma laje lisa e pilares com transferência de momento, sendo esses pilares internos 

com momento em uma direção, duas direções, pilares de borda e de canto. As lajes possuem 

espessura fixa de 18 cm de altura, porém variam-se: a sobrecarga do edifício, a tensão de 

compressão decorrente da protensão, a resistência característica do concreto à compressão, a 

taxa de armadura longitudinal e a seção dos pilares, totalizando assim 324 modelos por pilar, e 

1296 no total, para que se faça a comparação entre as três normas em questão. 

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

2017, como objetivo de se obter os esforços solicitantes na ligação laje-pilar de borda. 

Para isso, as seguintes etapas foram seguidas: 

• Realização de pesquisa bibliográfica referente ao dimensionamento à punção em lajes 

lisas de concreto armado e protendido, para que entender o nível de desenvolvimento 

técnico-científico na área; 

• Apresentação dos procedimentos normativos NBR 6118:2014, EN 1992-1-1:2004 e 

ACI 318-19 quanto as suas diretrizes nas formulações para o cálculo de 

dimensionamento à punção; 
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• Realização dos modelos computacionais das lajes lisas propostas através do software 

STRAP 2017 para obtenção de esforços, onde as lajes são compostas por elementos de 

placa e os pilares por elementos de barra, com comportamento elástico-linear; 

• Comparação dos dimensionamentos para cada situação de variáveis propostas e as 

diferentes normas; 

• Análise dos resultados teóricos  

• Apresentação dos resultados e conclusões. 

1.5 Estrutura da Dissertação 

Este trabalho será dividido em sete capítulos 

Capítulo 1: Introdução 

Apresentação do tema abordado, contextualizando a problemática envolvida, a justificativa, os 

objetivos gerais e específicos e a metodologia da pesquisa. 

Capítulo 2: Revisão Bibliográfica 

Exposição de conceitos básicos necessários ao entendimento de punção em lajes lisas e lajes 

protendidas, exposição de um breve histórico de algumas pesquisas internacionais e nacionais 

que foram importantes para o atual nível de conhecimento a respeito do assunto e detalhamento 

dos escopos das normas a respeito das formulações nelas contidas. 

Capítulo 3: Descrição das Análises Paramétricas  

Apresentação dos modelos e procedimentos utilizados, além da especificação dos parâmetros 

envolvidos, como a espessura da laje, variação da sobrecarga, da seção transversal dos pilares, 

da taxa de armadura, da resistência do concreto e da tensão de compressão. Realização dos 

dimensionamentos a partir do software STRAP 2017 e das formulações discutidas no capítulo 

anterior. 

Capítulo 4: Resultados 

Apresentação dos resultados obtidos nos dimensionamentos realizados no capítulo anterior 

quanto a resistência da estrutura à punção, por meio de gráficos e tabelas. 

Capítulo 5: Análise dos resultados  

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

em questão. 

Capítulo 6: Conclusão e Sugestões 
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Apresentação das conclusões a respeito dos objetivos a serem alcançados e sugestões para 

trabalhos futuros 

Capítulo 7: Referências Bibliográficas 

Exposição da bibliografia que foi consultada para realização dessa pesquisa 

  



32 

 

2 REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 

 

Neste capítulo são apresentados os conceitos fundamentais para entendimento do assunto, 

assim como um breve histórico de algumas pesquisas realizadas na área. Também são descritos 

os procedimentos normativos que foram utilizados para análise numérica deste trabalho.  

2.1 Conceitos Fundamentais  

Lajes lisas ou planas são definidas por serem apoiadas diretamente nos pilares, sem a utilização 

de vigas ou de qualquer aumento na espessura da ligação. São muito utilizadas pois possuem 

diversas vantagens em relação aos sistemas estruturais convencionais com vigas, 

principalmente por questões arquitetônicas. O problema desse sistema estrutural, abordado 

nesta pesquisa, é a ruptura por punção. 

O fenômeno da punção pode ser definido como  

[...] um modo de ruptura que ocorre por cisalhamento em elementos delgados 

submetidos a carga ou reação concentrada aplicada transversalmente, que provoca 

elevadas tensões de cisalhamento em torno de regiões relativamente pequenas, 

podendo resultar em ruptura frágil.  

ALBUQUERQUE, 2015. 

No caso de lajes lisas, a punção ocorre em conexões entre a laje e o pilar, onde a superfície de 

contato do pilar é relativamente pequena em relação à laje e ocorre a tendência de furo, por 

causa da elevada concentração de tensões, como é mostrado na Figura 2.1. 

Figura 2. 1 Concentração de tensões na laje lisa e ruptura por punção 

 

Fonte: Adaptado de Muttoni e Ruiz, 2008. 
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Esse tipo de ruptura é caracterizado por ser frágil, ou seja, as trincas se propagam rapidamente 

e ocorre apenas uma pequena deformação plástica, portanto a estrutura não demonstra sinais de 

advertências antes da ocorrência da falha. Além disso a estrutura pode vir à ruina por colapso 

progressivo, de modo que, ao perder a resistência estrutural em um ponto de tensão (um dos 

apoios, por exemplo), há uma redistribuição de esforços aos apoios vizinhos, que então ficam 

sobrecarregados e também rompem.  

2.2 Fatores que influenciam na resistência à punção 

Os parâmetros que são levados em consideração para a obtenção da resistência à punção variam 

de acordo com os critérios de cálculo, que podem ser baseados em ensaios experimentais de 

diversas pesquisas realizadas na área. Isso ocorre devido à complexidade do estado triaxial de 

tensões no qual o concreto está submetido. Portanto, os procedimentos normativos, de modo 

geral, dependem dos seguintes fatores: 

• Espessura da laje; 

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

• Resistência do concreto (fck); 

• Aberturas na laje próximas ao pilar; 

• Taxa de armadura de flexão e altura efetiva da mesma; 

• Tensão de compressão atuante devido à utilização de armadura de protensão; 

• Relação momento fletor/esforço cortante na ligação pilar-laje; 

• Presença ou não de armadura de cisalhamento para combate do puncionamento. 

Para combater esse tipo de ruina, pode-se fazer o uso de capiteis, que são engrossamentos na 

seção transversal do pilar, aumentar a resistência à compressão do concreto ou ainda utilizar 

armaduras específicas para combater a punção. 

2.3 Armadura de punção  

A utilização de armadura de punção, além de aumentar a capacidade resistente da estrutura, 

leva a uma maior ductilidade da ligação, podendo assim modificar o tipo de ruptura, para que 

não seja abrupta. Esse tipo de solução tem sido adotado com maior frequência para que os 

benefícios da utilização da laje lisa sejam mantidos. Estudos de Takeya (1981) já mostravam 

que a capacidade resistente da ligação laje-pilar pode aumentar em até 64% quando adicionados 

estribos, e que a ruptura não se dava mais apenas por punção pura, mas punção com flexão, 
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comprovando assim que o colapso pode ser prevenido. Existem diversos tipos de armadura 

utilizados para esse fim, e estas serão vistas a seguir. 

2.3.1 Tipos de armadura de punção 

a) Estribos 

Os estribos, mais utilizados no Brasil, aumentam a resistência da laje ao cisalhamento, 

postergando a fissuração do concreto na região da ligação. Eles podem ter várias formas, sendo 

abertos ou fechados retangulares, associados entre si, retos ou inclinados ou ainda abertos em 

formato de ganchos, como se vê na Figura 2.2. 

Figura 2. 2 Tipos e inclinações dos estribos 

 

Fonte: Adaptado de Melges, 2001. 

Deve-se dar atenção especial a ancoragem dos estribos, principalmente em lajes menos 

espessas, pois quando esta não é bem-feita, pode haver escorregamento, causando grandes 

fissurações, tornando seu uso ineficaz e prejudicando a segurança da ligação. Os estribos 

possuem a grande vantagem de não interferirem na armadura longitudinal, de flexão, e dos 

pilares, sendo de fácil e rápida execução na obra. 

b) Conectores tipo pino (Studs) 

Esse é o tipo de armadura mais indicado pelas normas, pois são os que menos interferem nas 

outras armaduras existentes, como as de flexão, as cordoalhas protendidas e dos pilares, como 

se vê na Figura 2.3. Segundo Figueiredo Filho (1989) este tipo de armadura apresenta algumas 

vantagens, podendo citar: serem de fácil instalação, mesmo em lajes esbeltas; não interferem 

na execução nem posicionamento das demais armaduras; possibilitam uma ancoragem 

satisfatória em ambas extremidades do pino, fazendo assim com que toda capacidade da 

armadura seja utilizada antes da ruptura e aumentam a resistência e ductilidade da ligação 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 

São compostos de perfis metálicos embutidos na laje, na região de ligação com o pilar. Muito 

utilizados nos Estados Unidos, porém não práticos, pois tem o custo elevado e exigem 

soldagem. A NBR 6118:2014 não contempla esse tipo de solução. 

De acordo com Libório (1985) alguns estudos apontam que há um acréscimo na resistência da 

ligação 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 I atravessam a seção transversal 

do mesmo, como mostra a Figura 2.4. 

Figura 2. 4 Exemplos de Shearheads 

 

Fonte: Melges, 2001. 
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2.4 Análise da superfície de ruína 

Como em regiões de ligações de pilares internos ou externos com lajes sem vigas existe uma 

concentração de tensões, principalmente cisalhantes, há uma grande probabilidade da ruptura 

se dar por punção com uma carga muito menor do que a resistência à flexão do sistema. Ocorre, 

portanto, o esmagamento do concreto no entorno do pilar, que é a região de ligação, antes do 

aço alcançar sua deformação de escoamento, devido às cargas concentradas e aos momentos 

desbalanceados. 

Para o caso de pilares com localização excêntrica na laje, é intrínseco a situação de transferência 

de esforços cortante e momentos desbalanceados à ligação deste com a laje, por causa da 

posição em que se encontram. Com as cargas advindas do próprio peso e demais esforços 

solicitantes externos, como, por exemplo, o vento, que é uma carga horizontal, ocorre um 

aumento considerável de momentos desbalanceados, que provocam distribuições não 

uniformes nas tensões, na região de ligação e reduz a resistência da estrutura à punção. 

 De acordo com Albuquerque (2014) esses esforços são transferidos pela combinação de flexão, 

torção e cisalhamento nas faces da seção crítica. Quando a resistência última é alcançada, a laje 

rompe na diagonal solicitada à tração, na direção do pilar onde a tensão do cisalhamento vertical 

é maior, que normalmente é o lado que atua o maior momento negativo, ou ainda por punção 

com esmagamento de biela. 

Devido à combinação de esforços na ligação, a superfície de ruína dos pilares de extremidade 

se altera junto às 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 vê na Figura 2.5. 

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

 

Fonte: Albuquerque, 2015. 
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2.5 Mecanismos de ruptura à punção 

O mecanismo de ruptura por punção em pilar com excentricidade é explicado por Villa Verde 

(2008) por meio da Figura 2.6, onde se vê Mu, momento fletor último resistente e Vu, força 

cortante última resistente, ambos transferidos da ligação com o pilar para o centroide do 

perímetro crítico da laje.  

Na figura, V1 é a força cortante transmitida para a face frontal do perímetro crítico e V2 para 

ambas faces laterais. A soma do momento fletor M1 com os momentos torçores Mt2 gera o 

momento total que atua de maneira perpendicular à borda da laje (M=M1+2Mt2). O momento 

que age na face frontal (M1) pode ser dividido em duas partes, a primeira proveniente da 

resistência da laje à flexão, a outra advinda da excentricidade da força V1 em relação ao 

centroide do perímetro crítico e os Mt2 agem na lateral da laje.  

De acordo com o autor, devido ao fato de a distribuição de tensões de cisalhamento nas faces 

da região crítica serem indefinidas, apenas M1 pode ser determinado com certa precisão, 

portanto, assume-se que a parcela de Vu transmitida a cada face é proporcional à divisão do 

comprimento de cada face do perímetro crítico, pelo comprimento do perímetro total.  Um 

exemplo para essa situação seria V1 na figura, que é igual a Vu (b2/u), sendo que u representa o 

perímetro crítico. 

Villa Verde (2008) ainda cita que os procedimentos normativos fazem o cálculo das tensões 

atuantes de cisalhamento nessa região crítica com a força e momento resultantes no centroide 

do perímetro e comparam as maiores tensões atuantes e resistentes, distribuídas na região.  

A partir do conhecimento a respeito dos esforços atuantes, Díaz (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 elástica-linear, onde ocorre a deformação elástica da laje sem fissuras. A 

segunda é a fase da resistência à flexão, onde há o aparecimento de fissuras radiais, localizadas 

apenas na face superior da laje.  

Conforme as cargas aumentam, há também o aparecimento de fissuras tangenciais ou 

circunferenciais, que contornam a região do pilar. Já a terceira fase é chamada de resistência ao 

cisalhamento. Nela ocorrem mais fissuras tangenciais, que vão crescendo ao longo da altura da 

laje como fissuras inclinadas, na região de ligação com o pilar, com carregamentos entre 50% 

e 70% da carga última. O cone de punção é formado quando essas fissuras chegam a um certo 

limite, então se cria uma superfície de ruptura, com ângulo de aproximadamente 30º. A ruptura 
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ocorre de maneira frágil. Na última fase, pós-ruptura, a laje é repartida em duas partes limitadas 

pelas fissuras de cisalhamento, e apenas a armadura longitudinal que se encarrega da união das 

mesmas. 

Figura 2. 6 Transferência de esforço entre a laje e o pilar de extremidade na direção perpendicular à borda 

 

Fonte: Villa Verde, 2008. 

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

a partir de parcelas de carregamento até a carga última de resistência (Pu). 

Figura 2. 7 Representação esquemática de fissuração em laje submetida a carregamento concentrado e evolução 

da fissuração para diferentes níveis de carregamentos. 

 

Fonte: Adaptado de Díaz, 2018 e Afonso, 2010. 
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Pesquisas de Guandalini (2006) mostraram que quando aplicado um carregamento entre 80% e 

90% da carga última de resistência da ligação, a deformação de compressão começa a diminuir, 

e, em alguns casos, até apresentar deformações por tração. Muttoni (2008) explica esse 

fenômeno como consequência da redistribuição dos esforços na laje, que ocorre para manter o 

equilíbrio da estrutura. Por conta deste fenômeno, há uma modificação da biela comprimida no 

momento da ruptura, como se vê na Figura 2.8 

Figura 2. 8 Biela de compressão durante os carregamentos últimos 

 

Fonte: Adaptado de Guandalini (2006). 

2.6 Modelos de cálculo 

Existem diversas maneiras para se realizar o cálculo de lajes lisas, e esses procedimentos devem 

garantir segurança e estabilidade da estrutura, atendendo os estados limites último e de serviço. 

Nem todos os métodos de cálculo atendem a todos os critérios exigidos, portanto é necessário 

que se faça uma avaliação para eventuais análises adicionais. Serão apresentados três métodos 

mais usuais. 

2.6.1 Método dos pórticos equivalentes (MPE) 

De acordo com Colonese (2008), na década de 1930 ocorreu a primeira proposta de cálculo de 

lajes através do método do pórtico equivalente, porém somente em 1948 foi que surgiu um 

método detalhado para essa análise, que foi incorporado pelo ACI com o nome de “Projeto por 

Análise Elástica”. Atualmente esse método é 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 suposição de que a estrutura está dividida, em ambas as 

direções, em uma série de pórticos múltiplos, formando um grupo de pilares e faixas 

horizontais, onde a inércia é igual à da região da laje limitada pela metade da distância entre 

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

se a utilização de outros métodos.  

Para o cálculo de esforços resultantes de cargas verticais por esse método os pórticos são 

considerados isoladamente para cada pavimento, com pilares superiores e inferiores engastados 

nas extremidades e o carregamento total atuando em cada uma das direções. No caso de lajes 

lisas, o mecanismo funciona da mesma maneira que laje armada em apenas uma direção. 

Obtém-se o momento fletor médio por meio de recomendações, 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 o esquema apresentado no procedimento normativo 

na Figura 2.9.  

Há de se acrescentar que nessa modelagem não ocorre a simples divisão da laje em pórticos, 

como no método do pórtico simples, pois as rigidezes dos pilares são diminuídas para 

considerar a continuidade da laje em duas direções. Ocorre então, momentos menores nos 

apoios e maiores nos vãos, resultando em um dimensionamento mais econômico, vantajosos 

em lajes protendidas, pois os momentos são melhor distribuídos (LOUREIRO, 2006). 

Figura 2. 9 Faixas de laje para distribuição dos esforços nos pórticos múltiplos 

 

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014). 

2.6.2 Teoria das linhas de ruptura 

O método de análise de lajes lisas por meio da teórica das linhas de ruptura, ou charneira 

plástica, também é indicado nos mesmos procedimentos normativos que o anteriormente 

explanado. Albuquerque (2014) explica que o cálculo toma por base a carga de ruptura de uma 
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laje subarmada, que começa a fissurar tendo o aço 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 

frações planas e rígidas, unidas nas linhas de ruptura pelo aço, que é o local de deformação.   

O problema nessa teoria é o fato de que apenas lajes subarmadas são analisadas, e também as 

rupturas por cisalhamento ou falta de aderência não são consideradas. 

2.6.3 Método dos elementos finitos 

De acordo com Martha (2016), a análise de estruturas por elementos finitos pode ser definida 

como a representação discreta do comportamento contínuo, analítico e matemático de um 

modelo estrutural, em termos de um número finito de parâmetros. A discretização 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 já conhecidos. Com a transformação de um modelo complexo em uma 

estrutura simples, é possível que se calcule com facilidade os deslocamentos e tensões 

associados aos carregamentos impostos, objetivo da maioria das análises. 

Atualmente, os projetistas vêm se utilizando da técnica de elementos finitos cada vez mais, 

visto que além de apresentar um alto nível de precisão nos resultados, é uma alternativa à 

ensaios laboratoriais, pois estes têm um custo elevado e há dificuldade em execução de 

modelos.  

A investigação de laje lisa realizada através desse princípio é recomendada por grande 

quantidade das normas internacionais, além da NBR 6118 (2014), principalmente em estruturas 

complexas e que fogem do padrão, com geometrias não convencionais, pois são de difícil estudo 

em outros métodos, sendo este a melhor abordagem para descrever o mais próximo da realidade 

possível a estrutura e seu comportamento. Nesse sistema considera-se a não linearidade dos 

materiais e assim possibilita-se o estudo da propagação de fissuras no concreto e escoamento 

no aço. 

A análise se inicia com os esforços aplicadas nos nós, geralmente Mx, My e Mz, para o caso de 

laje submetida à flexão e Mx, My, Fz, Fx e Fy com efeitos de flexão e de membrana, comum 

em lajes protendidas, como se vê na Figura 2.10 (COLONESE, 2008). 

A partir da continuidade dos nós, são calculados as inclinações e deformações destes, para 

satisfazer o equilíbrio das condições de contorno impostas. O tipo, a quantidade e a disposição 
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dos elementos devem ser decididos em função da estrutura a ser analisada, do tipo de geometria, 

existência de armadura passiva e ativa e ainda da presença de furos ou locais com concentração 

de tensões, onde a malha poderá ser refinada, com elementos menores, para uma análise 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 necessário um estudo a respeito da malha ideal, que represente bem o 

comportamento do elemento, porém não possua processos demasiados que atrasem os 

resultados. 

Esse é o método que será utilizado nesta pesquisa.  

Figura 2. 10 Elemento finito para placas fletidas e ações de membrana e flexão em lajes protendidas 

 

Fonte: Adaptado de Colonese (2008). 

2.7 Protensão  

De acordo com Leite (2015), a utilização de lajes protendidas se deu a partir de 1950 nos 

Estados Unidos e na Europa em 1970 em países como Inglaterra, Suíça e Alemanha. O método 

consiste em um pré-alongamento da armadura, chamada de armadura ativa, que gera um 

sistema auto equilibrado de forças, com tração no aço e compressão no concreto. 

Mesmo com pequenas cargas, fissuras começam a aparecer no concreto por causa dos esforços 

de flexão, devido sua baixa resistência à tração. Para solucionar ou reduzir o problema de 

fissuras, insere-se uma força de compressão, através das armaduras ativas, com aço de maior 

resistência, na direção longitudinal da peça. Portanto, pode ser resumido que concreto 
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protendido nada mais é do que um concreto submetido a tensões internas prévias de modo a 

equilibrar em certo grau as tensões advindas de cargas solicitantes. 

Os procedimentos normativos têm como critério de avaliação da segurança a técnica dos 

Estados Limites. No caso do Estado Limite Último, ocorre o escoamento do aço, esmagamento 

do concreto, instabilidade estrutural ou fadiga dos materiais, e ainda no caso de lajes lisas, 

verifica-se a segurança quanto flexão e punção. Já o Estado Limite de Serviço verifica o 

controle de abertura de fissuras, deformações, vibrações, resistência ao fogo e à corrosão.   

Nesse sistema auto equilibrado, Melges (2001) afirma que ocorre uma concentração de esforços 

nas regiões dos apoios, devido à tendência que as cordoalhas possuem em se retificar, 

produzindo também uma força vertical linearmente distribuída ao longo do vão. 

A força possui uma componente horizontal, que gera compressão no eixo da estrutura e vertical 

que equilibra a força distribuída linearmente. 

Na Figura 2.11 pode-se ver um exemplo das cargas atuantes para cordoalhas em traçado 

parabólico, onde as cargas H, V e o momento M representam as forças horizontais e verticais 

na ancoragem, e o momento caso haja excentricidade na ancoragem. A carga v representa a 

carga devido à protensão de fato. 

Figura 2. 11 Efeitos da protensão na laje 

 

Fonte: Barros e Silva, 2015. 

Dessa forma, lajes submetidas à flexão, não estariam mais sujeitas a tensões advindas de flexão, 

para determinadas condições de carregamentos, mas sim à tensão de compressão, 

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

São várias as vantagens na utilização desse sistema, podendo ser citado: lajes com capacidade 

de vencer grandes vãos com pequenas espessuras, apresentam fissuração e flechas reduzidas, 

melhor desempenho em serviço e maior resistência no estado limite último, e, para sistemas 

com cordoalhas engraxadas, ainda possuem baixas perdas por atrito, apresentando um conjunto 

eficiente com uma maior força efetiva de protensão.  
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O traçado dos cabos e a força de protensão são os fatores que mais influenciam o aumento de 

resistência da laje à punção. Os procedimentos normativos também tratam do assunto de 

maneiras diferentes, e esse é um motivo da divergência nos resultados quanto à resistência 

máxima da estrutura. A seguir serão vistos alguns modos de análise utilizados. 

2.8 Considerações dos efeitos da protensão 

Para lajes lisas que possuem protensão, as forças internas, citadas anteriormente, aumentam a 

resistência à punção da estrutura. Para estimar o aumento na resistência, são propostos métodos, 

vistos a seguir. 

2.8.1 Taxa de armadura passiva equivalente 

O método foi apresentado por Nylander et al (1977). Os autores propõem em seus estudos que 

a laje protendida seja assumida como uma laje de concreto armado com um acréscimo de 

armadura passiva. A concepção é que a força de tração nas armaduras ativas e passivas em 

conjunto da laje protendida seja equivalente à força de tração de uma laje de concreto armado 

com armadura passiva equivalente. (SILVA, 2005). 

O problema desse estudo é que se contabiliza a diferença das alturas úteis entre armaduras ativas 

e passivas equivalentes apenas utilizando um coeficiente de ajuste. A Figura 2.12 demonstra a 

representação do modelo. 

Figura 2. 12 Taxa de armadura equivalente 

 

Fonte: Silva, 2005. 

2.8.2Método da descompressão 

Esse método supõe que a resistência da laje protendida é equivalente à resistência da laje sem 

a protensão adicionada a força vertical que for necessária para descomprimir a face superior da 

laje.  

O procedimento normativo do FIP (1998) teve origem desse método, que anteriormente era 

utilizado em vigas. A fórmula de resistência à punção apresenta três parcelas, a primeira diz 

respeito a resistência como laje de concreto armado (VRC), a segunda devido a componente 
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vertical da protensão (VP) e por último a descompressão da laje segundo esforços horizontais e 

excentricidades de protensão. (BARROS E SILVA, 2015). 

𝑉𝐹𝐼𝑃 = 𝑉𝑅𝐶 + 𝑉𝑃 + (𝑉 − 𝑉𝑃)
𝑚′𝑝𝑜

𝑚′ − 𝑚′𝑝𝑒
 

Sendo que, V é a soma das cargas verticais da laje no perímetro, m’po é o momento médio por 

unidade de largura devido a forças concêntricas de protensão, m’ é o momento médio por 

unidade de largura devido a cargas da laje e m’pe é o momento médio por unidade de largura 

devido a forças excêntricas de protensão. 

Silva (2005) propôs uma adaptação na fórmula após ensaiar 40 lajes por elementos finitos. O 

esforço resistente à punção contou com duas parcelas, uma força de descompressão (Vo) devido 

à força concêntrica de protensão, e uma força de descompressão (Ve) devido as forças verticais 

e momentos fletores de protensão, mostrada a seguir. 

𝑉𝑆𝑖𝑙𝑣𝑎 = 𝑉𝑅𝐶 +
𝑉

𝑚′
(𝑚′

𝑝𝑜 + 𝑚′
𝑝𝑒) 

2.8.3 Tensões principais no Estado Não Fissurado 

O método considera a ruptura por punção no limite de fissuração do cone por meio da análise 

de tensões principais. Determina-se então qual a resistência máxima ao aparecimento de 

fissuras de cisalhamento, mediante o estado triaxial de tensões (cisalhamento e normais no 

plano da laje). 

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

utiliza de uma teoria elástica para estimar as cargas. 

2.9 Pesquisas realizadas referente ao assunto   

Arthur R. Lord (1910) foi o primeiro pesquisador a realizar estudos relacionados ao fenômeno 

de punção, por meio de ensaios até o estado limite se serviço de uma edificação com onze 

pavimentos. De acordo com Gasparini (2002), Lord realizou ensaios de carga em nove desses 

andares, medindo as tensões no aço e no concreto. Percebeu que no projeto do edifício existia 

75% de aço a mais sobre os apoios do que no centro e constatou que é fácil imaginar que a 

tensão deve ser extremamente elevada em muitos projetos de lajes lisas, nos quais esse aço 

extra utilizado nos apoios não é inserido em nenhum outro local nessa mesma quantidade. Para 

o pesquisador, os testes mostraram que o projeto do edifício era bem equilibrado e as tensões 

estavam seguras, mas também indicavam que várias questões poderiam ser levantadas a 
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respeito das tensões em muitos edifícios do mesmo tipo, onde porcentagens maiores de aço 

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

Porém, para muitos pesquisadores, Talbolt (1913) é o pioneiro no assunto. Apesar de sua 

pesquisa não ter enfoque inicial em punção, o autor ensaiou 197 sapatas, 114 dessas sob muros 

e as 83 restantes sob pilares e constatou que 20 dessas sofreram ruptura por punção. Em seu 

trabalho, descreveu que após a carga máxima ser atingida e os conectores continuarem a 

trabalhar, finalmente ocorreu a perfuração da base da sapata, e afirmou que a superfície da 

ruptura é tronco-cônica com o ângulo do cisalhamento de aproximadamente 45º com a vertical. 

Pode-se ver um dos resultados do ensaio na Figura 2.13. A figura mostra o protótipo número 

1843, no qual a carga de ruptura foi 247000 libras e ocorreu devido a tensão seguida do 

escorregamento de todas as barras, separando a sapata em quatro pedaços. Talbolt (1913) 

também concluiu que a resistência da sapata aumentava conforme o aumento da taxa de 

armadura de flexão. Propôs então a primeira verificação de estruturas à punção, por meio de 

uma tensão convencional, demonstrada a seguir pela fórmula. 

𝜏 = 𝑉
𝑢 × 𝑑⁄  

Onde V é a carga aplicada, d é a altura útil da sapata e u é o perímetro do contorno crítico, 

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

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

 

Fonte: Talbolt, 1913 
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A partir desses estudos, deslancharam-se então as pesquisas na área, com várias abordagens 

distintas e contribuições relevantes relacionadas a lajes lisas submetidas a punção, verificando-

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

Kinnunem e Nylander (1960) foram os primeiros pesquisadores a apresentar uma teoria racional 

para o cálculo à punção, a partir de um modelo mecânico, que foi proposto com base nos 

deslocamentos e deformações das barras de aço e do concreto na superfície inferior das lajes.  

Os modos de ruptura responsáveis por causar a ruina da estrutura por punção foram listados no 

trabalho dos autores, a partir de 61 ensaios físicos que simularam o comportamento das lajes, e 

são estes: falta de aderência da armadura de flexão, ruptura por cisalhamento do plano 

horizontal adjacente à camada superior da armadura principal, ruptura da casca cônica 

comprimida e escoamento da armadura de flexão (ALBUQUERQUE, 2014). 

Com base nos resultados, Kinunnen e Nylander (1960) explicaram o fenômeno da punção da 

seguinte maneira: a partir dos incrementos dos carregamentos, aumentam-se as flechas na laje 

e então ocorrem o aparecimento de fissuras radiais e posteriormente tangenciais, podendo-se 

ver então um segmento de laje mostrado na Figura 2.15. Prosseguindo com o aumento de cargas 

e das flechas, a laje tem uma rotação em torno do centro de giração, desencadeando um aumento 

nos esforços de tração nas armaduras negativas, aumento dos esforços de compressão no 

concreto e, por fim, aumento da compressão na região cônica no entorno do pilar. No momento 

que essa região encurta em 1,96%, considera-se que ocorreu o esmagamento desta e caracteriza-

se ruptura por punção (apud BARROS, R.C., SILVA, R.J.C., 2015).  

Figura 2. 14 Modelos físicos de Kinunnen e Nylander (1960) 

 

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

 

Fonte: Adaptado de Barros e Silva, 2015. 

Já Moe (1961), foi um dos pioneiros a estudar a respeito das transferências de momento nas 

ligações laje-pilar. Ensaiou 260 lajes e sapatas, e concluiu que esse efeito acarreta uma redução 

na resistência da ligação entre o pilar e a laje, além de que a resistência da estrutura à punção 

está diretamente relacionada à resistência dessa a flexão.  

O autor também observou que quando adicionada armadura de punção, a resistência do 

conjunto aumentava, apesar de não recomendar a utilização destas em lajes de altura reduzida, 

por causa da dificuldade de ancoragem (TAKEYA, 1981). 

A partir de suas conclusões, propôs uma fórmula de cálculo para resistência de punção em lajes 

com excentricidades, vista a seguir. 

𝑉𝑝 =
𝑉𝑝𝑜

1 + 𝑒
𝑟⁄⁄  

Onde  

Vpo é a carga de punção na laje idêntica, porém submetida a um carregamento simétrico, e é a 

excentricidade da carga em relação ao pilar e r é o lado do pilar de seção quadrada. 

As fórmulas propostas por Moe (1961) são base para as utilizadas atualmente pela norma 

americana (ACI).  
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Anos depois, Takeya (1981), realizou um estudo experimental do comportamento à ruina de 

laje-pilar nas bordas de laje cogumelo de um edifício de vários pavimentos. Foram feitos nove 

modelos, para avaliar a contribuição da armadura transversal na resistência das ligações, que se 

diferiam pela quantidade de armadura transversal (estribos) utilizada. 

Foram obtidos resultados a respeito da configuração e cargas de ruina, deformação da armadura 

de flexão e transversal, deformação do concreto nas faces inferior e lateral da laje, além dos 

deslocamentos transversais. Como conclusão, Takeya (1981) percebeu claramente um ganho 

na resistência à punção da estrutura conforme o aumento dos estribos utilizados no 

cisalhamento.  

Dando continuidade aos estudos, Libório (1985), ensaiou nove modelos de lajes cogumelos 

com pilares de seção retangular para caracterizar a configuração da ruina e observar a influência 

do índice de retangularidade dos pilares na resistência da ligação laje-pilar, como se vê nas 

Figuras 2.16 e 2.17. 

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

 

Fonte: Libório, 1985 

Figura 2. 17 Elementos de laje após ruína por Libório (1985) 

 

Fonte: Adaptado de Libório, 1985 
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A partir dos resultados obtidos, Libório (1985) concluiu que todos os modelos ensaiados 

tiveram sua falha por punção, de maneira semelhante às situações de pilares internos, 

caracterizadas pela ruptura da forma cortante e brusca, com grandes fissuras de traçado 

marcante e grande deslocamento vertical da laje em relação à parcela de laje aderente ao pilar 

em forma troncocônica. Também observou que existe uma relação quase linear entre a carga 

de ruína e a variação nos lados do pilar, e que à medida que se aumentou a rigidez da ligação 

diminuiu-se os deslocamentos verticais da laje. Por fim, concluiu que a utilização de armaduras 

transversais poderia inibir a ruína por punção. 

Com objetivo de comparar procedimentos normativos, anos mais tarde Melges (1995) publicou 

sua pesquisa, analisando o dimensionamento à punção 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 Libório (1985).  

No ensaio de Martinelli (1974), onde se avaliou a utilização de ganchos como armadura de 

punção, 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 Eurocódigo o mais próximo à realidade. 

Já para o estudo de Takeya (1981) utilizando a avaliação da utilização de ganchos como 

armadura de punção, para os modelos ensaiados sem armadura transversal, o CEB/90 se 

mostrou inseguro e a norma americana muito conservadora. Para os modelos com armadura 

transversal, a ruptura se deu por flexão. Assim, o CEB/90 apresentou valores superiores aos de 

ruína, enquanto a norma brasileira forneceu valores cerca de 11% inferiores. O Eurocódigo se 

mostrou mais conservador que a NB-1/94 e a norma americana novamente foi a mais 

conservadora de todas. 

Na análise dos estudos feitos por Libório (1985), que avaliou o índice de retangularidade dos 

pilares, para valores inferiores a 4 para relação entre lado dos pilares, o CEB/90 apresenta 

valores de resistência muito superiores aos de ruina ensaiados. A norma brasileira apresentou 

os resultados mais próximos. Já norma americana, mais uma vez se mostrou muito 

conservadora, enquanto o Eurocódigo mostrou resultados quase idênticos aos de ruina para a 

relação a/b=2, porém as análises para pilares alongados se mostraram bem mais conservadoras.  
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Após analisar todas as pesquisas, Melges (1995) concluiu que o texto base NB-1/94 demonstrou 

ser satisfatório para o cálculo à punção, porém apontou falhas, como por exemplo a ausência 

de ensaios para a utilização de concretos com fck acima de 50 MPa. 

Os estudos continuaram evoluindo, e, para a avaliação de punção em ligações de laje/pilar de 

borda destaca-se a pesquisa de Oliveira (2008). Por meio de experimento, avaliou a influência 

do momento fletor em relação ao esforço cortante, da relação entre a dimensão perpendicular 

do pilar pela altura da laje (c/d), da presença de balanço e da intensidade de protensão. Além 

dos ensaios, foram feitas comparações 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 L03 por Oliveira (2008) 

 

Fonte: Oliveira, 2008. 

O autor observou que todas as normas foram conservadoras em relação ao dimensionamento à 

punção para todos os casos estudados. A NBR 6118:2003 foi a mais conservadora dentre as 

demais, com média entre tensões solicitantes e existentes de 3,11. De acordo com Oliveira 

(2008), o fato ocorreu pela consideração de apenas a parcela vertical da protensão na 

formulação, ou seja, redução no momento atuante que a norma propôs não foi suficiente para 

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

Já no caso da norma americana, o autor afirma que os resultados conservadores foram fruto das 

limitações impostas para resistência do concreto (fck) e também da falta de regulamentação 

sobre a eficácia da protensão em pilares de borda. O Eurocode 2:2001 apresentou resultados 
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mais semelhantes aos ensaios, e isso deveu-se a melhor avaliação da formulação, levando em 

consideração as tensões geradas pela protensão. 

Por fim, para os resultados relativos a cargas ultimas, Oliveira (2008) concluiu que o 

aparecimento das fissuras originadas do pilar com inclinações entre 30° a 40° prejudicam a 

rigidez da ligação, limitando o avanço do cone de ruptura às bordas da laje, reduzindo assim a 

área crítica e diminuindo a resistência.  

No mesmo ano, Villa Verde (2008) investigou a resistência à punção de ligações de laje-pilar 

de borda para lajes cogumelo de concreto protendido e cabos não aderentes, variando a 

excentricidade da força cortante atuante. O principal parâmetro do estudo foi a relação M/V 

(momento transferido ao pilar/força cortante).  

Os resultados demonstraram que a relação M/V é decisiva para a carga e o modo de ruptura das 

ligações. Villa Verde (2008) notou que, quando existiram menores excentricidades, a ruptura 

era bem caracterizada por punção, porém, à medida que essa relação aumentava, a resistência 

da laje decrescia em até 58, 6%. O autor também percebeu que a armadura passiva adicional 

não aumentou a resistência das ligações.  

Quanto às normas, Villa Verde (2008) verificou que os procedimentos brasileiro e americano 

mostraram os valores mais conservadores, e o Eurocódigo se mostrou inseguro quanto ao 

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

Já em 2018, Diàz (2018) analisou os efeitos da protensão na resistência à punção de lajes sem 

o uso de armadura transversal, por meio de simulações numéricas utilizando o software 

DIANA. O autor realizou um estudo paramétrico de 48 modelos protendidos de ligação laje-

pilar, variando os parâmetros de distribuição e traçado do cabo das cordoalhas e também a 

resistência à compressão do concreto (fck). Após os modelos terem sido discretizados, como 

mostra a Figura 2.19, os resultados obtidos foram comparados com as prescrições normativas 

da ACI 318-14, Eurocode 2 (2004), Ąb Model Code 2010, NBR 6118:2014 e a Teoria da 

Fissura Crítica de Cisalhamento proposta por Muttoni (2008).  

O autor verificou que a contribuição da armadura ativa é determinante no aumento das cargas 

últimas. Para os modelos sem protensão, observou-se que as resistências obtidas pelo EC 

2(2004) e a NBR 6118 (ABNT, 2014) foram os mais próximos dos ensaiados. Para o caso da 

ACI 318-2014 e do Ab Model Code (LoA II) os resultados normativos foram 25% menores que 

os ensaiados. 
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Figura 2. 19 Modelo discretizado por Diáz (2018) 

 

Fonte: Diáz, 2018. 

Para os valores do Ab Model Code, as relações tiveram média de 1,24. A norma americana teve 

a relação 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 nível de 

segurança intrínseco das formulações.  

Díaz (2018) conclui, por fim, que quanto maior a força de protensão imposta nas lajes, maior a 

capacidade de carga, menores as tensões de tração nas armaduras longitudinais e maiores as 

deformações à compressão. Quanto ao traçado dos cabos, foi percebido que a excentricidade 

permitiu uma maior resistência à punção da ligação. Por conta da espessura das lajes analisadas 

e as excentricidades adotadas nas lajes de traçado parabólico, o efeito da componente vertical 

da protensão na resistência à punção foi pequeno. Além disso, os modelos com tensões de 

compressão média equivalentes tiveram o comportamento semelhante, demonstrando que a 

distribuição dos cabos na planta não teve grande influência nos resultados. 

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

significativos a respeito do estudo do fenômeno de punção que se correlacionam à essa 

pesquisa. 

Tabela 2. 1 Trabalhos sobre punção 

Autor Resumo Conclusão 

Noel J. 
Gardner 

2011 

Comparou os procedimentos 
normativos de dimensionamento 
à punção da ACI 318-08 (Comitê 
ACI 318 2008), BS 8110-97 
(1997), DIN 1045-1 (2001), 

O método do ACI 318-08 para 
interação elástica excêntrica de 
cortante e o CEB-FIP 
MC90/EN1992-1-1 para interação 
plástica excêntrica são igualmente 
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CEB-FIP MC90 (1993), EN 
1992-1-1 (2004) e Gardner 
(1996) para conexões de laje-
pilar interno, com e sem 
transferência de momento e 
conexões de laje- pilar de canto e 
de borda, com dados 
experimentais já publicados. 

 

efetivos para conexões laje-pilar 
interno com transferência de 
momentos e pilar de canto e de 
borda com excentricidades na laje. 
A equação do BS 8110-97 é 
eficiente para conexões de laje-
pilares internos com transferência 
de momento. 

Carlos L. 
Moreno 

E Ana M. 
Sarmento 

2013 

O trabalho apresentou um 
programa experimental de 
ensaios em concreto armado, com 
e sem armadura de cisalhamento 
submetidos a condições 
simétricas e carregamentos 
excêntricos. São apresentadas 
comparações entre simulações 
numéricas realizadas no software 
DIANA e o comportamento 
experimental. As capacidades e 
limitações do modelo numérico 
para reproduzir a fragilidade da 
falha por puncionamento são 
discutidas. 

Uma boa concordância foi 
percebida entre as previsões feitas 
e os comportamentos de 
deformações observados. Apesar 
disso, a reprodução da capacidade 
última de resistência à punção é 
fortemente dependente de um 
valor adotado para fixação do 
esforço cortante (β – fator de 
aumento para carregamento 
excêntrico), que aparenta ser o 
parâmetro mais decisivo. Com 
sucessivos ajustes desse 
parâmetro, a captura experimental 
das falhas foi obtida. 

O. S. Paiva; 
M. P. 

Ferreira; D. 
R. C. 

Oliveira; A. 
F. Lima 

Neto; M. R. 
Teixeira 

2015 

Ensaio experimentais em 131 
lajes foram realizados para 
avaliar a precisão e 
adequabilidade das normas 
ABNT NBR 6118, Eurocódigo 2, 
ACI 318 e fb Model Code 2010 
quanto ao procedimento de 
cálculo à punção nas ligações 
laje-pilar, observando a 
influência no índice de 
retangularidade do pilar e das 
condições de contorno. 

Foi constatado que as 
recomendações do ACI 318 e do 
fib Model Code 2010 nível I estão 
a favor da segurança, porém são 
conservadoras. Já o EC2 e o 
MC2010 nível II apresentam 
resultados satisfatórios, sendo o 
MC2010 nível 2 mais preciso, 
porém com 43% de resultados 
contra a segurança. Os piores 
resultados foram observados para a 
NBR 6118, que apresentou 77% 
destes contra a segurança. 

Nivea G. B. 
Albuquerque, 
Guilherme S. 

Melo,e 
Robert L. 
Vollum 

2016 

Treze testes foram realizados 
para investigar o efeito de 
excentricidades externas na 
resistência à punção nas conexões 
de lajes lisas com pilares de 
borda. As variáveis dos testes 
foram excentricidades e as áreas 
de reforço de flexão, 
cisalhamento e torsão. Os 
resultados incluem armadura de 
reforço, deslocamentos, rotações, 
fissuração, modos de falha e 
cagas ultimas de ruptura. 

O procedimento do ACI 318 para 
punção em pilares de borda com 
excentricidades externas se mostra 
ser muito conservativo, a menos 
que a interação entre punção e 
momento desbalanceado seja 
reduzida, permitida pelo código. O 
EC2 se mostrou insatisfatório e é 
proposta uma modificação, com a 
utilização de um perímetro de 
controle reduzido ou adotando a 
abordagem do ACI 318 de 
negligenciar a interação entre 
esforço cortante e flexão. 

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

Um dos objetivos dessa pesquisa é a continuação das análises feitas na dissertação de mestrado 

apresentada por Leite (2015), ao Programa de Pós-Graduação em Engenharia Civil da 

Universidade Federal do Espírito Santo (UFES). O autor estudou os procedimentos normativos 

para dimensionamento à punção em lajes protendidas com cordoalhas não 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 cálculos normativos, foram feitos três testes de carga não 

destrutivos para punção em lajes reais. Os modelos estudados podem ser vistos em planta na 

Figura 2.20. 

Figura 2. 20 Cordoalhas utilizadas para o cálculo de esforço máximo de punção 

 

Fonte: Leite, 2015. 

Os modelos foram feitos com lajes de 8x8 metros, com espessura fixa de 18 cm. Houve variação 

na força cortante, de 400 kN a 1200 kN, com incrementos de 200 kN; na taxa de armadura de 

flexão, sendo de 0,5% e 1,5%; nas seções dos pilares, que variaram de 30x30 cm, 40x40 cm e 

50x50 cm; nas resistências do concreto, de 30 MPa, 35 MPa e 40 Mpa e, por fim, na tensão de 

compressão no plano, com 1,33 MPa e 2,0 MPa. O espaçamento radial entre os estribos 

utilizado para punção foi de 10 cm. Para as cordoalhas engraxadas, foi utilizado aço CP190-
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RB, de diâmetro 12,7 mm, e força de protensão de 150 kN, considerando 20% de perdas e com 

2,5º de inclinação 

A Figura 2.21 apresenta uma tabela disposta pelo autor onde são apresentadas as resistências 

máximas dos modelos sem a utilização de armadura de punção. 

Figura 2. 21 Cortante máximo dos modelos sem utilização de armadura de punção 

 

Fonte: Leite, 2015. 

O autor percebeu que a norma americana não levava em consideração a variação na taxa de 

armadura de flexão, portanto, os casos estudados variaram apenas para resistência à compressão 

do concreto (fck) e quanto à seção dos pilares. Dessa forma, para todas as taxas de armadura 

menores, de 0,5%, o ACI demonstrou valores superiores aos das normas brasileiras. Já 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 são 

bem próximos e mais conservadores que os demais. Outra semelhança se vê nas normas 

EC2:2004 e NBR 6118:2014 para a mesma taxa de armadura, e estas sempre alcançam 

resultados superiores as demais. 

Já verificando a diferença da protensão nos modelos, nota-se que essa variável teve menor 

influência para norma brasileira de 2007, gerando um aumento do esforço cortante de apenas 

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

Como os exemplos teóricos possuem muitas variações e os resultados são diversos, aqui será 

apresentado apenas as considerações do autor a respeito das análises feitas da variação de força 
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aplicada, taxas de armadura passiva, dimensões do pilar, força característica de compressão do 

concreto e tensão de compressão devido à armadura ativa. 

Para todos os exemplos estudados, a medida que a força aplicada crescia, havia um acréscimo 

nas armaduras de punção necessárias. Para as seções de pilares, notou-se que o aumento dos 

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

Quanto a variação na taxa de armadura, percebe-se que há uma diminuição considerável da 

necessidade de se utilizar armadura de punção quando a taxa aumenta, apenas a norma 

americana não sofre influência alguma, já que não leva em consideração em seu procedimento. 

Para as armaduras ativas, percebeu-se que a variação tinha uma grande influência nos 

resultados, pois quanto maior o nível de protensão, menos armadura de punção foi necessária. 

Já para o fck não se notou grande diferença entre os modelos, não sendo, portanto, um fator de 

peso para o cálculo. 

Os valores encontrados para o Eurocódigo foram sempre os mais econômicos, seguido pela 

NBR6118:2014 e a NBR 6118:2007. O ACI 318-19 apresentou os resultados mais 

conservadores dentre os demais, porém para carregamentos maiores, a divergência entre as 

normas diminui.  

A medida que se aumenta a protensão, no caso da NBR de 2007, há uma redução de 5 a 25% 

na armadura de punção, visto que, na formulação dessa norma, há uma consideração a respeito 

de alívio da carga para apenas cabos que se encontram dentro do perímetro distantes a d/2 da 

face do pilar, portanto o alivio gerado não é muito significativo. A partir da mudança nessa 

formulação, para NBR de 2014, considera-se uma maior influência da protensão na resistência. 

Além do já considerado na antiga, há um acréscimo na resistência de 0,1  cp (tensão de 

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

Para o ACI não há modificações na resistência à punção no que diz respeito a variação dessa 

tensão de compressão, e isso ocorre pois existe um limite imposto a resistência do concreto, de 

0,17√𝑓′𝑐 quando há armadura de cisalhamento. Portanto, a protensão influencia apenas nas 

lajes sem armadura de cisalhamento para a norma americana. 

Já o Eurocódigo faz considerações semelhantes a NBR 6118:2014, porém o perímetro 

considerado dos cabos de protensão não é apenas d/2, mas sim 2d. Portanto a consideração na 

contribuição da armadura ativa é bem maior do que as outras normas, gerando um aumento de 

20 a 86% na resistência à punção. 
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Foram realizadas três provas de carga não destrutivas, em uma edificação em construção de um 

shopping center, com sobrecarga de 10 kN/m². Dois testes foram feitos em modulação entre 

pilares de 8x8 m, pilares com 50 cm de lado, laje de 18 cm de espessura, resistência à 

compressão do concreto de 30 MPa e cordoalhas CP190-RB de 12,7mm. O outro teste foi 

realizado em modulação entre pilares de 8,0x10,5 m, com pilares octogonais circunscritos em 

uma circunferência de 50 cm de diâmetro. 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 não destrutivos de carga real modelo 1 e 2 

 

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

 

Fonte: Adaptado de Leite, 2015. 

Os resultados dos esforços cortantes máximos para as situações são apresentados na Figura 

2.24. 

Figura 2. 24 Cortantes máximos para os testes não destrutivos de carga reais 

 

Fonte: Adaptado de Leite, 2015. 
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Nos dois primeiros testes, aplicou-se uma carga suficiente para gerar uma reação de 930 kN no 

pilar. Dividindo os esforços de cálculo (Nd) pelo coeficiente de segurança de 1,4, obtém-se 

então os esforços característicos (nominais), apresentados na Tabela 2.2. 

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

Código Nd (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 não atenderia nenhuma norma estudada, visto que a carga 

de 930 kN é superior aos valores de carregamentos nominais máximos, e para o caso do ACI 

318 e da NBR de 2007, esse valor supera até mesmo os carregamentos máximos de cálculo. A 

norma que apresentou menor grau de conservadorismo foi o Eurocódigo, que estaria utilizando 

de 29,5% do coeficiente de segurança. 

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

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

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

Código Nd (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 Nd idêntico ao ensaiado. De acordo com o ACI, a força aplicada já 

estaria 67% acima da força máxima resistida de cálculo. Já a NBR de 2014 estaria utilizando 

66,7% do seu coeficiente de segurança.  

A norma europeia novamente se mostrou como a mais próxima à 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 flexão que só puderam ser vistas 

com lupa e fissurômetro, ou seja, ainda estava longe da carga de ruptura e ainda sim as normas 

possuíam pelo menos mais do que 25% de conservadorismo. 
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Leite ainda propõe que se faça um estudo com pilares de borda e de canto para as mesmas 

situações descritas, para prosseguimento do conhecimento a respeito das normas, que será 

realizado nesta dissertação. 

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 superfície crítica. O 

modelo verifica o cisalhamento em duas ou mais superfícies críticas definidas no entorno de 

forças concentradas.  

A primeira superfície crítica do pilar ou da carga concentrada, é chamada contorno C, tem 

perímetro crítico u0, e nessa superfície é verificada indiretamente a tensão de compressão 

diagonal do concreto, por meio da tensão de cisalhamento.  

A segunda superfície crítica, chamada de contorno C’, é a região afastada 2d do pilar, sendo d 

a altura útil da laje ao longo do contorno C’, tem perímetro crítico u e deve ser verificada quanto 

à capacidade de ligação à punção, associada à resistência à tração diagonal, também feita 

através da tensão de cisalhamento. Caso seja necessário, pode-se fazer o uso de armadura 

transversal de reforço.  

A terceira e última superfície crítica, chamada de contorno C”, tem perímetro crítico u’ e é 

verificada apenas quando há a utilização de armadura transversal. As superfícies são mostradas 

na Figura 2.25 a seguir. 

Figura 2. 25 Perímetros críticos para pilares internos, de borda e de canto 

 

Fonte: Guarda, Lima e Pinheiro, 2000. 
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O procedimento de cálculo será apresentado a seguir: 

I. Cálculo das tensões solicitantes 

• Pilares internos com momento em uma direção (perpendicular à borda livre) 

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

momento em uma direção e as respectivas dimensões do pilar. 

Figura 2. 26 Dimensões C1 e C2 para pilares internos 

 

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

Para a superfície crítica C, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢0𝑑
 

2.1 

𝑢0 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) 2.2 

𝑑 =
𝑑𝑥 + 𝑑𝑦

2
 

2.3 

Onde 𝜏𝑆𝑑 é a tensão de cisalhamento solicitante de cálculo, 𝐹𝑆𝑑 é a força ou reação de punção 

de cálculo, 𝑢0 é o perímetro crítico do contorno C, 𝑑𝑥 é a altura útil da laje na direção x, 𝑑𝑦 é a 

altura útil da laje na direção y e 𝑑 é a altura útil da laje. 𝐶1 𝑒 𝐶2 são as dimensões do pilar, como 

mostrado na Figura 2.38. 

Para a superfície crítica C’, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢𝑑
+

𝐾𝑀𝑆𝑑

𝑊𝑝𝑑
 

2.4 

𝑢 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) + 4𝜋𝑑 2.5 
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𝑊𝑝 =
𝐶1

2

2
+ 𝐶1𝐶2 + 4𝐶2𝑑 + 16𝑑2 + 2𝜋𝑑𝐶1 

2.6 

Onde 𝑢 é o perímetro do contorno C’, 𝐾 é o coeficiente que fornece a parcela de 𝑀𝑆𝑑 transmitida 

ao pilar na punção, 𝑀𝑆𝑑 é o momento desbalanceado de cálculo e 𝑊𝑝 é o módulo de resistência 

plástica do perímetro crítico em questão. 

• Pilares internos com momento em duas direções 

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

em duas direções, e as respectivas dimensões do pilar. 

Figura 2. 27 Determinação das dimensões c1 e c2 para pilares internos com momentos nas duas direções 

 

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

Para a superfície crítica C, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢0𝑑
 

2.7 

𝑢0 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) 2.8 

Para a superfície crítica C’, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢𝑑
+

𝐾1𝑀𝑆𝑑1

𝑊𝑝1𝑑
+

𝐾2𝑀𝑆𝑑2

𝑊𝑝2𝑑
 

2.9 

𝑢 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) + 4𝜋𝑑 2.10 

𝑊𝑝1 = 𝑊𝑝2 =
𝐶1

2

2
+ 𝐶1𝐶2 + 4𝐶2𝑑 + 16𝑑2 + 2𝜋𝑑𝐶1 

2.11 
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Sendo 𝑀𝑆𝑑1 o momento de cálculo transmitido pela laje ao pilar de borda, no plano 

perpendicular à borda livre e 𝑀𝑆𝑑2 o momento de cálculo transmitido pela laje ao pilar de borda, 

no plano paralelo à borda livre 

• Pilares de borda 

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

dimensões do pilar. 

Para a superfície crítica C, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢0
∗𝑑

 
2.12 

𝑢0
∗ = 2𝑎 + 𝐶2 2.13 

𝑎 ≤ {
1,5𝑑
0,5𝐶1

} 
2.14 

Figura 2. 28 Perímetro crítico reduzido para o contorno C’ para pilares de borda 

 

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

Para a superfície crítica C’, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢∗𝑑
+

𝐾1𝑀𝑆𝑑1

𝑊𝑝1𝑑
 2.15 

𝑢∗ = 2𝑎 + 𝐶2 + 2𝜋𝑑 2.16 

𝑀𝑆𝑑1 = (𝑀𝑆𝑑 − 𝑀𝑆𝑑
∗) ≥ 0 2.17 

𝑀𝑆𝑑
∗ = 𝐹𝑠𝑑𝑒∗ 2.18 
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𝑒∗ =
𝐶1𝑎 − 𝑎2 +

𝐶1𝐶2
2⁄ + 2𝐶2𝑑 + 8𝑑2 + 𝜋𝑑𝐶1

2𝑎 + 𝐶2 + 2𝜋𝑑
 2.19 

Sendo 𝑢∗o perímetro crítico reduzido para pilares de borda ou de canto, 𝑀𝑆𝑑
∗ o momento de 

cálculo resultante da excentricidade do perímetro crítico reduzido u* em relação ao centro do 

pilar e 𝑒∗ a excentricidade do perímetro crítico reduzido em relação ao centroide do pilar, como 

mostrado na Figura 2.29. 

Figura 2. 29 Excentricidade do perímetro crítico reduzido para o contorno C’ para pilares de borda 

 

Fonte: Guarda, Lima e Pinheiro, 2000. 

Cálculo de Wp1: 

𝑒𝑐
′ =

𝐶1² + 𝐶1𝐶2 + 2𝐶2𝑑 + 8𝑑2 + 2𝜋𝑑𝐶1

2𝐶1 + 𝐶2 + 2𝜋𝑑
 2.20 

Se 𝑒𝑐
′ ≤ 𝐶1  

𝑊𝑝1 = 2𝑒𝑐
′ 2

 2.21 

Se 𝐶1 ≤ 𝑒𝑐
′ ≤ 𝐶1 + 4𝑑

𝜋⁄   

𝑊𝑝1 = 2𝐶1 (𝑒𝑐
′ −

𝐶1
2⁄ ) + 2𝑑𝜋(𝐶1 + 4𝑑

𝜋⁄ − 𝑒𝑐
′) + 𝐶2(𝐶1 + 2𝑑 − 𝑒𝑐

′) 2.22 

Se 𝑒𝑐
′ > 𝐶1 + 4𝑑

𝜋⁄   

𝑊𝑝1 = 2𝐶1 (𝑒𝑐
′ −

𝐶1
2⁄ ) + 2𝑑𝜋(𝑒𝑐

′ − 𝐶1 − 4𝑑
𝜋⁄ ) + 𝐶2(𝐶1 + 2𝑑 − 𝑒𝑐

′) 2.23 

• Pilares de canto 
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A Figura 2.30 representa o esquema do contorno crítico para pilares de canto, e as respectivas 

dimensões do pilar, para cada caso a ser analisado, visto que as verificações são feitas 

separadamente para cada direção. 

Figura 2. 30 Situações para verificação de pilares de canto 

 

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

Para a superfície crítica C, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢0
∗𝑑

 
2.24 

𝑢0
∗ = 𝑎1 + 𝑎2 2.25 

𝑎1 ≤ {
1,5𝑑
0,5𝐶1

}  𝑎2 ≤ {
1,5𝑑
0,5𝐶2

} 2.26 

Para a superfície crítica C’, tem-se: 

𝜏𝑆𝑑 =
𝐹𝑆𝑑

𝑢∗𝑑
+

𝐾1𝑀𝑆𝑑1

𝑊𝑝1𝑑
 

2.27 

𝑢∗ = 𝑎1+𝑎2 + 𝜋𝑑 2.28 

𝑀𝑆𝑑1 = (𝑀𝑆𝑑 − 𝑀𝑆𝑑
∗) ≥ 0 2.29 

𝑀𝑆𝑑
∗ = 𝐹𝑠𝑑𝑒∗ 2.30 

𝑒∗ =
𝐶1𝑎1 − 𝑎1

2 + 𝑎2𝐶1 + 4𝑎2𝑑 + 8𝑑2 + 𝜋𝑑𝐶1

2(𝑎1+𝑎2 + 𝜋𝑑)
 

2.31 
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A Figura 2.31 representa a excentricidade do perímetro crítico reduzido para o caso de pilar de 

canto considerado. 

Figura 2. 31 Excentricidade do perímetro crítico reduzido para o contorno C’ para pilares de canto 

 

Fonte: Guarda, Lima e Pinheiro, 2000. 

Cálculo de Wp1: 

𝑒𝑐
′ =

0,5𝐶1² + 𝐶1𝐶2 + 2𝐶2𝑑 + 4𝑑2 + 𝜋𝑑𝐶1

𝐶1 + 𝐶2 + 𝜋𝑑
 

2.32 

Se 𝑒𝑐
′ ≤ 𝐶1  

𝑊𝑝1 = 𝑒𝑐
′ 2

 2.33 

Se 𝐶1 ≤ 𝑒𝑐
′ ≤ 𝐶1 + 4𝑑

𝜋⁄   

𝑊𝑝1 = 𝐶1 (𝑒𝑐
′ −

𝐶1
2⁄ ) + 𝜋𝑑(𝐶1 + 4𝑑

𝜋⁄ − 𝑒𝑐
′) + 𝐶2(𝐶1 + 2𝑑 − 𝑒𝑐

′) 2.34 

Se 𝑒𝑐
′ > 𝐶1 + 4𝑑

𝜋⁄   

𝑊𝑝1 = 𝐶1 (𝑒𝑐
′ −

𝐶1
2⁄ ) + 𝜋𝑑(𝑒𝑐

′ − 𝐶1 − 4𝑑
𝜋⁄ ) + 𝐶2(𝐶1 + 2𝑑 − 𝑒𝑐

′) 2.35 

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

Tabela 2. 4 Valores de K 

C1/C2 0,5 1,0 2,0 3,0 
K 0,45 0,6 0,7 0,8 

Onde: 
𝐶1 é a dimensão do pilar paralela à excentricidade da força; 

𝐶2 é a dimensão do pilar perpendicular à excentricidade da força. 
 

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014). 



68 

 

II. Tensão resistente nas superfícies críticas C e C’  

Superfície Crítica C 

A tensão resistente de compressão diagonal do concreto na superfície crítica C é calculada de 

acordo com a Equação 2.5 a seguir. Essa verificação deve ser feita no contorno C, em lajes 

submetidas a punção, com ou sem armadura.  

𝜏𝑆𝑑 ≤ 𝜏𝑅𝑑2 = 0,27𝛼𝑣𝑓𝑐𝑑 2.36 

Onde: 

𝛼𝑣 = (1 − 𝑓𝑐𝑘 250⁄ ), 𝑐𝑜𝑚 𝑓𝑐𝑘𝑒𝑚 𝑀𝑃𝑎  2.37 

Sendo 𝜏𝑅𝑑2 a tensão de cisalhamento resistente de cálculo-limite para verificação da 

compressão diagonal do concreto na ligação laje – pilar, 𝑓𝑐𝑑 é a resistência de cálculo do 

concreto a compressão e 𝑓𝑐𝑘 a resistência característica do concreto a compressão. Para o 

cálculo de 𝜏𝑆𝑑, utiliza-se as Equações 2.1, 2.7, 2.12 ou 2.24, de acordo com o pilar estudado, 

pois o perímetro crítico considerado deve ser 𝑢0. 

Superfície Crítica C’ 

- Lajes sem armadura de punção: 

Já para a tensão resistente de compressão diagonal do concreto na superfície crítica C’ em 

elementos estruturais ou trechos sem armadura de punção, deve ser realizada a verificação 

apresentada na Equação 2.38 a seguir. 

𝜏𝑆𝑑 ≤ 𝜏𝑅𝑑1 = 0,13 (1 + √20 𝑑⁄ ) (100𝜌𝑓𝑐𝑘)1 3⁄ + 0,10𝜎𝑐𝑝 2.38 

Sendo: 

𝜌 = √𝜌𝑥𝜌𝑦 2.39 

𝑑 = (𝑑𝑥 + 𝑑𝑦) 2⁄  2.40 

𝜎𝑐𝑝 = 𝑁𝑠𝑑 𝐴𝑐⁄  2.41 

Onde 𝜏𝑅𝑑1 é a tensão de cisalhamento resistente de cálculo-limite, para que uma laje possa 

prescindir de armadura transversal para resistir à força cortante, 𝜌 é a taxa geométrica de 
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armadura de flexão aderente (armadura não aderente deve ser desprezada) e 𝜌𝑥 e 𝜌𝑦 são as taxas 

de armadura nas duas direções ortogonais, calculadas na largura igual à dimensão ou área 

carregada do pilar acrescida de 3d para cada um dos lados ou para o caso de proximidade com 

a borda, prevalece a distância até a borda, quando essa for menor do que 3d.  

A tensão 𝜎𝑐𝑝 é a tensão de compressão média no plano da laje, e depende de 𝑁𝑠𝑑, que é força 

longitudinal na seção devida à protensão ou carregamento (a compressão é considerada com 

sinal positivo), e 𝐴𝑐, que é a área da seção transversal de concreto. 

-Lajes com armadura de punção: 

No caso de haver armadura de punção, a tensão resistente de compressão diagonal do concreto 

na superfície C’ é calculada de outra maneira, demonstrada na Equação 2.42. 

𝜏𝑆𝑑 ≤ 𝜏𝑅𝑑3 = 0,10 (1 + √
20

𝑑
) (100𝜌𝑓𝑐𝑘)

1
3 + 0,10𝜎𝑐𝑝 + 1,5

𝑑

𝑠𝑟

𝐴𝑠𝑤𝑓𝑦𝑤𝑑𝑠𝑒𝑛𝛼

𝑢𝑑
 2.42 

Onde 𝑠𝑟  é o espaçamento radial entre as linhas de armadura de punção, não maior que 

0,75d, 𝐴𝑠𝑤 é a área de armadura de punção num contorno completo paralelo a C”, 𝛼 é o ângulo 

de inclinação entre o eixo da armadura de punção e o plano da laje e 𝑓𝑦𝑤𝑑 é a resistência de 

cálculo da armadura de punção, não maior que 300 MPa para 

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

espessura maior que 15 cm, esses valores podem ser aumentados a partir de 

interpolação linear. 

III. Verificação de elementos estruturais protendidos 

Deve ser feita uma verificação utilizando-se da tensão solicitante efetiva, de acordo com a 

Equação 2.43 a seguir, onde considera-se o alívio de carga gerado pelos cabos de protensão, 

num contorno de d/2 afastado das bordas dos pilares.  

𝜏𝑆𝑑,𝑒𝑓 = 𝜏𝑆𝑑 − 𝜏𝑃𝑑 2.43 

𝜏𝑃𝑑 =
∑ 𝑃𝑘,𝑖𝑛𝑓,𝑖𝑠𝑒𝑛𝛼𝑖

𝑢𝑑
 2.44 

Onde 𝜏𝑃𝑑 é a tensão devido ao efeito dos cabos de protensão 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), 𝑃𝑘,𝑖𝑛𝑓,𝑖 é a força de protensão no cabo e 𝛼𝑖 é a inclinação do cabo em relação ao plano da 

laje no contorno considerado. 

Figura 2. 32 Efeito favorável dos cabos inclinados 

 

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014). 

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

O Eurocódigo 2 (2004) apresenta um modelo de verificação apropriado de falha por punção 

para Estado Limite Último, como mostra a Figura 2.41. 

De maneira semelhante à norma brasileira, o Eurocódigo recomenda que a verificação da 

punção seja feita em torno do contorno de um perímetro crítico u1, porém afastado a 2d da face 

do pilar ou da carga concentrada. Este perímetro, para o caso de áreas carregadas perto de 

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

Figura 2. 33 Modelo de verificação à punção para Estado Limite Último 

 

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

são as alturas efetivas da laje nas duas direções ortogonais. 

𝑑 =
𝑑𝑦 + 𝑑𝑧

2
 2.45 

Figura 2. 34 Perímetro de contorno básico para pilares de borda e de canto 

 

Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004). 

Devem, então, serem feitas as seguintes verificações: 

a) No perímetro do pilar, a maior tensão de cisalhamento não deve exceder: 

𝜈𝐸𝑑 ≤ 𝜈𝑅𝑑,𝑚á𝑥 2.46 

Sendo 𝜈𝐸𝑑 a tensão solicitante que atua na ligação e 𝜈𝑅𝑑,𝑚á𝑥 a tensão máxima resistente de 

cálculo ao cisalhamento ao longo da seção crítica considerada. 

b) Armadura de punção não é necessário se: 

𝜈𝐸𝑑 ≤ 𝜈𝑅𝑑,𝑐 2.47 

Onde  𝜈𝑅𝑑,𝑐 é o valor de cálculo da resistência ao cisalhamento sem armadura de punção ao 

longo da seção considerada. 

c) No caso de 𝜈𝐸𝑑 exceder o valor de 𝜈𝑅𝑑,𝑐 para a verificação realizada anteriormente, 

deverá adotar-se uma armadura de punção. 

Seguem então os procedimentos indicados pelo Eurocódigo: 

I. Cálculo das tensões solicitantes 

• Pilar interno com momento em uma direção 

Para a primeira verificação, onde é feita a análise no perímetro do pilar, tem-se: 
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𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢0𝑑
 

2.48 

𝑢0 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) 2.49 

𝛽 = 1 + 𝑘
𝑀𝐸𝑑

𝑉𝐸𝑑

𝑢1

𝑊1
 

2.50 

𝑢1 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) + 4𝜋𝑑 2.51 

𝑊𝑝 =
𝐶1

2

2
+ 𝐶1𝐶2 + 4𝐶2𝑑 + 16𝑑2 + 2𝜋𝑑𝐶1 

2.52 

Onde, 𝑉𝐸𝑑 é a força ou reação de punção de cálculo, 𝑢0 é o perímetro do contorno do pilar, 

𝐶1 𝑒 𝐶2 são as dimensões do pilar nas direções da excentricidade e perpendicular a esta, 

respectivamente, e 𝑘 o coeficiente dependente da razão entre as dimensões do pilar, sendo uma 

função das proporções do momento desequilibrado transmitido por cisalhamento desigual e por 

flexão e torção. Já 𝑀𝐸𝑑 é o valor de projeto do momento fletor interno aplicado, 𝑢1 o 

comprimento do perímetro de controle básico e 𝑊1 corresponde a uma distribuição de 

cisalhamento, e é uma função do o perímetro de controle básico 𝑢1. 

Para verificar a necessidade de utilização de armadura de punção, tem-se o cálculo da tensão 

solicitante em um perímetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equação 2.53 a seguir: 

𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢1𝑑
 2.53 

Sendo  𝛽 e os demais fatores calculados como nas Equações anteriores.   

• Pilar interno com momento em duas direções 

Primeiramente é feita a análise no perímetro do pilar, sendo: 

𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢0𝑑
 

2.54 

𝑢0 = 2( 𝐶1 + 𝐶2) 2.55 

𝛽 = 1 + 1,8√(
𝑒𝑦

𝑏𝑧
)

2

+ (
𝑒𝑧

𝑏𝑦
)

2

 2.56 
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𝑒𝑦 =
𝑀𝐸𝐷,𝑦

𝑉𝐸𝐷,𝑦
⁄  

2.57 

𝑒𝑧 =
𝑀𝐸𝐷,z

𝑉𝐸𝐷,z
⁄  

2.58 

Onde 𝑒𝑦 e 𝑒𝑧 são as excentricidades nos eixos y e z, respectivamente, e 𝑏𝑧 e 𝑏𝑦 são as dimensões 

do perímetro de controle, vistas na Figura 2.48. 

Para verificar a necessidade de utilização de armadura de punção, tem-se o cálculo da tensão 

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

𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢1𝑑
 2.59 

Sendo  𝛽 e os demais fatores calculados como nas Equações anteriores.   

• Pilar de borda 

Para o cálculo da tensão solicitante no perímetro do pilar, tem-se: 

𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢0𝑑
 

2.60 

𝑢0 = 𝐶2 + 3𝑑 ≤ 𝐶2 + 2𝐶1 2.61 

𝛽 = 1 + 𝐾
𝑀𝐸𝐷

𝑉𝐸𝐷
×

𝑢1
∗

𝑊1
∗ 2.62 

𝑢1
∗ = 𝐶2 + 2𝜋𝑑 + 2𝑎 2.63 

𝑊1
∗ = 𝐶2

2 4⁄ + 𝐶1𝐶2 + 4𝐶1𝑑 + 8𝑑2 + 𝜋𝑑𝐶2 2.64 

𝑎 ≤ {
1,5𝑑
0,5𝐶1

} 
2.65 

Onde 𝑢1
∗ é o perímetro de controle básico reduzido, 𝑊1

∗ é corresponde a uma distribuição de 

cisalhamento e é uma função do o perímetro de controle básico reduzido e 𝑎 é a dimensão 

demonstrada na Figura 2.35. 

Para verificar a necessidade de utilização de armadura de punção, tem-se o cálculo da tensão 

solicitante em um perímetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equação 2.66 a seguir: 
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𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢1
∗𝑑

 2.66 

Sendo  𝛽 e os demais fatores calculados como nas Equações anteriores.   

Figura 2. 35 Perímetro básico de controle reduzido u1* 

 

Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004). 

• Pilar de canto 

Para o cálculo da tensão solicitante no perímetro do pilar, tem-se: 

𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢0𝑑
 

2.67 

𝑢0 = 3𝑑 ≤ 𝐶2 + 2𝐶1 2.68 

𝛽 =
𝑢1

𝑢1
∗
 2.69 

𝑢1 = 𝐶2 + 𝐶1 + 𝜋𝑑  

𝑢1
∗ = 𝑎1 + 𝑎2 + 𝜋𝑑 2.70 

𝑎1 ≤ {
1,5𝑑
0,5𝐶1

} 
2.71 

𝑎2 ≤ {
1,5𝑑
0,5𝐶2

} 
2.72 

Para verificar a necessidade de utilização de armadura de punção, tem-se o cálculo da tensão 

solicitante em um perímetro distante 2d dos limites do pilar, confirma a Equação 2.73 a seguir: 
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𝜈𝐸𝑑 = 𝛽
𝑉𝐸𝑑

𝑢1
∗𝑑

 2.73 

Sendo  𝛽 e os demais fatores calculados como nas Equações anteriores.   

Para todos os casos, o valor da variável k pode ser admitido segundo a Tabela 2.5 a seguir. Já 

para os casos de pilares internos, de borda ou de canto, o Eurocódigo permite a utilização dos 

valores de 𝛽 segundo a Figura 2.36. 

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

𝑐1 𝑐2⁄  ≤0,5 1,0 2,0 ≥3,0 
K 0,45 0,6 0,7 0,8 

Fonte: Eurocode 2 (2004). 

Figura 2. 36 Valores recomendados para  

  

 Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004). 

I. Tensão resistente nas superfícies críticas  

a) Resistencia máxima (perímetro do pilar) 

Para o cálculo da resistência máxima de uma determinada dimensão de pilar, altura útil e 

resistência à compressão do concreto, utiliza-se a Equação 2.74 a seguir. 

𝜈𝑅𝑑,𝑚á𝑥 = 0,4𝜈𝑓𝑐𝑑 2.74 

𝜈 = 0,6 [1 −
𝑓𝑐𝑘

250
] 2.75 

Sendo 𝑓𝑐𝑘 a resistência característica a compressão do concreto em MPa.  
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b) Sem o uso de armadura de reforço de cisalhamento (superfície distante 2d das 

bordas do pilar) 

A resistência de cálculo à punção da laje deve ser verificada para a seção crítica, de acordo com 

a Equação 2.764 a seguir. 

𝜈𝑅𝑑,𝑐 =
0,18

γ𝑐
(1 + √200 𝑑⁄ ) (100𝜌1𝑓𝑐𝑘)1 3⁄ + 0,10𝜎𝑐𝑝 ≥ (𝜈𝑚í𝑛 + 0,1𝜎𝑐𝑝) 

2.76 

Onde γ𝑐 é o fator de segurança, 𝜌𝑙 é a taxa geométrica de armadura de flexão, calculada de 

acordo com a Equação 2.77 a seguir, 𝜎𝑐𝑝 é a tensão normal atuante no concreto devido a 

protensão, calculada de acordo com a Equação 2.78. 

𝜌𝑙 = √𝜌𝑙𝑦𝜌𝑙𝑧 ≤ 0,02 2.77 

𝜎𝑐𝑝 = (𝜎𝑐𝑦 + 𝜎𝑐𝑧 2⁄ ) 2.78 

𝜈𝑚í𝑛 = 0,035𝐾3/2𝑓𝑐𝑘
1/2

 2.79 

Onde 𝜌𝑙𝑦 𝑒 𝜌𝑙𝑧 são as taxas de armaduras de flexão nas direções y e z, respectivamente, 

calculados em uma largura igual ao tamanho do pilar mais 3d de cada lado, 𝜎𝑐𝑦 e 𝜎𝑐𝑧 são as 

tensões normais no concreto na seção crítica nas direções y e z, respectivamente (MPa, e 

positivo para compressão). 

As tensões podem ser calculadas através das fórmulas a seguir: 

𝜎𝑐𝑦 = 𝑁𝐸𝑑,𝑦 𝐴𝑐𝑦⁄  2.80 

𝜎𝑐𝑧 = 𝑁𝐸𝑑,𝑧 𝐴𝑐𝑧⁄  2.81 

Sendo: 

𝑁𝐸𝑑,𝑦 e 𝑁𝐸𝑑,𝑧 são as forças longitudinais em todo vão para pilares internos e as forças 

longitudinais na seção de controle para pilares de borda. A força pode ser de uma carga ou ação 

de protensão; 

𝐴𝑐𝑦 e 𝐴𝑐𝑧 é a área de concreto, definida segundo as forças longitudinais. 

c) Com o uso de armadura de reforço de cisalhamento  
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Para esse caso, a resistência máxima é advinda da combinação da armadura de cisalhamento e 

do concreto, como mostra a Equação 2.82. 

𝜈𝑅𝑑,𝑐𝑠 = 0,75𝜈𝑅𝑑,𝑐 +
1,5𝑑

𝑠𝑟

𝐴𝑠𝑤𝑓𝑦𝑤𝑑,𝑒𝑓𝑠𝑒𝑛𝛼

𝑢1𝑑
 2.82 

Onde 𝐴𝑠𝑤 é a área vertical da armadura de cisalhamento por camada, 𝑠𝑟  é o espaçamento 

radial das camadas (ou perímetro) de armadura de cisalhamento, 𝑓𝑦𝑤𝑑,𝑒𝑓 = 1,15(250 + 0,25d), 

no qual o 1,15 substitui γs, é a força efetiva de cálculo do reforço de punção e 𝛼 é o ângulo 

entre o plano da laje e o reforço de cisalhamento. 

d) Para lajes protendidas 

 

Nas equações anteriores já está demonstrada a resistência à punção para lajes com protensão, 

através da parcela de soma da tensão de compressão do concreto. Porém, o Eurocódigo ainda 

faz uma ressalva quanto à contribuição da componente vertical resultante da protensão Vp para 

essa resistência. A força Vp que passa por dentro de todo perímetro u1 é considerada como alívio 

de carga de punção, e pode ser calculada por meio da fórmula apresentada a seguir. 

𝑉𝑝 = 2(𝑛𝑥𝑃𝑝𝑠𝑒𝑛𝛼𝑥) + 2(𝑛𝑦𝑃𝑦𝑠𝑒𝑛𝛼𝑦) 2.83 

Onde nx e ny representam o número de cabos que cruzam a seção de controle em cada direção, 

lembrando que a seção de controle é o perímetro distante 2d das faces do pilar, como mostrado 

na Figura 2.379,  Pp é a força de protensão média na ruptura e αx e αy são os ângulos de 

inclinação dos cabos no limite da seção de controle. 

Figura 2. 37 Perímetro de consideração de Vp 

 

Fonte: Adaptado de Leite, 2015. 

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

O perímetro crítico adotado pela norma americana para o cálculo de resistência à punção é 

localizado a 0,5 d de distância das faces do pilar, com a superfície de ruptura cruzando a 
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armadura de cisalhamento. No caso da ruptura se dar em superfície externa à região com 

armadura de cisalhamento, o perímetro crítico é afastado de 0,5 d da última camada de armadura 

de reforço transversal. 

• Cálculo do esforço resistente 

Para o cálculo do esforço resistente à punção, é necessário realizar uma avaliação das condições 

da laje protendida, para que seja averiguado se é possível ou não considerar o efeito de 

protensão. São elas: 

- fck ≤ 34,5 MPa e 

-0,86≤ fpc ≤3,45 MPa e 

-Nenhuma seção está a menos de 4h de alguma continuidade da borda. 

Sendo fck o valor de projeto da resistência à compressão do concreto e fpc a tensão de compressão 

no concreto, após tolerância para todas as perdas de protensão, no centroide da seção transversal 

resistindo a cargas aplicadas externamente. 

Caso todas condições sejam atendidas, deve-se considerar os efeitos da protensão para os cabos 

dispostos no perímetro afastado d/2 do pilar, como mostrado no exemplo da Figura 2.38. 

Portanto utiliza-se as Equações 2.84 e 2.85 a seguir para o cálculo do esforço resistente, sendo 

o menor deles levado em consideração.  

Figura 2. 38 Perímetro para consideração de Vp 

 

Fonte: Oliveira, 2008. 

𝜈𝑛 = 0,29𝜆√𝑓𝑐𝑘 + 0,3𝑓𝑝𝑐 +
𝑉𝑝

𝑏𝑜𝑑
 

2.84 
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𝜈𝑛 = 𝛽𝑝 (
√𝑓𝑐𝑘

12
⁄ ) + 0,3𝑓𝑝𝑐 +

𝑉𝑝

𝑏0𝑑⁄  
2.85 

𝛽𝑝 = 1,5 +
𝛼𝑠𝑑

𝑏0
⁄  2.86 

𝛼𝑠 = {

40 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑜
30 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑎
20 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑛𝑡𝑜

} 

2.87 

𝑏0,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑜 = 2(𝐶1 + 𝑑) + 2(𝐶2 + 𝑑) 2.88 

𝑏0,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑎 = 2(𝐶1 + 𝑑
2⁄ ) + (𝐶2 + 𝑑) 2.89 

𝑏0,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑛𝑡𝑜 = 𝐶1 + 𝐶2 + 𝑑 2.90 

𝑑 = (
𝑑𝑥 + 𝑑𝑦

2
⁄ ) 

2.91 

Sendo 𝜈𝑛 é a tensão resistente equivalente no concreto, 𝑉𝑝 a componente vertical da força efetiva 

de protensão na seção considerada (distante a d/2 das bordas do pilar), 𝑏𝑜 o perímetro da seção 

crítica para cisalhamento bidirecional lajes e d a altura útil da laje.  

Para o caso de lajes as quais não são atendidas as verificações anteriores, deve-se desconsiderar 

o efeito da protensão, portanto a tensão resistente de cálculo se dá por meio das Equações 2.92, 

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

𝜈𝑛 = (2 + 4
𝛽⁄ ) 𝜆𝑠𝜆

√𝑓𝑐𝑘

12
 

2.92 

𝜈𝑛 = (2 +
𝛼𝑠𝑑

𝑏0
⁄ ) 𝜆𝑠𝜆

√𝑓𝑐𝑘

12
 

2.93 

𝜈𝑛 = 𝜆𝑠𝜆
√𝑓𝑐𝑘

3
 

2.94 

𝛽 =
𝑙1

𝑙2
, 𝑠𝑒𝑛𝑑𝑜 𝑙1 𝑎 𝑚𝑎𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑖𝑚𝑒𝑛𝑠ã𝑜 𝑑𝑜 𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑒 𝑙2 𝑎 𝑚𝑒𝑛𝑜𝑟 𝑑𝑖𝑚𝑒𝑛𝑠ã𝑜 𝑑𝑜 𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟   

2.95 

Sendo as demais variáveis calculadas segundo as Equações apresentadas anteriormente para o 

caso de lajes protendidas.  
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• Cálculo do esforço solicitante 

Para o cálculo da tensão solicitante de cálculo, é necessário ser observado a posição do pilar na 

laje. Para o caso de pilares internos com momento desbalanceado em 1 direção e pilares de 

borda, utiliza-se a Equação 2.96. 

𝜈𝑢,𝐴𝐵 =
𝑉𝑢

𝐴𝑐
+

𝛾𝑣𝑀𝑢𝑐𝐴𝐵

𝐽𝑐
 

2.96 

γ𝑣 = (1 − γ𝑓) 2.97 

γ𝑓 =
1

1 + (2 3). √𝑏1 𝑏2⁄⁄
 

2.98 

𝐴𝑐 = 𝑏0𝑑 2.99 

Onde 𝜈𝑢,𝐴𝐵 é tensão de cisalhamento bidirecional máxima solicitante calculada ao redor do 

perímetro de uma determinada seção crítica , 𝑉𝑢 a força ou reação de punção de cálculo, 𝐴𝑐 a 

área da seção de concreto resistindo à transferência de cisalhamento.  

Já 𝛾𝑣 é o fator usado para determinar a fração de momento transferida por excentricidade de 

cisalhamento para as ligações pilar-laje, γ𝑓 o fator usado para determinar a fração de momento 

transferido pela flexão da laje para as ligações de pilar-laje, 𝑐𝐴𝐵 a distância do eixo centroide 

da seção crítica ao perímetro da área crítica seção na direção da análise,  𝐽𝑐 a propriedade da 

seção crítica assumida análoga ao momento polar de inércia e  𝑀𝑢 valor do projeto do momento 

fletor interno aplicado. As dimensões 𝑏1 e 𝑏2 são apresentadas nas Figuras 2.39 e 2.40 a seguir. 

Figura 2. 39 Dimensões de perímetro crítico para pilar interno e distribuição dos esforços 

 

Fonte: Adaptado de ACI 318 (2019). 
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Figura 2. 40 Dimensões de perímetro crítico para pilar de borda e distribuição dos esforços 

 

Fonte: Adaptado de ACI 318 (2019). 

Para o cálculo de  𝐽𝑐 e  𝑐𝐴𝐵 utilizam-se as Equações dispostas a seguir. Para o caso de pilares 

internos: 

𝐽𝑐 =
𝑑(𝐶1 + 𝑑)3

6
+

(𝐶1 + 𝑑)𝑑3

6
+

𝑑(𝐶2 + 𝑑)(𝐶1 + 𝑑)2

2
 

2.100 

𝑐𝐴𝐵 =
𝑐1 + 𝑑

2
 

2.101 

Já para pilares de borda: 

𝐽𝑐 = 2 (
𝑏1𝑑3

12
) + 2 (

𝑏1
3𝑑

12
) + 2𝑏1𝑑 (

𝑏1

2
− 𝑐𝐴𝐵)

2

+ (𝑏2𝑑)𝑐𝐴𝐵
2 

2.102 

𝑐𝐴𝐵 =
2(𝑏1𝑑) 𝑏1

2⁄

2(𝑏1𝑑) + 𝑏2𝑑
 

2.103 

Para pilares internos com momento desbalanceado nas duas direções e pilares de canto, utiliza-

se as Equações a seguir: 

𝜈𝑢 =
𝑉𝑢

𝐴𝑐
+

𝛾𝑣𝑥𝑀𝑢𝑥𝑦

𝐽𝑥
+

𝛾𝑣𝑦𝑀𝑢𝑦𝑥

𝐽𝑦
 

2.104 

γ𝑣𝑥 = 1 −
1

1 + (2 3). √𝑙𝑦 𝑙𝑥⁄⁄
 

2.105 
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γ𝑣𝑦 = 1 −
1

1 + (2 3). √𝑙𝑥 𝑙𝑦⁄⁄
 

2.106 

Para pilares de canto, calcula-se de  𝐽𝑐   𝑐𝐴𝐵 e 𝑐𝐶𝐷 de acordo com as Equações 2.107 e 2.108 

seguinte, e pode-se observar as dimensões segundo a Figura 2.41. Já para pilares internos com 

momento em 2 direções, utiliza-se as Equações 2.100 e 2.101 para o cálculo de𝐽𝑐, 𝑐𝐴𝐵 𝑒 𝑐𝐶𝐷 , 

sendo 𝑐𝐴𝐵 =  𝑐𝐶𝐷 nesse caso.  

𝐽𝑐 =
(𝐶1 + 𝑑

2⁄ )𝑑3

12
+

(𝑐𝐴𝐵
3 + 𝑐𝐶𝐷

3)𝑑

3
+ 𝑑(𝐶2 + 𝑑

2⁄ )𝑐𝐴𝐵
2 

2.107 

𝑐𝐴𝐵 =
(𝐶1 + 𝑑

2⁄ )
2

2
(𝐶1 + 𝐶2 + 𝑑) 

2.108 

𝑐𝐶𝐷 = (𝐶1 + 𝑑
2⁄ ) − 𝑐𝐴𝐵 2.109 

Figura 2. 41 Dimensões para perímetro analisado em pilares de canto 

 

Fonte: ADAPT Technical Note, 2005. 

Após os cálculos das tensões solicitantes e resistentes, faz-se a verificação seguinte, para que 

seja avaliada a necessidade de utilização de armadura para combate à punção. 

𝑆𝑒 𝜈𝑢 ≤ 0,75  𝜈𝑛 , 𝑛ã𝑜 ℎá 𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑠𝑖𝑑𝑎𝑑𝑒 𝑑𝑒 𝑎𝑟𝑚𝑎𝑑𝑢𝑟𝑎. 𝑆𝑒 𝑛ã𝑜, 𝑎𝑟𝑚𝑎𝑟 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑝𝑢𝑛çã𝑜 

Caso exista a necessidade de utilização de armadura, esta pode ser calculada por meio da 

Equação seguinte. 

𝐴𝑣 =
(

𝑣𝑢
0,75⁄ − 𝑣𝑛) 𝑏𝑜𝑠

𝑓𝑦𝑡
 

2.110 
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3 DESCRIÇÃO DAS ANÁLISES PARAMÉTRICAS 

3.1 Introdução 

Neste capítulo serão apresentadas as especificações teóricas das análises comparativas, na 

abordagem de dimensionamento à punção, 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 

seguir. 

Figura 3. 1 Laje modelo com balanço de dois metros 

 

Fonte: Elaborado pelo autor. 

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

 

Fonte: Elaborado pelo autor. 
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Figura 3. 3 Laje modelo sem balanço e pilares de 40x40 

 

Fonte: Elaborado pelo autor. 

Figura 3. 4 Laje modelo sem balanço e pilares de 50x50 

 

Fonte: Elaborado pelo autor. 
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Todas as lajes estudadas têm espessura de 18 cm. As dimensões para o modelo e as forças 

solicitantes de cálculo foram escolhidas devido o interesse na continuidade do estudo realizado 

por Leite (2015), o qual realizou análise comparativa no dimensionamento a punção para pilares 

internos sem transferência de momento, em lajes semelhantes, explicitados no capítulo anterior. 

Em ligações de lajes lisas com pilares que possuem excentricidade, devem ser analisados e 

levados em consideração os momentos desbalanceados, provenientes da assimetria geométrica 

devido ao posicionamento do pilar. Dessa forma, para a obtenção dos esforços solicitantes na 

ligação será utilizado modelo em elementos finitos através do software STRAP 2017. 

As variáveis adotadas para a definição dos modelos foram: as sobrecargas de utilização, a 

tensão de compressão no concreto devido à protensão, a resistência característica a compressão 

do concreto, as taxas de armadura longitudinal de flexão e as dimensões dos pilares, que podem 

ser vistas na Tabela 3.1. 

Tabela 3. 1 Variações nos modelos 

Elemento Variação 

Sobrecarga de utilização 
De 2 kN/m² a 14 kN/m², com acréscimos 
de 1,5 kN/m² 

Tensão de compressão 2 cabos/m e 3 cabos/m 

Classe de resistência do concreto C30, C35 e C40 

Taxa de armadura longitudinal de flexão 0,6% e 1,5% 

Seção dos pilares 30x30 cm², 40x40 cm², 50x50 cm² 

Fonte: Elaborado pelo autor. 

A Figura 3.5 demonstra os pilares analisados, sendo eles: (a) pilares internos com momento em 

uma direção, (b) pilares internos com momento em duas direções, (c) pilares de borda e (d) 

pilares de canto. 

Figura 3. 5 Pilares considerados no estudo 

 

Fonte: Elaborado pelo autor. 
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Para representar todas variações analisadas, realizou-se um esquema, demonstrado pela Figura 

3.6. Como se vê, para cada tipo de pilar estudado, variam-se três dimensões de lado. Para cada 

dimensão, analisam-se duas tensões de compressão devido ao efeito da protensão, com dois ou 

três cabos por metro. Para cada tensão, variam-se três tipos de resistência característica do 

concreto, e para cada uma delas variam-se dois tipos de taxa de armadura passiva. Além disso, 

todos os modelos são submetidos a nove sobrecargas de utilização. Totalizam-se, então, 324 

modelos por pilar e 1.296 no total, que foram analisados pelas três normas em questão, sendo, 

portanto, 3.888 resultados. 

Figura 3. 6 Esquema representativo dos modelos 

 

Fonte: Elaborado pelo autor. 
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3.1.1 Cargas solicitantes de cálculo 

Como todas as lajes estudadas têm espessuras constantes de 18 cm, o peso próprio das mesmas 

pode ser calculado segundo a equação a seguir, utilizando-se do peso próprio do concreto de 25 

kN/m³. 

𝑃𝑝 = 25 × 0,18 = 4,5 𝑘𝑁/𝑚²  

Para realizar o incremento de carga a uma variação constante, os modelos serão simulados de 

modo que haja um acréscimo na sobrecarga de utilização de 1,5 kN/m². Serão então nove 

variações 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 

(kN/m²) 
2 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Foi utilizada combinação de cargas para Estado Limite Último, com majoração das cargas de 

peso próprio e acidental em γc=1,4. 

3.1.2 Armadura passiva 

A armadura passiva varia de dois modelos para esse estudo. Um com taxa de ρ=0,6% e outro 

para ρ=1,5%, em ambas as direções, sendo essas taxas escolhidas também devido à 

continuidade do trabalho de Leite (2015). Há uma pequena mudança quanto a menor taxa, visto 

que foi feita uma adaptação do trabalho de Leite (2015), que considerou a taxa de 0,5%. A 

reformulação foi necessária para se cumprir os requisitos da NBR 6118 quanto à verificação da 

armadura mínima sobre o apoio do pilar. 

Visto que todas as lajes possuem 18 centímetros de altura, a altura útil utilizada para todos os 

casos foi a mesma, sendo estas de 14,3 centímetros na direção x e 15,1 centímetros na direção 

y, calculadas para um cobrimento de 2,5 centímetros e uma malha de armadura com bitolas de 

8,0 milímetros. 

3.1.3 Armadura ativa  

A armadura ativa considerada no estudo é composta por cordoalhas engraxadas, que dispensam 

o uso de bainhas metálicas e posterior injeção de nata de cimento, fazendo assim as operações 

serem simplificadas e eficientes, garantindo obras mais econômicas e rápidas 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 aço CP190-RB, de diâmetro 12,7 mm, com área 

de aço igual a 98,7 mm², que é a bitola usual no mercado, como se pode ver na Figura 3.7 a 

seguir, onde PEAD é a sigla para revestimento de polietileno de alta densidade. Como a 

protensão é um dado de entrada desse estudo, a força de protensão do sistema foi definida de 

150 kN, e as perdas em 20%. 

Figura 3. 7 Seção da cordoalha engraxada com sete fios 

 

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

A armadura ativa foi disposta de duas maneiras distintas, a fim de se comparar a relação que a 

força da protensão tem com a resistência à punção da laje. O primeiro grupo de modelos foi 

composto por duas cordoalhas por metro, e o segundo por três cordoalhas por metro. Dessa 

forma, as tensões utilizadas serão calculadas de acordo com a Equação 3.1, como pode-se ver 

a seguir: 

𝜎𝑐𝑝 =
𝑛𝑐𝑎𝑏𝑜𝑠 × [𝑁𝑠𝑑 − (𝑝𝑒𝑟𝑑𝑎𝑠)]

(𝐴𝑐)
 (3.1) 

𝜎𝑐𝑝 =
2 × [150 − (150 ×

20
100)]

(100 × 18)
× 10 = 1,33 𝑀𝑃𝑎 2 cabos por metro 

𝜎𝑐𝑝 =
3 × [150 − (150 ×

20
100)]

(100 × 18)
× 10 = 2,0 𝑀𝑃𝑎 3 cabos por metro 

O cálculo foi feito para uma área de concreto de um metro de largura por dezoito centímetros 

de altura da laje. Houve pequenas variações de tensão devido as dimensões variáveis da laje, 

para os casos sem balanço.  

As disposições das cordoalhas, utilizadas para gerar as tensões calculadas, são 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 distribuídas em uma direção e concentradas 

nos apoios na outra direção, por ter uma melhor contribuição na distribuição dos esforços. 
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Figura 3. 8 Distribuição de 2 cordoalhas por metro para laje com balanço e todas seções de pilares 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Figura 3. 9 Distribuição de 3 cordoalhas por metro para laje com balanço e todas seções de pilares 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Figura 3. 10 Distribuição de 2 cordoalhas por metro para laje sem balanço e pilar com seção 30x30 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Figura 3. 11 Distribuição de 2 cordoalhas por metro para laje sem balanço e pilar com seção 40x40 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Figura 3. 12 Distribuição de 2 cordoalhas por metro para laje sem balanço e pilar com seção 50x50 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Figura 3. 13 Distribuição de 3 cordoalhas por metro para laje sem balanço e pilar com seção 30x30 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Figura 3. 14 Distribuição de 3 cordoalhas por metro para laje sem balanço e pilar com seção 40x40 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Figura 3. 15 Distribuição de 3 cordoalhas por metro para laje sem balanço e pilar com seção 50x50 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Para o cálculo da tensão τpd, devido ao efeito dos cabos de protensão inclinados que atravessam 

o contorno crítico, foi necessário a avaliação da quantidade de cabos que passam na seção crítica 

de cada pilar estudado. As Figuras de 3.16 a 3.19 demonstram a quantidade de cabos de acordo 

com a consideração para o perímetro crítico utilizado de cada norma. No caso da NBR 

6118:2014 e do ACI 318-2019 o perímetro crítico é o contorno distante a d/2 dos pilares. Já 

para o EN 1992-1-1 2004 esse valor é de 2d, sendo d a altura útil da laje. 

Nota-se que em alguns casos há o mesmo número de cabos que passam pela seção crítica, tanto 

para dois cabos por metro quanto para três cabos. A diferença entre eles se dá pelo fato de que, 

nesses casos, o feixe é composto por um número diferente de cordoalhas, como foi visto nas 

Figuras de 3.8 a 3.15. 

Figura 3. 16 Número de cordoalhas presentes em cada perímetro crítico para os pilares internos com momento 

em 1 direção 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Figura 3. 17 Número de cordoalhas presentes em cada perímetro crítico para os pilares internos com momento 

em 2 direções 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

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

crítica para todos os casos analisados. 

Tabela 3. 3 Resumo do número de cabos em cada perímetro crítico analisado 

Tipo de pilar 
Número de 
cabos 

Seção do 
Pilar 

Nº cabos na seção em 
x 

Nº cabos na seção em 
y 

NBR/ACI EN NBR/ACI EN 

Pilar interno 
com momento 
em 1 direção 

2 cabos/m 
30x30 0 0 4 8 
40x40 0 0 4 8 
50x50 0 4 8 12 

3 cabos/m 
30x30 2 2 6 12 
40x40 2 2 6 12 
50x50 2 4 12 18 

Pilar interno 
com momento 
em 2 direções 

2 cabos/m 
30x30 0 0 4 8 
40x40 0 0 4 8 
50x50 0 4 8 12 

3 cabos/m 
30x30 2 2 6 12 
40x40 2 2 6 12 
50x50 2 4 12 18 
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Pilar de borda 

2 cabos/m 
30x30 1 1 4 8 
40x40 1 1 4 8 
50x50 1 2 8 12 

3 cabos/m 
30x30 2 2 6 12 
40x40 2 2 6 12 
50x50 2 2 12 18 

Pilar de canto 

2 cabos/m 
30x30 1 1 4 6 
40x40 1 1 4 6 
50x50 1 2 4 6 

3 cabos/m 
30x30 2 2 6 9 
40x40 2 2 6 9 
50x50 2 2 6 9 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Figura 3. 18 Número de cordoalhas presentes em cada perímetro crítico para os pilares de borda 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Figura 3. 19 Número de cordoalhas presentes em cada perímetro crítico para os pilares de canto 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

3.2 Obtenção de esforços - Software STRAP 2017 

3.2.1 Introdução 

O Structural Analysis Programs (STRAP) é um programa de análise estrutural por elementos 

finitos distribuído pelo Sistema De Análise Estrutural – SAE, desenvolvido pela ATIR 

Engineering Software Development Ltd., em Israel, e a versão mais atual do software é de 2019. 

O STRAP foi escolhido para esta pesquisa por ter uma interface simples e bastante versátil, visto 

que não foram necessárias análises mais profundas e complexas a respeito do comportamento 

estrutural e materiais. O objetivo principal da utilização do software nessa pesquisa foi de 

obtenção dos esforços solicitantes advindos da ligação laje-pilar, sendo esses: momento fletor 

e reação de apoio, com análise elástica 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 nós. O primeiro 
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são barras, elementos unidirecionais, que podem ser utilizados para modelagem de vigas, 

pilares, etc., como elemento único. Esses elementos fornecem resultados precisos, equivalentes 

aos calculados manualmente se utilizados métodos exatos. O outro se trata de elementos 

bidimensionais que representam superfícies, como placas, cascas, muros, etc., e podem ser 

formados por elementos quadriláteros ou triangulares. Os resultados obtidos através de 

elementos finitos são inexatos, pois estes deveriam se conectar ao longo de seus limites comuns, 

porém eles só se conectam pelos nós comuns. Dessa forma, ocorre um relaxamento de 

continuidade por toda extensão dos limites, apesar do procedimento de cálculo garantir 

satisfação de algumas exigências de continuidade desses limites. Além disso, o processo 

matemático de cálculo dos elementos assume uma distribuição de tensão linear, sendo que na 

realidade a distribuição é normalmente parabólica. 

O grande desafio de se trabalhar com elementos finitos é o fato de que quanto mais refinada for 

a malha utilizada para definição do elemento estrutural, menores serão os elementos e menor o 

grau de descontinuidade, fazendo assim as distribuições de tensões ser cada vez mais precisa, 

porém o tempo de processamento e o custo operacional da análise aumentam. Por isso é 

necessário que se faça um estudo a respeito da malha mais eficiente e eficaz para descrever as 

lajes estudadas. 

3.2.2 Estudo de malhas  

A seleção da malha a ser utilizada é basicamente função de dois aspectos, a modelagem mais 

exata da estrutura versus a simplicidade do modelo e a diminuição dos erros versus o tempo de 

solução e tamanho dos arquivos.  

Os elementos utilizados nessa pesquisa foram quadriláteros, vistos na Figura 3.5, pois estes 

alcançam maior precisão. Cada elemento bidimensional quadrilátero possui um sistema local 

de coordenadas, sendo x1 e x2 no plano, e x3 perpendicular ao plano. A relação entre os lados 

do elemento utilizado foi de 1:1. 

Figura 3. 20 Elemento quadrilátero 

 

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, não foi necessário realizar nenhum tipo de refinamento para melhorar o 

resultado.  No caso dessa pesquisa, ela foi gerada automaticamente por meio da opção “malha”, 

existente na aba de elementos do software, sendo necessário apenas a inserção dos 

espaçamentos entre os elementos. 

Para escolha da malha que melhor representaria o comportamento da laje, foram feitos testes, 

inicialmente com uma malha menos refinada e, logo após, foi realizado o processo de aumento 

do número de elementos gradativamente, até não se ter diferença significativa nos resultados 

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

Pode-se ver o resultado das análises pela Tabela 3.4 a seguir. A laje estudada foi com balanço 

de 2 metros, para pilares de 30x30 centímetros, sobrecarga de 2kN/m² e resistência 

característica de compressão do concreto de 30 MPa. O momento transferido observado foi para 

o pilar central mais próximo à borda, ou seja, com momento em apenas uma direção. Foi 

analisada a área de aço correspondente para a norma NBR 6118:2014, apenas para modo de 

comparação do percentual de diferença no resultado final. Os dois últimos modelos 

apresentaram erros, sendo que o último não chegou a ser calculado pelo software. 

Tabela 3. 4 Estudo das malhas de elementos finitos 

Malha 
(mxm) 

Momento 
transferido na 

ligação (kN.m) 

Área de aço de 
punção 

calculada (cm²) 

Tempo de 
processamento 

do modelo 
(minutos) 

Percentual de 
diferença de área de 

aço em relação a 
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 próximos aos demais, e 

erros de apenas 3% com relação à anterior, foi a de 0,1x0,1 metros. Nesse caso, os resultados 

são aceitáveis 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 discretização 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 flexão de placa.  

Primeiramente foram criados os quatro pontos extremos, para definir os contornos das lajes, 

que variaram em sua área analisada de acordo com os modelos descritos anteriormente, por 

causa da dimensão dos pilares. A partir desses quatro pontos, foi criada a malha, espaçada de 

maneira uniforme de acordo com o estudo feito.  

Com a definição dos espaçamentos, o software automaticamente atribuiu novos nós de conexão 

entre os elementos, definindo assim um modelo de grelha plana. Assim que a malha foi 

finalizada, atribuiu-se a espessura de dezoito centímetros para todos os elementos, e inseriu-se 

o valor da resistência característica do concreto, de C 30, C 35 ou C 40, dependendo do modelo 

estudado. Foram utilizadas as especificações da NBR 6118:2014 para inserção das 

características do concreto para cada classe como se vê na Tabela 3.5. 

Tabela 3. 5 Especificações do concreto para cada classe analisada 

Classe do concreto 
Módulo de 

Elasticidade (kN/m) 
Coeficiente de 

Poisson 
Módulo transversal 

(kN/m) 
C 30 27000000 0,2 11250000 
C 35 29000000 0,2 12080000 
C 40 32000000 0,2 13330000 

Fonte: Adaptado de NBR 6118:2014 

3.2.3.2 Pilares 

A discretização dos pilares foi realizada por meio da utilização de elemento de barras com seção 

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 Protensão 

Optou-se por não inserir a protensão como carregamento equivalente no software STRAP. O 

modelo computacional foi implementado apenas para obtenção de esforços transferidos na 

ligação laje-pilar (momento fletor e reações de apoio), portanto percebeu-se que, para esse 
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esforço, a inserção da protensão não tinha um resultado significativo, e que seria um efeito 

favorável para o dimensionamento. Além disso, o custo computacional era muito alto, pois a 

protensão seria inserida como carregamento equivalente, então para cada modelo deveriam ser 

feitos os cálculos dos carregamentos e esses deveriam ser inseridos no software por meio de 

cargas globais, cabo por cabo, o que seria inviável para o número de modelos estudado. 

Apesar de não constar a protensão nos modelos computacionais, esta foi levada em 

consideração no momento dos cálculos referentes aos procedimentos normativos descritos.  

1.2.3.4 Exemplo de um modelo no STRAP 

Para modo de exemplificação, a Figura 3.21 apresenta um exemplo dos vários modelos 

executados para essa pesquisa, no software STRAP 2017.  A laje representada possui balanço 

de dois metros e pilares de 30x30 cm.  

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

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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3.3 Planilhas de dimensionamento 

Todos os cálculos foram realizados por meio das fórmulas, dispostas no Capítulo 2, e planilhas 

do Excel, desenvolvidas para esse propósito. Os resultados principais das planilhas foram as 

áreas de aço necessárias de armadura de punção 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 direção, duas direções de borda e de canto, e para cada uma, 324 análises 

foram feitas, para os três procedimentos normativos.  
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4 RESULTADOS 

As Tabelas de 4.1 a 4.24 apresentam as áreas de aço de armadura de punção necessárias para 

cada modelo, calculadas a partir das normas apresentadas no Capítulo 2 e das especificações 

do Capítulo 3.   

Para as células com valores zerados o significado é que não se faz necessário a utilização de 

armadura para punção. Já as células sem valores representam que o modelo não passou no 

dimensionamento para avaliação da superfície crítica no perímetro do pilar, que corresponde a 

superfície C’ para NBR 6118:2014 e também é verificada para o EN 1992-1-1 2004. 

Para exemplificar um dos resultados obtidos, mostra-se na Figura 4.1 as saídas do software 

STRAP 2017, sendo esses o momento fletor transferido na ligação laje- pilar e as reações de 

apoio. Nota-se que os momentos transferidos possuem sinais opostos, portanto devem ser 

somados, assim como as reações de apoio, mostrados na Figura 4.2. A laje em questão tem 

balanço de 2 metros, pilares de 30x30 e sobrecarga de 2 kN/m². 

Figura 4. 1 Exemplo de saídas no software STRAP 2017 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 



103 

 

Figura 4. 2 Esquema dos esforços na ligação laje-pilar 

 

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

4.1 Pilares internos com momento em uma direção – Resultados 1 

4.1.1 Dimensionamento a partir da NBR6118:2014 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 1 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 2 cordoalhas/m – Resultados 1 

Seção 

(cm) 

fck 

(MPa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 4,05 6,15 8,27 10,40 12,49 - - - - 

ρ=1,5% 2,68 4,78 6,90 9,02 11,12 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,85 5,95 8,07 10,19 12,29 14,41 - - - 

ρ=1,5% 2,40 4,50 6,63 8,75 10,84 12,97 - - - 

C40 
ρ=0,6% 3,67 5,76 7,89 10,01 12,10 14,23 16,35 - - 

ρ=1,5% 2,15 4,25 6,38 8,50 10,59 12,72 14,84 - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 3,69 5,85 8,04 10,20 12,36 14,56 16,73 18,88 - 

ρ=1,5% 2,13 4,30 6,48 8,65 10,81 13,00 15,18 17,33 - 

C35 
ρ=0,6% 3,46 5,62 7,81 9,97 12,13 14,33 16,50 18,65 20,82 

ρ=1,5% 0,00 3,99 6,17 8,33 10,50 12,69 14,87 17,02 19,19 

C40 
ρ=0,6% 3,25 5,41 7,60 9,76 11,92 14,12 16,29 18,44 20,62 

ρ=1,5% 0,00 3,70 5,89 8,05 10,21 12,41 14,58 16,73 18,91 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 2,59 4,76 6,90 9,05 11,23 13,34 15,50 17,68 19,79 

ρ=1,5% 0,00 3,03 5,17 7,31 9,50 11,61 13,76 15,95 18,06 

C35 
ρ=0,6% 2,34 4,51 6,65 8,79 10,98 13,09 15,24 17,43 19,54 

ρ=1,5% 0,00 2,68 4,82 6,96 9,15 11,26 13,42 15,60 17,71 

C40 
ρ=0,6% 2,10 4,27 6,41 8,56 10,74 12,85 15,01 17,20 19,31 

ρ=1,5% 0,00 2,36 4,51 6,65 8,84 10,94 13,10 15,29 17,40 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 2 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 3 cordoalhas/m - Resultados 1 

Seção 

(cm) 

fck 

(MPa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 3,24 5,34 7,46 9,58 11,67 - - - - 

ρ=1,5% 1,87 3,96 6,09 8,21 10,30 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,04 5,14 7,26 9,38 11,47 13,60 15,72 - - 

ρ=1,5% 0,00 3,69 5,81 7,93 10,03 12,15 14,28 - - 

C40 
ρ=0,6% 2,85 4,95 7,07 9,20 11,29 13,42 15,54 17,65 - 

ρ=1,5% 0,00 3,44 5,56 7,68 9,78 11,90 14,03 16,14 - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 2,82 4,98 7,16 9,33 11,49 13,69 15,86 18,01 - 

ρ=1,5% 0,00 3,42 5,61 7,77 9,93 12,13 14,30 16,45 - 

C35 
ρ=0,6% 2,59 4,75 6,93 9,10 11,26 13,46 15,63 17,78 19,95 

ρ=1,5% 0,00 3,11 5,30 7,46 9,62 11,82 13,99 16,14 18,32 

C40 
ρ=0,6% 2,38 4,54 6,73 8,89 11,05 13,25 15,42 17,57 19,74 

ρ=1,5% 0,00 2,83 5,02 7,18 9,34 11,54 13,71 15,86 18,03 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 1,48 3,65 5,79 7,93 10,12 12,23 14,38 16,57 18,68 

ρ=1,5% 0,00 0,00 4,06 6,20 8,39 10,49 12,65 14,84 16,95 

C35 
ρ=0,6% 0,00 3,39 5,53 7,68  9,86 11,97 14,13 16,32 18,42 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,71 5,85 8,04 10,15 12,30 14,49 16,60 

C40 
ρ=0,6% 0,00 3,16 5,30 7,44 9,63 11,74 13,90 16,08 18,19 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,39 5,54 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 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 3 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 2 cordoalhas/m - Resultados 1 

Seção 

 (cm) 

fck  

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 4,78 6,97 - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,58 5,78 - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,60 6,80 - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,35 5,54 - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 4,44 6,64 8,86 - - - - - - 

ρ=1,5% 3,13 5,32 7,54 - - - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 4,52 6,78 9,07 - - - - - - 

ρ=1,5% 3,17 5,43 7,72 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,32 6,58 8,87 11,13 - - - - - 

ρ=1,5% 2,90 5,16 7,45 9,71 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 4,14 6,40 8,69 10,95 13,21 - - - - 

ρ=1,5% 2,65 4,91 7,20 9,46 11,72 - - - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 3,11 5,38 7,62 9,86 12,15 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 3,87 6,11 8,36  10,64 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 2,89 5,16 7,40 9,64 11,93 14,13 - - - 

ρ=1,5% 0,00 3,57 5,81 8,05 10,34 12,55 - - - 

C40 
ρ=0,6% 2,69 4,96 7,20 9,44 11,73 13,93 16,19 - - 

ρ=1,5% 0,00 3,30 5,54 7,78 10,07 12,27 14,53 - - 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 4 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 3 cordoalhas/m - Resultados 1 

Seção  

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de  

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 3,86 6,05 - - - - - - - 

ρ=1,5% 2,66 4,86 - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,68 5,87 8,09 - - - - - - 

ρ=1,5% 2,42 4,62 6,84 - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 3,52 5,71 7,93 - - - - - - 

ρ=1,5% 2,21 4,40 6,62 - - - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 3,55 5,81 8,10 - - - - - - 

ρ=1,5% 2,20 4,46 6,75 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,35 5,61 7,90 10,16 - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 4,19 6,48 8,74 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 3,17 5,43 7,72 9,98 12,24 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 3,94 6,23 8,49 10,75 - - - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 2,10 4,36 6,61 8,85 11,13 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,86 5,10 7,34 9,63 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 0,00 4,14 6,38 8,62 10,91 13,12 - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,56 4,80 7,04 9,33 11,53 - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,00 3,94 6,18 8,42 10,71 12,92 15,17 17,46 - 

ρ=1,5% 0,00 0,00 4,52 6,76 9,05 11,26 13,51 15,80 - 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

4.1.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 5 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 2 cordoalhas/m - Resultados 1 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 7,54 12,11 16,72 21,33 25,89 30,52 35,13 39,73 44,30 

ρ=1,5% 7,54 12,11 16,72 21,33 25,89 30,52 35,13 39,73 44,30 

C35 
ρ=0,6% 8,18 12,75 17,36 21,98 26,53 31,16 35,77 40,38 44,94 

ρ=1,5% 8,18 12,75 17,36 21,98 26,53 31,16 35,77 40,38 44,94 

C40 
ρ=0,6% 7,37 11,94 16,55 21,16 25,72 30,35 34,96 39,56 44,13 

ρ=1,5% 7,37 11,94 16,55 21,16 25,72 30,35 34,96 39,56 44,13 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 5,08 9,71 14,38 19,00 23,62 28,31 32,96 37,54 42,19 

ρ=1,5% 5,08 9,71 14,38 19,00 23,62 28,31 32,96 37,54 42,19 

C35 
ρ=0,6% 5,75 10,37 15,04 19,66 24,28 28,98 33,62 38,20 42,85 

ρ=1,5% 5,75 10,37 15,04 19,66 24,28 28,98 33,62 38,20 42,85 

C40 
ρ=0,6% 4,75 9,38 14,04 18,67 23,29 27,98 32,63 37,21 41,86 

ρ=1,5% 4,75 9,38 14,04 18,67 23,29 27,98 32,63 37,21 41,86 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 1,27 5,81 10,30 14,79 19,38 23,79 28,31 32,90 37,31 

ρ=1,5% 1,27 5,81 10,30 14,79  19,38 23,79 28,31 32,90 37,31 

C35 
ρ=0,6% 2,50 7,04 11,53 16,02 20,61 25,02 29,54 34,12 38,54 

ρ=1,5% 2,50 7,04 11,53 16,02 20,61 25,02 29,54 34,12 38,54 

C40 
ρ=0,6% 1,33 5,87 10,36 14,85 19,43 23,84 28,37 32,95 37,36 

ρ=1,5% 1,33 5,87 10,36 14,85 19,43 23,84 28,37 32,95 37,36 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 6 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 3 cordoalhas/m - Resultados 1 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de  

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 5,80 10,37 14,99 19,60 24,15 28,78 33,40 38,00 42,57 

ρ=1,5% 5,80 10,37 14,99 19,60 24,15 28,78 33,40 38,00 42,57 

C35 
ρ=0,6% 8,18 12,75 17,36 21,98 26,53 31,16 35,77 40,38 44,94 

ρ=1,5% 8,18 12,75 17,36 21,98 26,53 31,16 35,77 40,38 44,94 

C40 
ρ=0,6% 7,37 11,94 16,55 21,16 25,72 30,35 34,96 39,56 44,13 

ρ=1,5% 7,37 11,94 16,55 21,16 25,72 30,35 34,96 39,56 44,13 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 3,08 7,70 12,37 16,99 21,62 26,31 30,96 35,54 40,18 

ρ=1,5% 3,08 7,70 12,37 16,99 21,62 26,31 30,96 35,54 40,18 

C35 
ρ=0,6% 5,75 10,37 15,04 19,66 24,28 28,98 33,62 38,20 42,85 

ρ=1,5% 5,75 10,37 15,04 19,66 24,28 28,98 33,62 38,20 42,85 

C40 
ρ=0,6% 4,75 9,38 14,04 18,67 23,29 27,98 32,63 37,21 41,86 

ρ=1,5% 4,75 9,38 14,04 18,67 23,29 27,98 32,63 37,21 41,86 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,00 3,27 7,76 12,25 16,84 21,25 25,77 30,36 34,77 

ρ=1,5% 0,00 3,27 7,76 12,25 16,84 21,25 25,77 30,36 34,77 

C35 
ρ=0,6% 2,50 7,04 11,53 16,02 20,61 25,02 29,54 34,12 38,54 

ρ=1,5% 2,50 7,04 11,53 16,02 20,61 25,02 29,54 34,12 38,54 

C40 
ρ=0,6% 1,33 5,87 10,36 14,85 19,43 23,84 28,37 32,95 37,36 

ρ=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 direções – Resultados 2 

4.2.1 Dimensionamento a partir da NBR6118:2014 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 7 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 2 cordoalhas/m – Resultados 2 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 3,18 5,08 7,02 8,93 10,84 12,75 14,68 16,58 18,49 

ρ=1,5% 1,81 3,72 5,65 7,56 9,47 11,37 13,30 15,21 17,12 

C35 
ρ=0,6% 2,98 4,89 6,82 8,73 10,64 12,55 14,47 16,38 18,29 

ρ=1,5% 0,00 3,45 5,37 7,28 9,19 11,10 13,03 14,94 16,84 

C40 
ρ=0,6% 2,80 4,71 6,63 8,54 10,45 12,36 14,29 16,20 18,11 

ρ=1,5% 0,00 3,20 5,12 7,03 8,94 10,85 12,78 14,69 16,59 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 3,08 5,11 7,14 9,18 11,22 13,22 15,26 17,33 19,30 

ρ=1,5% 0,00 3,55 5,59 7,63 9,66 11,67 13,71 15,78 17,75 

C35 
ρ=0,6% 2,85 4,88 6,92 8,95 10,99 13,00 15,03 17,10 19,07 

ρ=1,5% 0,00 3,24 5,28 7,32 9,35 11,36 13,40 15,46 17,44 

C40 
ρ=0,6% 2,64 4,67 6,71 8,74 10,78 12,79 14,82 16,89 18,87 

ρ=1,5% 0,00 2,96 5,00 7,03 9,07 11,08 13,11 15,18 17,16 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 1,97 3,97 5,98 7,98 10,01 12,01 13,97 16,04 18,02 

ρ=1,5% 0,00 2,24 4,24 6,24 8,28 10,28 12,24 14,31 16,28 

C35 
ρ=0,6% 1,72 3,72 5,72 7,72 9,75 11,76 13,72 15,79 17,76 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,89 5,90 7,93 9,93 11,89 13,96 15,93 

C40 
ρ=0,6% 0,00 3,49 5,49 7,49 9,52 11,52 13,49 15,55 17,53 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,58 5,58 7,61 9,61 11,58 13,65 15,62 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 8 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 3 cordoalhas/m – Resultados 2 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 2,37 4,27 6,21 8,12 10,03 11,93 13,86 15,77 17,68 

ρ=1,5% 0,00 2,91 4,83 6,74 8,65 10,56 12,49 14,40 16,31 

C35 
ρ=0,6% 2,17 4,08 6,00 7,91 9,82 11,73 13,66 15,57 17,48 

ρ=1,5% 0,00 2,63 4,56 6,47 8,38 10,29 12,21 14,12 16,03 

C40 
ρ=0,6% 1,98 3,89 5,82 7,73 9,64 11,55 13,47 15,38 17,29 

ρ=1,5% 0,00 2,38 4,31 6,22 8,13 10,04 11,96 13,87 15,78 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 2,21 4,24 6,27 8,31 10,35 12,35 14,39 16,46 18,43 

ρ=1,5% 0,00 2,68 4,72 6,76 8,79 10,80 12,83 14,90 16,88 

C35 
ρ=0,6% 1,98 4,01 6,04 8,08 10,12 12,12 14,16 16,23 18,20 

ρ=1,5% 0,00 2,37 4,41 6,44 8,48 10,49 12,52 14,59 16,57 

C40 
ρ=0,6% 1,77 3,80 5,83 7,87 9,91 11,91 13,95 16,02 17,99 

ρ=1,5% 0,00 2,09 4,12 6,16 8,20 10,20 12,24 14,31 16,28 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,00 2,86 4,86 6,86 8,90 10,90 12,86 14,93 16,90 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,13 5,13 7,16 9,16 11,13 13,20 15,17 

C35 
ρ=0,6% 0,00 2,61 4,61 6,61 8,64 10,64 12,61 14,67 16,65 

ρ=1,5% 0,00 0,00 2,78 4,78 6,81 8,82 10,78 12,85 14,82 

C40 
ρ=0,6% 0,00 2,37 4,37 6,38 8,41 10,41 12,37 14,44 16,41 

ρ=1,5% 0,00 0,00 2,47 4,47 6,50 8,50 10,46 12,53 14,51 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

4.2.2 Dimensionamento a partir do EN 1992-1-1 2004 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 9 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 2 cordoalhas/m - Resultados 2 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 2,77 4,50 6,27 - - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 3,31 5,08 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 2,59 4,33 6,10 7,84 - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 3,08 4,84 6,58 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 2,43 4,17 5,94 7,68 9,42 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,86 4,62 6,36 8,11 - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 2,70 4,55 6,41 8,27 10,12 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 3,20 5,06 6,92 8,77 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 2,50 4,35 6,21 8,07 9,92 11,75 - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,93 4,79 6,64 8,50 10,33 - - - 

C40 
ρ=0,6% 2,32 4,17 6,03 7,89 9,74 11,57 13,43 - - 

ρ=1,5% 0,00 2,68 4,54 6,40 8,26 10,08 11,94 - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,00 3,19 5,03 6,87 8,74 10,57 12,38 - - 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,52 5,36 7,23 9,07 10,87 - - 

C35 
ρ=0,6% 0,00 2,97 4,81 6,64 8,51 10,35 12,16 14,05 15,86 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,22 5,06 6,93 8,76 10,57 12,46 14,28 

C40 
ρ=0,6% 0,00 2,77 4,60 6,44 8,31 10,15 11,96 13,85 15,66 

ρ=1,5% 0,00 0,00 2,94 4,78 6,65 8,49 10,30 12,19 14,00 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 10 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 3 cordoalhas/m - Resultados 2 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 1,84 3,58 5,35 - - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,39 4,16 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 1,67 3,41 5,17 6,92 - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,15 3,92 5,66 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,00 3,25 5,01 6,76 8,50 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,70 5,44 7,18 - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 1,73 3,58 5,44 7,30 9,15 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 2,23 4,09 5,95 7,80 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 0,00 3,38 5,24 7,10 8,95 10,78 - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,82 5,68 7,53 9,36 - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,00 3,20 5,06 6,92 8,77 10,60 12,46 - - 

ρ=1,5% 0,00 0,00 3,57 5,43 7,29 9,11 10,97 - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,00 2,17 4,01 5,85 7,72 9,56 11,37 - - 

ρ=1,5% 0,00 0,00 2,51 4,34 6,21 8,05 9,86 - - 

C35 
ρ=0,6% 0,00 1,95 3,79 5,63 7,50 9,34 11,14 13,03 14,85 

ρ=1,5% 0,00 0,00 0,00 4,04 5,91 7,75 9,56 11,45 13,26 

C40 
ρ=0,6% 0,00 0,00 3,59 5,43 7,30 9,13 10,94 12,83 14,65 

ρ=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 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 11 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 2 cordoalhas/m - Resultados 2 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 6,84 11,24 15,73 20,16 24,59 29,02 33,48 37,90 42,33 

ρ=1,5% 6,84 11,27 15,73 20,16 24,59 29,02 33,48 37,90 42,33 

C35 
ρ=0,6% 7,48 11,91 16,37 20,80 25,23 29,66 34,12 38,55 42,98 

ρ=1,5% 7,48 11,91 16,37 20,80 25,23 29,66 34,12 38,55 42,98 

C40 
ρ=0,6% 6,67 11,10 15,56 19,99 24,42 28,85 33,30 37,73 42,16 

ρ=1,5% 6,67 11,10 15,56 19,99 24,42 28,85 33,30 37,73 42,16 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 4,68 9,22 13,77 18,33 22,89 27,39 31,94 36,58 40,98 

ρ=1,5% 4,68 9,22 13,77 18,33 22,89 27,39 31,94 36,58 40,98 

C35 
ρ=0,6% 5,35 9,88 14,44 18,99 23,55 28,05 32,61 37,24 41,64 

ρ=1,5% 5,35 9,88 14,44 18,99 23,55 28,05 32,61 37,24 41,64 

C40 
ρ=0,6% 4,35 8,89 13,44 18,00 22,56 27,06 31,61 36,25 40,65 

ρ=1,5% 4,35 8,89 13,44 18,00 22,56 27,06 31,61 36,25 40,65 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,59 4,92 9,26 13,60 17,99 22,33 26,58 31,07 35,34 

ρ=1,5% 0,59 4,92 9,26 13,60 17,99 22,33 26,58 31,07 35,34 

C35 
ρ=0,6% 1,81 6,15 10,49 14,82 19,22 23,56 27,81 32,30 36,57 

ρ=1,5% 1,81 6,15 10,49 14,82 19,22 23,56 27,81 32,30 36,57 

C40 
ρ=0,6% 0,64 4,98 9,31 13,65 18,05 22,38 26,63 31,12 35,39 

ρ=1,5% 0,64 4,98 9,31 13,65 18,05 22,38 26,63 31,12 35,39 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 12 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 3 cordoalhas/m - Resultados 2 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 5,10 9,50 13,99 18,42 22,85 27,28 31,74 36,17 40,60 

ρ=1,5% 5,10 9,53 13,99 18,42 22,85 27,28 31,74 36,17 40,60 

C35 
ρ=0,6% 7,48 11,91 16,37 20,80 25,23 29,66 34,12 38,55 42,98 

ρ=1,5% 7,48 11,91 16,37 20,80 25,23 29,66 34,12 38,55 42,98 

C40 
ρ=0,6% 6,67 11,10 15,56 19,99 24,42 28,85 33,30 37,73 42,16 

ρ=1,5% 6,67 11,10 15,56 19,99 24,42 28,85 33,30 37,73 42,16 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 2,68 7,21 11,77 16,33 20,89 25,39 29,94 34,58 38,98 

ρ=1,5% 2,68 7,21 11,77 16,33 20,89 25,39 29,94 34,58 38,98 

C35 
ρ=0,6% 5,35 9,88 14,44 18,99 23,55 28,05 32,61 37,24 41,64 

ρ=1,5% 5,35 9,88 14,44 18,99 23,55 28,05 32,61 37,24 41,64 

C40 
ρ=0,6% 4,35 8,89 13,44 18,00 22,56 27,06 31,61 36,25 40,65 

ρ=1,5% 4,35 8,89 13,44 18,00 22,56 27,06 31,61 36,25 40,65 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,00 2,38 6,72 11,06 15,45 19,79 24,04 28,53 32,80 

ρ=1,5% 0,00 2,38 6,72 11,06 15,45 19,79 24,04 28,53 32,80 

C35 
ρ=0,6% 1,81 6,15 10,49 14,82 19,22 23,56 27,81 32,30 36,57 

ρ=1,5% 1,81 6,15 10,49 14,82 19,22 23,56 27,81 32,30 36,57 

C40 
ρ=0,6% 0,64 4,98 9,31 13,65 18,05 22,38 26,63 31,12 35,39 

ρ=1,5% 0,64 4,98 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 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 13 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 2 cordoalhas/m – Resultados 3 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 4,34 6,00 7,65 - - - - - - 

ρ=1,5% 3,65 5,31 6,96 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,24 5,90 7,54 9,19 - - - - - 

ρ=1,5% 3,52 5,17 6,82 8,47 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 4,15 5,80 7,45 9,10 10,75 - - - - 

ρ=1,5% 3,39 5,05 6,70 8,34 9,99 - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 4,25 5,97 7,69 9,33 11,05 - - - - 

ρ=1,5% 3,47 5,19 6,91 8,56 10,28 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,13 5,85 7,57 9,22 10,94 12,66 14,38 - - 

ρ=1,5% 3,32 5,04 6,76 8,40 10,12 11,84 13,56 - - 

C40 
ρ=0,6% 4,03 5,75 7,47 9,12 10,84 12,56 14,28 15,92 - 

ρ=1,5% 3,17 4,89 6,61 8,26 9,98 11,70 13,42 15,07 - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 3,03 4,60 6,15 7,70 9,25 10,80 12,35 - - 

ρ=1,5% 2,19 3,76 5,31 6,86 8,41 9,96 11,51 - - 

C35 
ρ=0,6% 2,91 4,48 6,02 7,58 9,13 10,68 12,23 13,78 - 

ρ=1,5% 2,02 3,59 5,14 6,69 8,25 9,79 11,35 12,90 - 

C40 
ρ=0,6% 2,79 4,36 5,91 7,46 9,02 10,56 12,12 13,67 15,22 

ρ=1,5% 1,87 3,44 4,99 6,54 8,09 9,64 11,19 12,75 14,29 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 



110 

 

• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 14 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 3 cordoalhas/m – Resultados 3 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 3,84 5,50 7,15 - - - - - - 

ρ=1,5% 3,15 4,81 6,46 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,74 5,40 7,04 8,69 - - - - - 

ρ=1,5% 3,01 4,67 6,32 7,97 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 3,65 5,30 6,95 8,60 10,25 - - - - 

ρ=1,5% 2,89 4,55 6,20 7,84 9,49 - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 3,72 5,44 7,16 8,81 10,53 12,25 - - - 

ρ=1,5% 2,94 4,66 6,38 8,03 9,75 11,47 - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,61 5,33 7,05 8,69 10,41 12,13 13,85 - - 

ρ=1,5% 2,79 4,51 6,23 7,87 9,59 11,31 13,03 - - 

C40 
ρ=0,6% 3,50 5,22 6,94 8,59 10,31 12,03 13,75 15,39 - 

ρ=1,5% 2,65 4,37 6,09 7,73 9,45 11,17 12,89 14,54 - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 2,30 3,87 5,42 6,97 8,53 10,07 11,63 - - 

ρ=1,5% 1,46 3,03 4,58 6,13 7,69 9,23 10,78 - - 

C35 
ρ=0,6% 2,18 3,75 5,30 6,85 8,40 9,95 11,50 13,05 - 

ρ=1,5% 1,29 2,86 4,41 5,96 7,52 9,06 10,62 12,17 - 

C40 
ρ=0,6% 2,06 3,64 5,18 6,74 8,29 9,84 11,39 12,94 14,49 

ρ=1,5% 1,14 2,71 4,26 5,81 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 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 15 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 2 cordoalhas/m - Resultados 3 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% - - - - - - - - - 

ρ=1,5% - - - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 5,15 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 4,52 - - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 5,07 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 4,41 - - - - - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 5,26 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 4,58 - - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 5,16 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 4,44 - - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 5,06 7,01 - - - - - - - 

ρ=1,5% 4,32 6,26 - - - - - - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 4,30 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,57 - - -  - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,19 6,08 - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,42 5,31 - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 4,09 5,98 7,83 - - - - - - 

ρ=1,5% 3,29 5,18 7,02 - - - - - - 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 16 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 3 cordoalhas/m - Resultados 3 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% - - - - - - - - - 

ρ=1,5% - - - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,50 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,87 - - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 4,42 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,76 - - - - - - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 4,58 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,90 - - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 4,48 - - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,77 - - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 4,39 6,33 - - - - - - - 

ρ=1,5% 3,65 5,59 - - - - - - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 3,51 5,40 - - - - - - - 

ρ=1,5% 2,78 4,67 - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 3,41 5,29 - - - - - - - 

ρ=1,5% 2,64 4,53 - - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 3,31 5,20 7,04 - - - - - - 

ρ=1,5% 2,50 4,39 6,24 - - - - - - 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

4.3.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 17 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 2 cordoalhas/m - Resultados 3 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 13,37 18,19 22,93 27,67 32,41 37,21 41,95 46,69 51,49 

ρ=1,5% 13,37 18,19 22,93 27,67 32,41 37,21 41,95 46,69 51,49 

C35 
ρ=0,6% 12,79 17,61 22,35 27,09 31,83 36,63 41,37 46,11 50,91 

ρ=1,5% 12,79 17,61 22,35 27,09 31,83 36,63 41,37 46,11 50,91 

C40 
ρ=0,6% 12,25 17,07 21,81 26,55 31,29 36,09 40,83 45,57 50,37 

ρ=1,5% 12,25 17,07 21,81 26,55 31,29 36,09 40,83 45,57 50,37 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 11,89 16,75 21,61 26,34 31,20 36,06 40,93 45,66 50,52 

ρ=1,5% 11,89 16,75 21,61 26,34 31,20 36,06 40,93 45,66 50,52 

C35 
ρ=0,6% 11,16 16,02 20,88 25,61 30,47 35,34 40,20 44,93 49,79 

ρ=1,5% 11,16 16,02 20,88 25,61 30,47 35,34 40,20 44,93 49,79 

C40 
ρ=0,6% 10,48 15,34 20,20 24,93 29,80 34,66 39,52 44,25 49,11 

ρ=1,5% 10,48 15,34 20,20 24,93 29,80 34,66 39,52 44,25 49,11 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 9,02 13,67 18,23 22,84 27,46 32,01 36,63 41,24 45,80 

ρ=1,5% 9,02 13,67 18,23 22,84 27,46 32,01 36,63 41,24 45,80 

C35 
ρ=0,6% 8,15 12,80 17,35 21,97 26,58 31,14 35,75 40,37 44,92 

ρ=1,5% 8,15 12,80 17,35 21,97 26,58 31,14 35,75 40,37 44,92 

C40 
ρ=0,6% 7,33 11,98 16,54 21,15 25,77 30,32 34,94 39,56 44,11 

ρ=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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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 18 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 3 cordoalhas/m - Resultados 3 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 13,37 18,19 22,93 27,67 32,41 37,21 41,95 46,69 51,49 

ρ=1,5% 13,37 18,19 22,93 27,67 32,41 37,21 41,95 46,69 51,49 

C35 
ρ=0,6% 12,79 17,61 22,35 27,09 31,83 36,63 41,37 46,11 50,91 

ρ=1,5% 12,79 17,61 22,35 27,09 31,83 36,63 41,37 46,11 50,91 

C40 
ρ=0,6% 12,25 17,07 21,81 26,55 31,29 36,09 40,83 45,57 50,37 

ρ=1,5% 12,25 17,07 21,81 26,55 31,29 36,09 40,83 45,57 50,37 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 11,89 16,75 21,61 26,34 31,20 36,06 40,93 45,66 50,52 

ρ=1,5% 11,89 16,75 21,61 26,34 31,20 36,06 40,93 45,66 50,52 

C35 
ρ=0,6% 11,16 16,02 20,88 25,61 30,47 35,34 40,20 44,93 49,79 

ρ=1,5% 11,16 16,02 20,88 25,61 30,47 35,34 40,20 44,93 49,79 

C40 
ρ=0,6% 10,48 15,34 20,20 24,93 29,80 34,66 39,52 44,25 49,11 

ρ=1,5% 10,48 15,34 20,20 24,93 29,80 34,66 39,52 44,25 49,11 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 9,02 13,67 18,23 22,84 27,46 32,01 36,63 41,24 45,80 

ρ=1,5% 9,02 13,67 18,23 22,84 27,46 32,01 36,63 41,24 45,80 

C35 
ρ=0,6% 8,15 12,80 17,35 21,97 26,58 31,14 35,75 40,37 44,92 

ρ=1,5% 8,15 12,80 17,35 21,97 26,58 31,14 35,75 40,37 44,92 

C40 
ρ=0,6% 7,33 11,98 16,54 21,15 25,77 30,32 34,94 39,56 44,11 

ρ=1,5% 7,33 11,98 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 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 19 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 2 cordoalhas/m – Resultados 4 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 1,75 2,53 3,31 4,09 4,87 - - - - 

ρ=1,5% 1,40 2,18 2,97 3,75 4,53 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 1,70 2,48 3,26 4,04 4,82 5,60 - - - 

ρ=1,5% 1,33 2,11 2,90 3,68 4,46 5,24 - - - 

C40 
ρ=0,6% 1,65 2,43 3,22 4,00 4,78 5,56 6,33 - - 

ρ=1,5% 1,27 2,05 2,84 3,62 4,40 5,18 5,96 - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 1,57 2,36 3,13 3,91 4,69 5,46 6,26 - - 

ρ=1,5% 1,19 1,97 2,74 3,52 4,30 5,07 5,87 - - 

C35 
ρ=0,6% 1,52 2,30 3,07 3,85 4,63 5,41 6,20 6,97 - 

ρ=1,5% 1,11 1,89 2,67 3,44 4,22 5,00 5,79 6,56 - 

C40 
ρ=0,6% 1,47 2,25 3,02 3,80 4,58 5,35 6,15 6,92 7,69 

ρ=1,5% 1,04 1,82 2,59 3,37 4,15 4,93 5,72 6,49 7,26 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 1,24 1,96 2,67 3,39 4,11 4,82 5,53 - - 

ρ=1,5% 0,84 1,55 2,27 2,99 3,70 4,41 5,13 - - 

C35 
ρ=0,6% 1,18 1,90 2,61 3,33 4,05 4,76 5,47 6,20 6,91 

ρ=1,5% 0,76 1,47 2,19 2,91 3,62 4,33 5,05 5,77 6,48 

C40 
ρ=0,6% 1,13 1,84 2,56 3,28 3,99 4,71 5,42 6,14 6,86 

ρ=1,5% 0,68 1,39 2,11 2,83 3,54 4,26 4,97 5,69 6,41 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 20 Áreas de aço (cm²) para NBR 6118:2014 – 3 cordoalhas/m – Resultados 4 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 1,36 2,14 2,93 3,71 4,49 - - - - 

ρ=1,5% 1,02 1,80 2,58 3,36 4,14 - - - - 

C35 
ρ=0,6% 1,31 2,09 2,88 3,66 4,44 5,22 - - - 

ρ=1,5% 0,95 1,73 2,52 3,29 4,07 4,85 - - - 

C40 
ρ=0,6% 1,26 2,04 2,83 3,61 4,39 5,17 5,95 - - 

ρ=1,5% 0,89 1,67 2,45 3,23 4,01 4,79 5,57 - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 1,17 1,96 2,73 3,51 4,29 5,06 5,86 6,63 - 

ρ=1,5% 0,79 1,57 2,34 3,12 3,90 4,67 5,47 6,24 - 

C35 
ρ=0,6% 1,12 1,90 2,67 3,45 4,23 5,01 5,80 6,57 7,34 

ρ=1,5% 0,71 1,49 2,27 3,04 3,82 4,60 5,39 6,16 6,93 

C40 
ρ=0,6% 1,07 1,85 2,62 3,40 4,18 4,95 5,75 6,52 7,29 

ρ=1,5% 0,64 1,42 2,19 2,97 3,75 4,53 5,32 6,09 6,86 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 0,84 1,55 2,27 2,99 3,70 4,41 5,13 5,85 - 

ρ=1,5% 0,00 1,15 1,86 2,58 3,29 4,01 4,72 5,45 - 

C35 
ρ=0,6% 0,78 1,49 2,21 2,93 3,64 4,35 5,07 5,79 6,51 

ρ=1,5% 0,00 1,06 1,78 2,50 3,21 3,93 4,64 5,36 6,08 

C40 
ρ=0,6% 0,72 1,44 2,15 2,87 3,59 4,30 5,01 5,74 6,45 

ρ=1,5% 0,00 0,99 1,71 2,43 3,14 3,85 4,57 5,29 6,00 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

4.4.2 Dimensionamento a partir do EN 1992-1-1 2004 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 21 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 2 cordoalhas/m - Resultados 4 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 30x30 

C30 
ρ=0,6% 1,01 1,64 2,25 2,87 - - - - - 

ρ=1,5% 0,72 1,34 1,95 2,57 - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 0,97 1,59 2,21 2,82 3,44 - - - - 

ρ=1,5% 0,66 1,28 1,89 2,51 3,12 - - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,93 1,55 2,17 2,78 3,40 4,02 - - - 

ρ=1,5% 0,60 1,22 1,84 2,45 3,07 3,69 - - - 

Pilar 40x40 

C30 
ρ=0,6% 1,19 1,88 2,57 - - - - - - 

ρ=1,5% 0,85 1,54 2,23 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 1,14 1,83 2,52 3,19 - - - - - 

ρ=1,5% 0,78 1,47 2,16 2,84 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 1,09 1,78 2,47 3,15 3,84 - - - - 

ρ=1,5% 0,72 1,41 2,10 2,77 3,47 - - - - 

Pilar 50x50 

C30 
ρ=0,6% 1,48 2,28 - - - - - - - 

ρ=1,5% 1,13 1,92 - - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 1,43 2,22 3,01 - - - - - - 

ρ=1,5% 1,06 1,85 2,64 - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 1,38 2,18 2,96 - - - - - - 

ρ=1,5% 0,99 1,79 2,58 - - - - - - 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 22 Áreas de aço (cm²) para EN 1992-1-1 2004 – 3 cordoalhas/m - Resultados 4 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 

30x30 

C30 
ρ=0,6% 0,55 1,17 1,78 2,40 - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,87 1,49 2,10 - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 0,50 1,12 1,74 2,35 2,97 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,81 1,43 2,04 2,66 - - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,46 1,08 1,70 2,31 2,93 3,55 - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,75 1,37 1,98 2,60 3,22 - - - 

Pilar 

40x40 

C30 
ρ=0,6% 0,71 1,40 2,09 2,76 - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 1,06 1,75 2,42 - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 0,66 1,35 2,04 2,71 - - - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,99 1,68 2,36 - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,61 1,30 1,99 2,67 3,36 - - - - 

ρ=1,5% 0,00 0,93 1,62 2,29 2,99 - - - - 

Pilar 

50x50 

C30 
ρ=0,6% 1,09 1,89 2,68 - - - - - - 

ρ=1,5% 0,74 1,53 2,32 - - - - - - 

C35 
ρ=0,6% 1,04 1,83 2,62 - - - - - - 

ρ=1,5% 0,67 1,46 2,25 - - - - - - 

C40 
ρ=0,6% 0,99 1,79 2,58 3,40 - - - - - 

ρ=1,5% 0,60 1,40 2,19 3,01 - - - - - 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

4.4.3 Dimensionamento a partir do ACI 318-19 

• 2 cordoalhas por metro  

Tabela 4. 23 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 2 cordoalhas/m - Resultados 4 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 30x30 

C30 
ρ=0,6% 1,86 3,33 4,81 6,28 7,75 9,22 10,69 12,23 13,70 

ρ=1,5% 1,86 3,33 4,81 6,28 7,75 9,22 10,69 12,23 13,70 

C35 
ρ=0,6% 1,49 2,97 4,45 5,91 7,39 8,86 10,33 11,86 13,33 

ρ=1,5% 1,49 2,97 4,45 5,91 7,39 8,86 10,33 11,86 13,33 

C40 
ρ=0,6% 1,15 2,63 4,11 5,58 7,05 8,52 9,99 11,52 12,99 

ρ=1,5% 1,15 2,63 4,11 5,58 7,05 8,52 9,99 11,52 12,99 

Pilar 40x40 

C30 
ρ=0,6% 2,76 4,74 6,70 8,66 10,63 12,60 14,60 16,56 18,52 

ρ=1,5% 2,76 4,74 6,70 8,66 10,63 12,60 14,60 16,56 18,52 

C35 
ρ=0,6% 2,30 4,27 6,24 8,19 10,16 12,13 14,14 16,09 18,05 

ρ=1,5% 2,30 4,27 6,24 8,19 10,16 12,13 14,14 16,09 18,05 

C40 
ρ=0,6% 1,87 3,84 5,81 7,76 9,73 11,70 13,71 15,66 17,62 

ρ=1,5% 1,87 3,84 5,81 7,76 9,73 11,70 13,71 15,66 17,62 

Pilar 50x50 

C30 
ρ=0,6% 2,89 5,16 7,44 9,75 12,00 14,29 16,55 18,87 21,12 

ρ=1,5% 2,89 5,16 7,44 9,75 12,00 14,29 16,55 18,87 21,12 

C35 
ρ=0,6% 2,33 4,60 6,88 9,19 11,44 13,74 15,99 18,31 20,56 

ρ=1,5% 2,33 4,60 6,88 9,19 11,44 13,74 15,99 18,31 20,56 

C40 
ρ=0,6% 1,81 4,08 6,36 8,67 10,92 13,21 15,47 17,79 20,04 

ρ=1,5% 1,81 4,08 6,36 8,67 10,92 13,21 15,47 17,79 20,04 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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• 3 cordoalhas por metro 

Tabela 4. 24 Áreas de aço (cm²) para ACI 318-19 – 3 cordoalhas/m - Resultados 4 

Seção 

(cm) 

fck 

(Mpa) 

Taxa de 

armadura 

Sobrecarga kN/m² 

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5 11,0 12,5 14,0 

Pilar 30x30 

C30 
ρ=0,6% 1,86 3,33 4,81 6,28 7,75 9,22 10,69 12,23 13,70 

ρ=1,5% 1,86 3,33 4,81 6,28 7,75 9,22 10,69 12,23 13,70 

C35 
ρ=0,6% 1,49 2,97 4,45 5,91 7,39 8,86 10,33 11,86 13,33 

ρ=1,5% 1,49 2,97 4,45 5,91 7,39 8,86 10,33 11,86 13,33 

C40 
ρ=0,6% 1,15 2,63 4,11 5,58 7,05 8,52 9,99 11,52 12,99 

ρ=1,5% 1,15 2,63 4,11 5,58 7,05 8,52 9,99 11,52 12,99 

Pilar 40x40 

C30 
ρ=0,6% 2,76 4,74 6,70 8,66 10,63 12,60 14,60 16,56 18,52 

ρ=1,5% 2,76 4,74 6,70 8,66 10,63 12,60 14,60 16,56 18,52 

C35 
ρ=0,6% 2,30 4,27 6,24 8,19 10,16 12,13 14,14 16,09 18,05 

ρ=1,5% 2,30 4,27 6,24 8,19 10,16 12,13 14,14 16,09 18,05 

C40 
ρ=0,6% 1,87 3,84 5,81 7,76 9,73 11,70 13,71 15,66 17,62 

ρ=1,5% 1,87 3,84 5,81 7,76 9,73 11,70 13,71 15,66 17,62 

Pilar 50x50 

C30 
ρ=0,6% 2,89 5,16 7,44 9,75 12,00 14,29 16,55 18,87 21,12 

ρ=1,5% 2,89 5,16 7,44 9,75 12,00 14,29 16,55 18,87 21,12 

C35 
ρ=0,6% 2,33 4,60 6,88 9,19 11,44 13,74 15,99 18,31 20,56 

ρ=1,5% 2,33 4,60 6,88 9,19 11,44 13,74 15,99 18,31 20,56 

C40 
ρ=0,6% 1,81 4,08 6,36 8,67 10,92 13,21 15,47 17,79 20,04 

ρ=1,5% 1,81 4,08 6,36 8,67 10,92 13,21 15,47 17,79 20,04 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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5 ANÁLISE DOS RESULTADOS 

A partir dos resultados obtidos nos dimensionamentos à punção, foram realizadas comparações 

entre os procedimentos normativos. Para tanto, calcularam-se as reduções percentuais de 

utilização de armadura de punção entre as normas, substituindo-se o procedimento menos 

econômico pelo mais econômico. Em cada gráfico foi pontuado qual norma apresentou 

resultados de área de aço com menor valor, e, também se houve exceções nas quais o padrão 

não prevaleceu.  

Nota-se que nem todos os gráficos possuem marcações para todas as sobrecargas em questão, 

isso acontece quando a área de aço necessária resultou nula ou quando os modelos não 

passaram, considerando os limites especificados pelos códigos de dimensionamento.  

Percebeu-se, por meio dos resultados, que a área de aço necessária não possuía variações 

significativas quando se alterava a resistência característica do concreto à compressão (fck). 

Portanto, para otimização das comparações, todas as análises realizadas foram feitas para a 

classe C35, que é o valor médio entre os adotados para a resistência característica do concreto.  

5.1 Comparação entre os procedimentos normativos 

Cada gráfico apresentado nas Figuras de 5.1 a 5.24, representa os percentuais de redução 

mencionados referentes aos procedimentos normativos para cada seção de pilar, com 

respectivas taxas de armadura passiva e tensão média de compressão devido à protensão, 

representadas nesse caso pela distribuição de cordoalhas por metro 

5.1.1 Pilares internos com momento em uma direção – 1 

• Comparação entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004 

Os resultados da comparação entre a NBR 6118:2014 e o EN 1992-1-1 2004 mostram que o 

dimensionamento pela norma brasileira resulta no uso de uma menor quantidade de armadura 

de punção do que a europeia para todos os casos estudados, chegando a valores de economia 

na casa dos 28%.  

Observando-se o gráfico 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 seção nos pilares, a economia gerada referente à diferença entre 

os procedimentos normativos cresce, porém tende a ser menor para cargas maiores. Há uma 

exceção para esse padrão, na distribuição 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 dimensão do pilar passa 

de 30 x 30 cm para 40 x 40 cm, e uma redução de aproximadamente 1% quando a seção aumenta 

para 50 x 50cm.  

Figura 5. 1 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (1) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Nota-se também que, para os casos com maior tensão de compressão devido à protensão, a 

economia gerada pela norma brasileira é maior. Essa economia também cresce à medida em 

que se aumenta a seção dos pilares. Essa diferença é maior para sobrecargas menores, e tende 

a ser cada vez menor para cargas maiores. 

Já na Figura 5.2, quando se aumenta a taxa de armadura passiva do modelo, nota-se um relativo 

aumento na economia quando comparado ao gráfico anterior, porém os padrões permanecem 

os 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 diferença. 

Com o aumento na seção dos pilares, aumenta-se a economia gerada em cerca de 4% para 

sobrecargas menores e 2% para maiores. Acontece a mesma exceção mencionada na Figura 

5.1, quando ocorre uma diminuição na economia para o caso específico de distribuição de 2 

cabos por metro e mudança de seção de 40 a 50 cm do lado do pilar.  
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Há um pequeno incremento na economia quando a tensão de protensão aumenta, sendo essa 

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

Figura 5. 2 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (1) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

• Comparação entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19 

Figura 5. 3 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (1) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Os resultados de área de aço necessária para combate à punção dos modelos mostram que, para 

esse caso, majoritariamente, a NBR 6118:2014 traz resultados menos conservadores do que o 

ACI 318-19. As exceções ocorrem para os modelos com distribuição 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 é de 2 kN/m², e a norma americana resulta em uma menor utilização de aço. Isso 

também ocorre para distribuição de três cordoalhas por metro, para pilares com a mesma 

dimensão citada e fck 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, à 

medida que a carga se eleva há um aumento na economia de armadura, que é discreto para 

pilares de seção 30x30, mas elevado para as outras seções. Já para os modelos com número 

maior de cordoalhas, nota-se que a economia de armadura para os pilares de seção 30x30 é a 

maior da análise feita, e à medida que a carga aumenta, essa diferença diminui, mantendo-se 

quase constante em valores de 52,5 a 55% para as demais seções de pilares.  

Essa divergência na economia de armadura que cresce quando as cargas aumentam para 

primeira tensão de compressão e depois decresce para os modelos com a segunda tensão de 

compressão pode ser explicada devido ao fato de que a norma americana não considera a 

contribuição da protensão para valores superiores a fck 35 MPa, que são os apresentados no 

gráfico. Portanto, para as situações apresentadas, as áreas de aço calculadas pelo ACI 318-19 

se mantêm as mesmas para as seções semelhantes, enquanto para NBR 6118:2014 esses valores 

sofrem alterações.  

Analisando-se as mudanças de seção dos pilares, percebe-se que quando o lado do pilar 

aumenta, os resultados do dimensionamento pelas normas se aproximam, para todos os casos 

analisados. Para primeira tensão de compressão, observando a menor carga, que é onde se tem 

maior divergência, tem-se uma redução aproximada de 52,5% para 40% e posteriormente para 

35% quando a seção aumenta para cada um dos três valores de lado do pilar. Já para três 

cordoalhas por metro, esses valores se reduzem de 62,50% para 55% e finalmente 53%, 

mostrando uma variação menor do que para o caso anterior. 

Quanto à tensão de compressão devido à protensão, pode-se dizer que a economia gerada no 

dimensionamento pela norma brasileira aumenta para todos os casos quando o grau de 

protensão aumenta, sendo que esses valores são maiores para cargas menores. Pode-se citar o 

exemplo para pilares de seção 30x30, que tem um incremento de 52,50 para 62,50 % na 

economia quando se aumentam o número de cabos por metro, já pilares 40x40 os valores 
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mudam de 40% para 55% de economia e para última seção de 50x50 de 35% a 52,5%, 

demonstrando que quanto mais a seção aumenta, maior também é o aumento da economia. 

Figura 5. 4 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (1) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Finalmente, quanto maior o número de cabos, ou seja, aumentando-se a tensão de compressão 

na laje, pode-se afirmar que a economia de aço da norma brasileira também cresce, seguindo o 

padrão do gráfico anterior. 

• Comparação entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19 

Figura 5. 5 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (1) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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distribuição de 3 cabos/m, quando a economia diminui à medida que a carga aumenta, sendo, 

inclusive, esse modelo de maior economia entre os demais. 

Analisando-se a dimensão dos pilares, nota-se que quando a seção aumenta, a economia do 

procedimento europeu em relação ao americano diminui, e essa diferença 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 número de cabos é maior a economia de armadura cresce. Essa análise 

também segue o padrão visto para as demais observações, onde quanto menor a carga imposta, 

maior a diferença dessa porcentagem e quanto mais a seção aumenta, a discrepância é menor. 

Por exemplo, para sobrecargas menores e pilares de seção 30x30 a economia sobe de 43% para 

55% quando o número de cabos aumente de 2 para 3 por metro, enquanto que para seções 40x40 

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

Figura 5. 6 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (1) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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gráficos das Figuras 5.5 e 5.6 são semelhantes para a norma americana.  

45,00

47,50

50,00

52,50

55,00

57,50

60,00

62,50

65,00

67,50

70,00

72,50

2,0 3,5 5,0 6,5 8,0 9,5

E
co

n
o
m

ia
 d

e 
a
rm

a
d

u
ra

 d
e 

P
u

n
çã

o
 (

%
)

Sobrecarga (kN/m²)

Pilar 30x30

2 cabos/m

Pilar 40x40

2 cabos/m

Pilar 50x50

2 cabos/m

Pilar 30x30

3 cabos/m

Pilar 40x40

3 cabos/m

Pilar 50x50

3 cabos/m



123 

 

Para essa comparação, a variação da economia fica entre aproximadamente 49% a 70%. Há 

dois tipos de comportamento observados para as variações nas cargas. Para pilares com 

distribuição de 2 cordoalhas por metro e seções de 40x40 e 50x50, à medida que o carregamento 

cresce, a economia tem um leve acréscimo. Já para os demais casos, quando o carregamento 

fica maior, a economia de armadura decresce. 

Pode-se afirmar que, para os modelos com menor grau de protensão, para todos os casos quando 

a seção aumenta, a economia de aço também aumenta, sendo a discrepância maior na mudança 

do pilar 30x30 para 40x40 e cargas menores. Já para os demais modelos, nota-se que para o 

aumento de 30 para 40 cm do lado do pilar há um aumento discreto na economia, porém a 

situação se inverte quando a seção passa de 40x40 para 50x50 cm, pois a economia é menor 

quando a seção é maior para cargas até 6,5 kN/m². 

Por fim, em todos os casos estudados, quando a tensão de compressão na laje aumenta 

(protensão), a economia de aço também cresce, sendo mais díspar para cargas menores. 

5.1.2 Pilares internos com momento em duas direções – 2  

• Comparação entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004 

Nesse caso, serão feitas comparações para pilares internos submetidos à momento fletor em 

duas direções. Para essa análise, todos os resultados calculados de área de aço necessária de 

armadura de punção 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 direção. Portanto, os gráficos apresentados nas 

Figuras 5.7 e 5.8 são referentes as economias de armadura quando se substitui a verificação 

feita pela norma brasileira pelo Eurocódigo. 

Pela Figura 5.7 pode-se atestar que os valores de economia se estabelecem entre 

aproximadamente 9,5% e 25%. O gráfico também mostra que para todos os casos, quando a 

carga se eleva a economia entre os procedimentos é reduzida de maneira significativa, tendendo 

a se estabilizar em 10%. 

Quando a seção dos pilares aumenta de 30x30 para 40x40 cm, há uma leve redução na 

economia, porém esse padrão não se mantém para mudança de seção para 50x50 cm, pois a 

economia cresce ultrapassando até mesmo os valores da menor seção estudada. Esse fato 

acontece para ambas tensões de compressão no concreto (dois ou três cabos por metro). 
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Quanto a tensão de compressão, nota-se que quando há um aumento no grau da protensão a 

economia na utilização de aço entre os procedimentos também aumenta, sendo essa diferença 

percentual maior para menores seções do pilar. Para as seções de 50x50 cm essa diferença 

percentual é pequena, na casa de 5% para cargas menores, enquanto para sobrecargas menores 

nem se observa diferença. Já os pilares de 30x30 apresentam maiores divergências, na casa de 

10% para sobrecargas iniciais. 

Figura 5. 7 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (2) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Já o gráfico apresentado na Figura 5.8 descreve os mesmos modelos do gráfico anterior, porém 

com uma taxa de armadura de flexão maior, de 1,5%. Percebe-se que, quando a taxa é 

aumentada, majoritariamente, a economia de armadura tem uma queda suave. Outra percepção 

é que os modelos que antes necessitavam de armadura para cargas de 2kN/m² já prescindem 

desta, que é o caso de pilares com seção 30x30 cm para ambas tensões de compressão e pilar 

40x40 cm para tensão de compressão referente a utilização de dois cabos por metro. Esse fato 

também ocorre para os demais casos, que começam a necessitar da armadura de punção para 

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

Para a comparação abordada na Figura 5.8, nota-se que a economia de armadura do Eurocódigo 

em relação à norma brasileira varia de, aproximadamente, 9 a 18%. À medida que a sobrecarga 

aumenta, a economia se reduz, mantendo o padrão do gráfico anterior.  
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O que também segue a análise feita no gráfico da Figura 5.7, é a relação da mudança de seção, 

pois quando esta cresce de 30 para 40 centímetros de lado, a economia tem uma leve redução, 

porém aumenta significativamente quando a seção muda para 50x50 cm. 

Finalmente, verifica-se que para as mesmas seções, quando há um aumento na tensão de 

compressão, também há um acréscimo na economia de armadura para o procedimento 

normativo europeu.  

Figura 5. 8 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (2) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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todos os outros casos ocorre o inverso. Ao passo que o carregamento cresce, a economia se 

reduz.  

Quando analisados os casos das seções de pilares, é notado que quando a seção aumenta a 

economia de aço se reduz, para todos os casos. Essa economia se reduz mais para valores 

menores de sobrecarga e tende a se estabilizar em valores próximos a 55% à medida que a carga 

cresce. 

Para a variação de tensão de compressão, percebe-se que sempre que se aumenta o número de 

cabos cresce a economia entre os procedimentos. Para os pilares de seção 30x30 cm a variação 

máxima, que ocorre para cargas menores, é de aproximadamente 10%, enquanto para seção de 

40x40 cm é de 16% e 50x50 cm de 18%. Dessa forma, quanto maior a seção, maior a diferença 

de economia quando se eleva o grau da protensão 

Figura 5. 9 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (2) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

O gráfico da Figura 5.10 apresenta os resultados referente aos mesmos modelos do gráfico 

anterior, porém para taxa de armadura passiva maior. Se comparados os gráficos, pode-se notar 

que com o aumento da taxa de armadura de flexão, todos os modelos estudados tem uma maior 

economia de aço, que varia de, aproximadamente 56 a 78%. Para todos os casos analisados, à 

medida que a carga se eleva, a economia de armadura decresce entre os procedimentos. 
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Para os modelos que foram submetidos a uma menor distribuição de cordoalhas, percebe-se 

uma redução na economia de armadura quando a seção dos pilares cresce. Essa diferença é 

maior para o incremento de 30 para 40 cm de lado. Já quando a distribuição é de 3 cordoalhas 

por metro, pode-se afirmar que esse padrão não se mantém, visto que para o carregamento de 5 

kN/m² a economia é maior para o pilar de seção 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 gráfico, quando há o incremento na protensão 

também cresce a economia de aço utilizado pela norma brasileira. 

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

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

• Comparação entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19 

Para os gráficos apresentados nas Figuras 5.11 e 5.12, serão confrontados os procedimentos 

normativos americano e europeu. Em todos os casos estudados, a norma europeia se mostrou 

ser mais econômica do que o ACI 318-19. Portanto, as economias apresentadas são referentes 

à mudança no cálculo da área de aço necessária quando se substitui os valores do código 

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 punção para 

os modelos ficam entre 52 a 78%. À medida que a carga cresce, a economia de armadura 

decresce para a maioria dos modelos. Isso só não se faz verdade para os pilares de seção 30x30 

e 40x40 cm, quando a tensão de protensão é a menor. Nesses dois casos, quanto maior a carga 

há um leve incremento na economia de aço. 

Quanto às seções dos pilares, percebe-se que quando esta aumenta há uma significativa redução 

de economia entre os procedimentos, sendo a diferença maior para cargas menores. Porém para 

pilares de seção 50x50 cm e 3 cordoalhas por metro essa observação é oposta, visto que para 

esse modelo a economia é maior do que para pilares de seção imediatamente menor até o 

carregamento de 5 kN/m². 

Para o nível de protensão, nota-se que quando há um aumento no número de cordoalhas a 

economia de armadura cresce significativamente. Esses valores são maiores quando as cargas 

são menores, sendo a diferença de 12,5% para pilares 30x30 e carga 2 kN/m², 10% para pilares 

40x40 e carga de 3 kN/m² e 16% para pilares 50x50 e 3,5 kN/m². À medida que as cargas 

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

Figura 5. 11 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (2) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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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 gráfico, quanto maior a carga aplicada, menor é a economia 

de armadura gerada.  

Quanto as dimensões dos pilares, nota-se que quando a seção aumenta de 30 para 40 cm de 

lado, há uma ligeira redução na economia. Porém, majoritariamente, quando a seção passa para 

50 cm de lado há um leve acréscimo na economia de armadura. Os valores mais discrepantes 

entre os procedimentos são para as menores seções de pilares. 

Finalmente, quando a tensão de compressão devido à protensão aumenta, também percebe-se 

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

Figura 5. 12 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (2) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Eurocódigo ser substituído pela norma brasileira. Também pode-se notar que existem poucos 

dados para sobrecargas. Isso se deve ao fato de que, para o procedimento EN 1992-1-1 2004 

poucos modelos passaram na primeira verificação para o perímetro crítico 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 à variação do carregamento, apenas dois modelos 

puderam ser comparados, ambos para os pilares de maior seção. Nesses casos, quando o 

carregamento teve incremento de 1,5 kN/m², a economia de armadura foi reduzida em, 

aproximadamente 4% para a menor tensão de compressão e 7 % quando se aumenta o número 

de cabos de protensão. 

Já para as seções dos pilares, nota-se que quando a seção aumente, a economia de armadura 

relativa também sofre um incremento, que é mais significativo quando o lado do pilar passa de 

40 cm para 50 cm.  

Figura 5. 13 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (3) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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cm, quando houve aumento no grau de protensão a economia também cresceu com valores 

significativos. 

No gráfico apresentado pela Figura 5.14, são mostrados os valores de economia para os mesmos 

modelos anteriores, porém com acréscimo na taxa de armadura de flexão. Comparando os 

gráficos, pode-se afirmar que quando a taxa de armadura aumenta, a economia relativa da 

norma brasileira em relação a europeia também aumenta de maneira significativa. O gráfico 

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

Também ocorre a mesma situação de não se observarem muitos parâmetros de carga, visto que 

os modelos não passaram na verificação do Eurocódigo. Porém, para ambos casos que possuem 

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

Para o aumento de seções, ocorre o 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 seção muda para 50 cm. O mesmo ocorre para o 

aumento do grau de protensão, que tem uma diferença quase imperceptível para pilares de seção 

30x30 cm, mas à medida que a seção aumenta, a economia cresce. 

Figura 5. 14 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (3) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

• Comparação entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19 
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As análises agora serão feitas comparando-se o dimensionamento entre os procedimentos da 

norma brasileira e o código americano. Observando os resultados, é possível constatar que a 

norma ACI 318-19 é mais conservadora que a NBR 6118:2014 para todos os resultados obtidos. 

Portanto, os cálculos de economia foram feitos para uma substituição 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 

distribuição de 2 cordoalhas por metro, à medida que a carga aumenta há um pequeno 

incremento de economia de armadura. Para os demais casos ocorre o inverso, pois quando se 

elevam as cargas, a economia apresenta redução. 

Quanto às seções dos pilares, nota-se que quando esta muda de 30x30 cm para 40x40 cm, há 

uma redução de economia de aço entre os procedimentos, porém quando a seção passa a ser 

50x50 cm há um acréscimo na economia. Para os modelos com menor tensão de compressão, 

a economia dos pilares 50x50 cm só ultrapassa a seção imediatamente anterior. Porém, para a 

maior tensão, a economia dos pilares 50x50 cm chega a ser maior do que todos os outros casos. 

Figura 5. 15 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (3) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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economia de aço entre os procedimentos cresceu, sendo estas diferenças maiores para menores 

sobrecargas impostas. 

Já a Figura 5.16 apresenta as comparações dos mesmos modelos anteriores, porém com taxa de 

armadura passiva maior. Se comparados os gráficos, pode-se dizer que com o aumento da taxa 

de armadura de flexão a economia de armadura de punção é maior para todos os modelos. 

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

Destoando do gráfico anterior, para os modelos analisados existe o padrão de a economia de 

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

Quando à seção dos pilares, quando há um aumento de 30 para 40 cm de lado, há uma leve 

redução de economia. Já quando a seção passa a ser de 50x50 cm, a economia aumenta e é a 

maior entre as demais seções, para ambos os casos de distribuição de cordoalhas. 

Enfim, quanto maior o nível de protensão do modelo, maior a economia de aço para a norma 

brasileira, sendo esses valores aproximados de 4% para pilares 30x30 cm, 5% para pilares 

40x40 e 9% para pilares 50x50 cm. 

Figura 5. 16 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (3) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Os gráficos a seguir demonstram as comparações realizadas entre os procedimentos normativos 

EN 1992-1-1 2004 e ACI 318-19 para pilares de borda. Não existem dados a partir da 

sobrecarga de 3,5 kN/m² devido ao fato já citado que, para o Eurocódigo, muitos modelos não 

passaram no dimensionamento. Para todos os resultados apresentados, o código europeu foi 

mais econômico do que o americano, portanto, nas comparações 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 

parâmetros que quando a carga aumenta, a economia entre os procedimentos tem um leve 

acréscimo.  

Já para as seções, quando maior a área da seção transversal do pilar, menor é a economia, para 

todas as situações estudadas. Para o incremento de pilares 30x30 para 40x40 cm, tem-se uma 

diminuição da ordem de 6% na economia para modelos com 2 cordoalhas por metro e 5% para 

3 cordoalhas por metro. Já quando o aumento da seção é de 40x40 para 50x50 cm, as 

porcentagens de diferença na economia ficam entre 5% e 2% para distribuições 2 e 3 cordoalhas 

por metro, respectivamente.  

Figura 5. 17 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (3) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Ainda analisando a Figura 5.17, verificou-se que quando a tensão de protensão aumenta, a 

economia entre os procedimentos normativos também cresce, sendo essa diferença de economia 

aproximadamente 5% para pilares de seção 30x30, 6% para seção 40x40 e 10% para maior 

seção. 

Na Figura 5.18 é apresentado o gráfico referente aos modelos anteriormente discutidos, porém 

com uma maior taxa de armadura passiva, de 1,5%. Se comparados os gráficos, pode-se 

perceber um leve aumento na economia de aço na armadura de punção entre os procedimentos 

devido ao aumento da taxa de armadura de flexão.  

Observando os gráficos, 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 variação no carregamento, não há um padrão. No caso de pilares 50x50 

cm onde há uma distribuição na laje de 2 cabos por metro, quando o carregamento aumenta, a 

economia também sofre um incremento sutil. Já para pilares semelhantes, mas com lajes de 3 

cabos por metro, ocorre o oposto. 

Figura 5. 18 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (3) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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compressão, que possui uma economia maior que o pilar 40x40 para mesma distribuição de 

cordoalhas. 

Finalmente, para todos os casos, quando há um aumento de número de cordoalhas por metro na 

laje também se observa uma maior economia por parte do procedimento normativo europeu no 

dimensionamento à punção. 

5.1.4 Pilares de canto – 4  

• Comparação entre NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 2004 

Nos gráficos a seguir, serão mostradas as comparações para pilares de canto entre os 

procedimentos normativos brasileiro e europeu. Majoritariamente o Eurocódigo apresenta 

resultados mais econômicos do que a NBR 6118:2014. Esse fato só não é mantido para todos 

modelos de pilares com seção 50x50 cm. Portanto, foram calculadas as diferenças de utilização 

de aço para punção substituindo-se o procedimento europeu pelo brasileiro para pilares 50x50, 

e o contrário para todos demais casos.  

Figura 5. 19 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (4) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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que o carregamento de sobrecarga cresce, a economia de aço diminui, porém não tende para 

um valor específico. 

Em todos os modelos estudados, quando a seção do pilar aumenta ocorre uma diminuição na 

economia entre as normas. Nessa observação, para as menores sobrecargas a diferença na 

economia se mostra ser maior quando a seção é aumentada, e tem leves decréscimos para 

sobrecargas maiores. 

Quanto ao nível de protensão, pode-se dizer que quando há um aumento na tensão de 

compressão, também se percebe um acréscimo na economia de armadura entre os 

procedimentos. Essa diferença de economia é maior para menores cargas, e tende-se a 

estabilizar em 30% para pilares de seção 30x30cm, 20% para pilares 40x40 cm e pouco menos 

de 15% para seções 50x50 cm.  

Já a Figura 5.20 apresenta o gráfico comparativo para os modelos semelhantes ao anterior, 

porém para taxa de armadura de flexão superior. Primeiramente pode-se notar a ausência de 

dados para o carregamento de 2 kN/m² nos modelos de 3 cordoalhas por metro. Esse fato ocorre 

pois o Eurocódigo prescinde de armadura de punção nesse caso. Se comparados os gráficos das 

Figuras 5.19 e 5.20, nota-se que há um aumento na economia entre os procedimentos quando 

se eleva a taxa de armadura passiva nos modelos. 

Figura 5. 20 Comparação NBR x EN - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (4) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Ainda na Figura 5.20 percebe-se que a variação 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 o aumento de seções, pode-se dizer que quando o pilar tem uma mudança de seção de 

30x30 para 40x40 cm, há uma significativa redução na economia de armadura de punção. Já 

para a mudança de 40x40 para 50x50 cm, essa redução é suave, embora aconteça.  

Enfim, quanto à tensão de protensão, nota-se que quando se aumenta o nível de protensão a 

economia entre as normas cresce, porém é menos visível a tendência a se estabilizar, como 

observado no gráfico da figura anterior. 

• Comparação entre NBR 6118:2014 e ACI 318 -19 

Para este tópico serão observados os resultados obtidos no dimensionamento à punção pelos 

procedimentos normativos NBR 6118:2014 e ACI 318-19. Se faz necessária a observação que, 

nesse caso, majoritariamente a norma brasileira possui resultados menos conservadores que a 

norma americana. Essa afirmação só não se faz verdade para carga de 2kN/m² em modelos de 

distribuição de armadura ativa de 2 cabos por metro, pilares de seção 30x30, com fck C 40 e 

ambas taxas de armadura passiva e C 30 para taxa de 0,6%.  

Figura 5. 21 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (4) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Portanto, para os gráficos das Figuras 5.21 e 5.22 a economia foi calculada substituindo-se o 

dimensionamento pelo código americano pelo brasileiro, com exceção aos modelos citados 

anteriormente, onde ocorreu o oposto. 

Na Figura 5.21, percebe-se que a variação na economia entre as normas fica entre 

aproximadamente 12% a 69%. À medida que a sobrecarga de utilização cresce nos modelos, há 

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

Já observando as seções dos pilares, nota-se que quando a seção é aumentada a economia de 

armadura cresce, para todos modelos. Esse incremento é maior na mudança de pilares de 30x30 

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

Quanto ao nível de protensão, verifica-se que quando se aumentam o número de cabos por 

metro, a economia de armadura cresce, sendo a diferença 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 seção 40x40 cm 59% e pilares 50x50 cm tendem a ter 60% 

de economia.  

Figura 5. 22 Comparação NBR x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (4) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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A economia dos modelos se situa entre, aproximadamente 10 a 76%. Majoritariamente quando 

a sobrecarga aumenta, há um crescimento na economia de armadura entre os procedimentos. 

Apenas para pilares de seção 40x40 cm e 50x50 cm com 3 cordoalhas por metro ocorre o 

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

Para a seção dos pilares, percebe-se que em todos os modelos quando a seção aumenta há um 

incremento na economia.  

Finalmente, para tensão de compressão, pode ser afirmado que quando as lajes possuem mais 

cordoalhas de protensão por metro há um incremento na economia, principalmente para 

menores sobrecargas. À medida que o carregamento cresce, há uma tendência dos modelos a 

se estabilizar em uma porcentagem de economia, para o caso de pilares de seção 30x30 cm esse 

valor é de 45%, de 40x40 cm em 60% e para última seção 70%. 

• Comparação entre EN 1992-1-1 2004 e ACI 318 -19 

Figura 5. 23 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=0,6% (4) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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318-19. Portanto, nos gráficos são apresentadas as economias geradas pela mudança de 

dimensionamento do código americano pelo europeu. 

Na Figura 5.23 pode-se notar que a economia gerada entre os procedimentos varia de 35 a 72%. 

Majoritariamente, à medida que a sobrecarga aumenta, a economia de armadura cresce. Porém 

isso não ocorre para os modelos de pilares com seção 30x30 cm e 40x40 cm para a maior tensão 

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

Se observados os dados a respeito de seção, nota-se que quando ocorre a mudança de seção de 

30x30 cm para 40x40 cm, a economia de armadura de punção cresce entre os procedimentos. 

Porém, na mudança de seção de 40x40 cm para 50x50 cm, a economia diminui. Isso ocorre 

para ambas tensões de compressão. 

Quanto ao nível de protensão, quando há um aumento no número de cordoalhas por metro, há 

um crescimento na economia, para todos os modelos. Essa diferença é maior para cargas 

menores, mas não se pode afirmar que há uma tendência, pois seriam necessários mais dados. 

Figura 5. 24 Comparação EN x ACI - 2 e 3 cordoalhas por metro e taxa de armadura passiva ρ=1,5% (4) 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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armadura de punção entre os procedimentos, gerado pelo aumento na taxa de armadura de 

flexão. 

Os percentuais de economia nesse caso variam de 54 a 77%. Majoritariamente, com o acréscimo 

de sobrecarga a economia se reduz. Isso só não ocorre para os modelos de seção 30x30 e 50x50 

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

Quanto à seção dos pilares, nota-se que quando esta passa de 30x30 cm para 40x40, há um 

aumento na economia de aço entre os procedimentos, porém há uma redução quando esta passa 

para seção 50x50.  

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

significativo na economia de aço.  

5.2 Comparação de taxas de armadura passiva de flexão 

Nesse tópico foram comparados os resultados obtidos para o dimensionamento com taxas de 

armadura passiva de flexão distintas, de 0,6% e 1,5%. São apresentados nos gráficos a seguir o 

percentual de redução de armadura de punção necessária quando se substitui no 

dimensionamento a menor taxa de armadura pela maior.  

Os comparativos foram feitos para cada procedimento normativo, sendo apresentados em 

gráficos para pilares internos com momento em uma ou duas direções e gráficos para pilares de 

borda ou de canto, aqui intitulados de extremidade. Para cada consideração há dois gráficos, 

um para lajes com distribuição de duas cordoalhas de protensão por metro e o outro com três 

cordoalhas.  

Para essas análises também foi feita a consideração de se utilizar apenas os resultados obtidos 

para a resistência característica do concreto à compressão (fck) de 35 MPa. Esse fato se deve 

pois não foram observadas diferenças significativas na área de aço de armadura de punção 

necessária para variação do fck. 

Não foram feitos gráficos comparativos para o procedimento normativo americano ACI 318:19. 

Isso se deve ao fato que a norma não considera a contribuição da distribuição de armadura 

passiva para o cálculo de verificação à punção. Portanto, para todos os casos estudados, a 

necessidade de armadura de punção 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 

• Pilares internos com momento em 1 e 2 direções  

O gráfico da Figura 5.25 mostra o percentual de redução na utilização de armadura de punção 

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 direções, com distribuição de 2 cordoalhas 

por metro.  

Nota-se que para essas condições, as reduções nos percentuais ficam entre valores de 7,5 a 40%, 

tendo grande variação. Pode-se afirmar que quanto maior o carregamento imposto, menor é a 

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

Figura 5. 25 Comparação de taxas de armadura passiva pilares internos - 2 cabos por metro NBR 6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Observando as divergências entre pilares estudados, nota-se que a economia de armadura 

gerada na substituição de taxas de armadura é maior para pilares com momento em 2 direções, 

para todos os casos dimensionados pela NBR 6118:2014.  

Já o gráfico da Figura 5.26 apresenta os resultados para o mesmo comparativo descrito acima, 

porém para lajes com distribuição de 3 cordoalhas por metro. Nota-se que a economia gerada 

para utilização de armadura de punção varia de, aproximadamente 7,5% a 40%. 

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

diminui consideravelmente, em todos casos estudados.    

Quanto à seção, nota-se que quanto maior o comprimento do lado do pilar, a economia é maior. 

Para pilares com momento em 1 direção, a diferença de economia entre seções 30x30 para 

40x40 cm é de, aproximadamente, 7,5% para sobrecargas menores e tende a estabilizar em, 

aproximadamente, 8%. Quando a mudança se da de 40x40 para 50x50 cm, a diferença na 

economia é de 9,5% para sobrecargas menores, tendendo a se estabilizar em uma economia de 

9%. Já para pilares com momentos em 2 direções, nota-se uma variação 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 variação de 12,5% para sobrecargas 

menores, se estabilizando em 11% de economia. 

Figura 5. 26 Comparação de taxas de armadura passiva pilares internos - 3 cabos por metro NBR 6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Finalmente, quando observados os posicionamentos de pilares, nota-se que a economia gerada 

pela mudança na taxa de armadura passiva é maior para pilares com momento em 2 direções. 

• Pilares de borda e de canto 

Nos gráficos a seguir, será analisada a economia de armadura de punção gerada pela 

substituição 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 estão apresentados os dados para laje com distribuição de 2 cordoalhas por 

metro. Nota-se que a economia gerada com a mudança na taxa de armadura passiva fica entre 

5% e 36%. Também se percebe comportamento semelhante aos gráficos anteriores, visto que 

quando a sobrecarga aumenta, há uma brusca redução na economia de armadura para punção. 

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

6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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menores, as diferenças percentuais de economia são, aproximadamente de 6% e 9% quando 

comparadas as seções de 30x30 e 40x40, e após 40x40 e 50x50, respectivamente. Para 

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

Já se observado o posicionamento do pilar na laje, nota-se que a economia de armadura de 

punção gerada pela mudança na taxa de armadura de flexão é maior, em todos os casos 

estudados, para pilares de canto. 

Para a Figura 5.28, apresenta-se o gráfico de economia de armadura para o mesmo caso de laje 

do gráfico anterior, porém com distribuição 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 os casos, a 

economia é menor quando a sobrecarga aumenta. 

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

6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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comparação de 40x40 e 50x50 cm. Para sobrecargas elevadas, a economia de armadura de 

punção 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 

• Pilares internos com momentos em 1 e 2 direções 

Neste tópico foram analisadas as economias de armadura de punção 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 direções.  

A Figura 5.29 apresenta o gráfico de economia obtida para uma distribuição de 2 cordoalhas de 

protensão por metro na laje. Nota-se que há uma variação percentual de, aproximadamente, 

10% a 33%. Para todos os casos, quando a sobrecarga aumenta, verifica-se uma brusca redução 

na economia de armadura de punção. 

Figura 5. 29 Comparação de taxas de armadura passiva pilares internos - 2 cabos por metro EN 1992-1-1 2004 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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comparadas as seções 40x40 e 50x50 cm, para sobrecargas de até 3,5 kN/m². Já para pilares 

com momento em 2 direções, os valores são de 3,5% e 10% para comparação entre seções 

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

Já quanto ao posicionamento do pilar na laje, nota-se que pilares com momento em 2 direções 

possuem uma maior economia de armadura de punção do que pilares com momento em 1 

direção para todos os casos analisados quando se modifica no dimensionamento as taxas de 

armadura passiva. Essa economia é de, aproximadamente, 10% para todas as seções. 

A Figura 5.30 apresenta os resultados comparativos para a mesma laje em questão do gráfico 

anterior, porém com distribuição de 3 cordoalhas por metro. Nota-se que a economia dos 

modelos varia de 10% a 38%. Além disso, para todos os casos abordados, quanto maior a 

sobrecarga, menor a economia gerada pela alteração de taxa de armadura de flexão.  

Quando verificadas as seções dos pilares, pode-se afirmar que a economia é maior para pilares 

com seções maiores. Em pilares com momento em 1 direção e sobrecargas menores, a diferença 

percentual na economia é de, aproximadamente 3% se comparados os resultados de seção 

30x30 cm e 40x40 cm enquanto é de 12,5% para comparação de 40x40 e 50x50 cm. Já para 

pilares com momento em 2 direções esses valores são de, aproximadamente, 2,5% e 7,5% 

quando comparadas as seções de 30x30 e 40x40, e após 40x40 e 50x50, respectivamente.  

Figura 5. 30 Comparação de taxas de armadura passiva pilares internos - 3 cabos por metro EN 1992-1-1 2004 

 

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, averígua-se que pilares com momento em 2 direções proporcionam uma 

economia de armadura de punção maior quando alteradas as taxas de armadura de flexão. A 

diferença entre essas economias é de, aproximadamente 15,5% para pilares com seção 30x30 

cm, 10% para pilares de seção 40x40 cm e, finalmente, 9,5% para pilares 50x50 cm. 

• Pilares de borda e de canto 

Nos gráficos que se seguem, foram analisadas as economias de armadura de punção 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 distribuição de 2 cordoalhas 

por metro. Percebe-se que para pilares de borda de seção 30x30 e 40x40 há somente dados para 

sobrecarga de 2 kN/m². Esse fato se deve pois no dimensionamento do Eurocódigo para pilares 

de borda, os modelos não passaram na verificação da primeira superfície crítica de análise.  

Nota-se que os valores de economia de armadura estão 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 Comparação de taxas de armadura passiva pilares de extremidade - 2 cabos por metro EN 1992-1-1 

2004

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Observando a seção dos pilares, verifica-se que para pilares de borda a economia é maior para 

pilares com seções maiores. Para a sobrecarga de 2kN/m², tem-se uma diferença percentual na 

economia de, aproximadamente 1,6% se comparados os resultados de seção 30x30 cm e 40x40 

cm enquanto é de 4,6% para comparação 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 seção 30x30 cm e 40x40 cm, já para seção de 50x50 cm há uma queda na economia de, 

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

Finalmente, quando comparados os posicionamentos dos pilares na laje, a economia de 

armadura de punção gerada pela mudança na taxa de armadura de flexão é maior para pilares 

de canto, em todos os casos. Ainda se nota que a diferença de economia entre pilares de borda 

e de canto tende a ser menor tão quanto a seção dos pilares é maior. 

Já no gráfico apresentado na Figura 5.32, são apresentados os resultados para a laje semelhante 

à descrita anteriormente, porém para distribuição de 3 cordoalhas de protensão por metro. A 

economia de armadura nesse caso fica entre 10% a 36%, aproximadamente. Também se observa 

que quanto maior a sobrecarga, menor a economia para todos os casos. 

Figura 5. 32 Comparação de taxas de armadura passiva pilares de extremidade - 3 cabos por metro EN 1992-1-1 

2004 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Quanto à seção dos pilares, segue-se com as mesmas observações tiradas do gráfico anterior. 

Em pilares de borda a economia se apresenta maior para pilares com seções maiores, e para 

pilares de canto ocorre o inverso. Em sobrecarga de 2kN/m², as diferenças na economia de 

armadura são de 1,9% e 6,7% se comparados os resultados de seções com lados 30 cm versus 

40 cm e 40 cm versus 50 cm, respectivamente. Já em pilares de canto a economia de armadura 

se altera muito pouco para pilares com seção 30x30 cm e 40x40 cm, enquanto para seção de 

50x50 cm há uma queda na economia de, aproximadamente 7,5% se comparada às 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 Eurocódigo. 

5.3 Comparação de tensão de compressão devido à protensão 

Nesse item foram comparados os resultados obtidos para o dimensionamento de lajes com 

diferentes tensões de compressão devido à protensão. Nos gráficos das figuras de 5.33 a 5.41, 

são apresentados os percentuais de redução de armadura de punção necessária quando se 

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

Para cada tópico do procedimento normativo, são apresentados dois gráficos, um para lajes com 

taxa de armadura passiva de 0,6%, e o outro para 1,5%. Nas análises foram considerados os 

resultados obtidos utilizando o parâmetro de resistência característica do concreto à compressão 

(fck) de 35 MPa.  

5.3.1 NBR 6118:2014 

• Pilares internos com momento em 1 e 2 direções  

Nos gráficos apresentados nas Figuras 5.33 e 5.34, são mostradas as economias de armadura de 

punção obtidas quando se substitui, no dimensionamento da norma brasileira, o número de 

cordoalhas de protensão na laje de 2 para 3 cabos por metro, para pilares internos com momento 

em 1 e 2 direções.  

Na Figura 5.33 podem ser vistos os resultados descritos para laje com taxa de distribuição 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 tensão de protensão diferentes. 

Se observadas as seções dos pilares, nota-se que quando a seção passa de 30 cm de lado para 

40 cm, há um pequeno incremento na economia entre os modelos, na casa dos 4% tanto para 

pilares com momento em 1 direção, quanto para pilares com momento em ambas direções. Já 



152 

 

quando o lado passa a ter 50 cm, essa economia tem um aumento mais expressivo, de, 

aproximadamente 10% para pilares com momento em 1 direção 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 punção devido ao aumento 

do número de cordoalhas por metro na laje é maior para pilares com momento em 2 direções, 

em todos os casos analisados.  

Figura 5. 33 Comparação tensão de protensão para pilares internos – p=0,6% NBR 6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Finalmente, quanto ao posicionamento do pilar na laje, pode-se dizer que há uma maior 

economia em pilares com momento em 2 direções, sendo essa variação maior para pilares com 

50 cm de lado, quando comparados com pilares com momento em 1 direção. 

Figura 5. 34 Comparação tensão de protensão para pilares internos – p=1,5% NBR 6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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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 diferença de economia para pilares de 40 cm de lado e 50 cm, essa divergência 

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 punção maior do que pilares 

de borda quando o número de cordoalhas por metro aumenta na laje. Essa diferença chega aos 

10% para pilares com seção 30x30 cm, 14,5% para pilares de 40 cm de lado e 9% para pilares 

com 50 cm de lado. 

Figura 5. 35 Comparação tensão de protensão para pilares de extremidade – p=0,6% NBR 6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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aproximadamente de 5% e 5,5% quando comparadas as seções de pilares com lados de 30cm e 

40 cm, e após 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 Comparação tensão de protensão para pilares de extremidade – p=1,5% NBR 6118:2014 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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quando comparadas as seções de pilares com 40 cm de lado e 50 cm, sendo a variação de até 

5% em pilares com momento em 1 direção, e de 11,5% pilares com momento em 2 direções. 

Observando as diversas economias de armadura de punção entre pilares com posicionamentos 

diferentes na laje, nota-se que a economia gerada com o aumento de cabos de protensão na laje 

é maior para pilares com momento em 2 direções. 

Figura 5. 37 Comparação tensão de protensão para pilares internos – p=0,6% EN 1992-1-1 2004 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Já 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 alteração de 

taxa de armadura de flexão.  

Se observadas as seções dos pilares, é possível verificar que, em pilares com momento em 1 

direção, a diferença percentual na economia é quase inexistente se comparados os resultados da 

seção de pilares com 30 cm de lado e 40 cm de lado. Isso ocorre pois só há a sobrecarga de 3,5 

kN/m² com valores possíveis de comparação, e, nesse caso, o fato acontece. Já comparando 

pilares com 40 cm de lado e 50 cm de lado, tem-se uma diferença de até 9,5%. Enquanto para 

pilares com momento em 2 direções os percentuais de diferença são irrelevantes para lado de 

30 cm e 40 cm, e de até 5% se comparados pilares com lado de 50 cm. 

 Finalmente, em todos os modelos a economia é maior para pilares com momento em 2 direções. 
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Figura 5. 38 Comparação tensão de protensão para pilares internos – p=1,5% EN 1992-1-1 2004 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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Finalmente, quanto ao posicionamento dos pilares na laje, é verdade afirmar que a economia de 

armadura de punção é maior para pilares de canto, em todos os casos.  

Figura 5. 39 Comparação tensão de protensão para pilares de extremidade – p=0,6% EN 1992-1-1 2004 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 

Figura 5. 40 Comparação tensão de protensão para pilares de extremidade – p=1,5% EN 1992-1-1 2004 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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A Figura 5.40 mostra o gráfico de resultados para a mesma laje descrita, porém com taxa de 

armadura passiva maior, de 1,5%. A mesma observação 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 comparação, a economia de armadura de punção é menor. 

Quanto às seções, em pilares de borda, observa-se que há uma pequena diferença de economia 

entre pilares com 30 e 40 cm de lado, enquanto estes divergem de 7,5% quando comparados a 

pilares de seção 50x50 cm. Já para pilares de canto, a economia é maior em seções com 30 cm 

de lado, com 4,5% de diferença para pilares com lado de 40 cm. E ainda a diferença 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 punção gerada pelo aumento do número de 

cabos na laje é maior para pilares de canto. 

5.3.3 ACI 318:19 

• Pilares internos com momentos em 1 e 2 direções 

Nesse tópico será analisado a economia de armadura de punção para pilares internos, geradas 

pela substituição, no dimensionamento da norma americana, o número de cordoalhas de 

protensão por metro na laje, de 2 para 3 cabos. Para a norma americana, a mudança na taxa de 

armadura passiva não interfere nos resultados, visto que esse procedimento normativo não 

considera a contribuição dessa armadura para verificação à punção. Portanto, existe apenas um 

gráfico compara tivo nesse caso. 

No gráfico da Figura 5.41, são 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 punção. 

Quanto às seções dos pilares, pode-se dizer que quanto maior o lado do pilar, maior é a 

economia gerada pelo aumento de cordoalhas na laje. As diferenças percentuais, tanto para 

pilares com momento em 1 direção quanto para pilares com momento em 2 direções, são 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, não há grandes diferenças de 

economia se comparados pilares com momento em 1 e 2 direções. 

Não existem gráficos comparativos para pilares de borda e de canto, visto que, para a norma 

americana, não é considerada a contribuição das cordoalhas de protensão no caso de o pilar ter 
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alguma seção a menos de 4 vezes a altura da laje da continuidade da borda, que é a situação 

apresentada. 

Figura 5. 41 Comparação tensão de protensão para pilares internos – p=0,6% e p=1,5% ACI 318:19 

 

Fonte: Elaborado pelo Autor. 
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6 CONCLUSÕES  

Nesse capítulo são apresentadas as conclusões relativas aos resultados das análises e estudos 

realizados nos capítulos anteriores. As análises paramétricas abrangeram cálculos de área de 

aço de armadura de punção necessárias em ligações laje-pilar para pilares submetidos a 

momento em uma e duas direções, de borda e de canto. Todas as lajes possuíam a mesma altura 

total, os parâmetros variáveis de estudo de caso foram: sobrecarga, seção dos pilares, taxa de 

armadura passiva, nível de protensão na laje e resistência característica à compressão do 

concreto (fck). Foram realizados os dimensionamentos para três procedimentos normativos 

vigentes, a norma brasileira NBR 6118:2014, europeia EN 1992-1-1 2004 e americana ACI 

318-19. 

Ao término do capítulo, serão apontadas sugestões para trabalhos futuros que possibilitem 

continuidade dos estudos realizados. Dessa forma, incentiva-se o avanço dos conhecimentos a 

respeito de punção e a constante atualização e melhoramento dos procedimentos normativos. 

6.1 Considerações a respeito dos parâmetros  

Nesse tópico será discutido o que foi observado, no geral, por meio dos resultados obtidos nos 

dimensionamentos, apresentados no Capítulo 4. 

Pode-se afirmar que, para todos os modelos e procedimentos normativos analisados, a NBR 

6118:2014, o EN 1992-1-1 2004 e o ACI 318-19, quando a sobrecarga imposta à laje fica maior, 

a área de aço necessária para verificação à punção também aumenta, sendo assim diretamente 

relacionadas. 

Já quanto à seção dos pilares analisados, nota-se uma relação inversa, visto que, em todos os 

casos, a área de aço necessária diminuiu quando a seção do pilar passou a ser maior, para a 

mesma laje e as mesmas demais condições impostas de carregamento e demais parâmetros. 

Quando discutidos os modelos a respeito do acréscimo na taxa de armadura de flexão, percebeu-

se que, para a norma americana, os resultados do dimensionamento não se alteravam, visto que 

o procedimento normativo não considera essa taxa para resistência à punção da laje. Ou seja, 

tanto para taxa de 0,6% de armadura passiva, quanto para 1,5%, a área de aço de armadura de 

punção calculada era a mesma no ACI 318-19, em todos os casos vistos. 

Para norma brasileira e europeia, quando a taxa de armadura de flexão aumenta, mantendo-se 

os demais parâmetros iguais, a área de aço de armadura de punção se reduz, para todos os 

modelos analisados.  
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Quando analisado o parâmetro relativo à quantidade de cabos de protensão 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: 

não houver nenhuma seção a menos de quatro vezes a altura da laje de alguma continuidade da 

borda; o fck for inferior a 35 MPa e a tensão de compressão devido à protensão estiver entre 

0,86 MPa e 3,45 MPa. Nesse caso, os modelos para pilar de borda e de canto não foram 

dimensionados como lajes protendidas, e, além desses, os modelos onde o fck considerado era 

de 35 MPa e 40 MPa.  

Portanto, para os modelos de pilares internos com momento em 1 ou 2 direções e fck de 30 MPa, 

o código americano demonstrou uma significativa redução na necessidade de armadura de 

punção quando a tensão de compressão gerada pela protensão aumentou. O mesmo foi 

verificado para os procedimentos normativos brasileiro e europeu, que consideram a protensão 

em todos os casos, sem exceções.  

Há também outra divergência entre as normas sobre a consideração a respeito da protensão. As 

normas ACI 318-19 e NBR 6118:2014 levam em consideração para o cálculo da resistência à 

punção os cabos que atravessam um perímetro afastado de d/2 das bordas dos pilares, sendo d 

a altura útil da laje. Já o Eurocódigo leva em consideração os cabos afastados de um perímetro 

2d da face dos pilares, o que contabilizou um número de cabos maior, na maioria dos cabos, 

visto que dependia da distribuição desses na laje. 

Quanto ao último parâmetro analisado, a resistência característica à compressão do concreto, o 

fck, notou-se que o aumento da resistência não trazia grandes mudanças significativas no 

dimensionamento à punção para nenhum procedimento. Para as normas brasileira e europeia, a 

redução na área de aço de armadura de punção quando havia um aumento do fck era, em média, 

de 0,1 cm². Já para norma americana esse valor era pouco maior, mas essa mudança não gerou 

redução significativa para trazer grande economia de armadura de punção. 

6.2 Considerações sobre as comparações entre os procedimentos normativos 

6.2.1 Pilares internos com momento em 1 direção 

Se observados pilares internos com momento em 1 direção, conclui-se que o procedimento 

normativo brasileiro é menos conservador dentre os demais, chegando a valores de economia 

em 28%, se comparado ao Erocódigo, e até 71% com relação ao ACI 318-19. A norma 

americana se mostrou ser a mais conservadora nos modelos dimensionados.  
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Com relação à 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 vistos 

em relação à norma americana. Quanto à seção dos pilares, se comparadas as normas brasileira 

e europeia, nota-se que a economia gerada pela NBR 6118:2014 é maior para seções maiores. 

Já entre NBR 6118:2014 e ACI 318-19, a economia da norma brasileira cai quando a seção do 

pilar aumenta. O mesmo ocorre quando observado o Eurocódigo e a norma americana, a 

economia do EN 1992-1-1 diminui para seções maiores.  

No caso de tensão de compressão devido à protensão, para todas as comparações realizadas as 

economias geradas entre os procedimentos são maiores quando o número de cabos por metro 

aumenta. Ou seja, quando passa de 2 para 3 cordoalhas por metro, o dimensionamento à punção 

pela NBR 6118:2014 gera uma economia maior com relação ao ACI 318-19 e o EN 1992-1-1, 

e o Eurocódigo também tem uma economia significativa maior do que o código americano. 

Nesse caso, os gráficos foram apresentados apenas para o fck de 35 MPa, ou seja, o código 

americano não apresentou diferenças na área de aço necessária com a mudança do número de 

cabos, visto considerações da norma. 

Finalmente, para taxa de armadura de flexão, nota-se um aumento na economia gerado pelo 

dimensionamento pela norma brasileira em relação às demais quando a taxa aumenta. Nesse 

caso, nas comparações com o código americano a observação fica clara, principalmente pelo 

motivo de que o procedimento normativo não considera esse parâmetro como contribuinte na 

resistência à punção da laje 

6.1.2 Pilares internos com momento em 2 direções 

Quando analisados os resultados de dimensionamento à punção e as comparações realizadas 

para pilares internos com momento em duas direções, percebe-se que o procedimento menos 

conservador dentre os demais é o Eurocódigo, demonstrando economia de até 25% em relação 

à NBR 6118:2014 e 82% ao ACI 318-19.  Majoritariamente, o procedimento mais conservador 

é o código americano, tendo diferenças no dimensionamento de até 78% quando comparado 

com a norma brasileira. Porém, em alguns modelos, a norma brasileira apresentou áreas de aço 

de armadura de punção superiores no dimensionamento. 

Para parâmetros de sobrecarga, em todas as comparações, majoritariamente, quando os demais 

parâmetros se mantinham e a sobrecarga aumentava, a economia gerada pela substituição no 

dimensionamento entre os procedimentos diminuía.  
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Já quanto à seção dos pilares, pode-se afirmar que, majoritariamente, quando a seção aumenta 

a economia entre os procedimentos diminui. Esse fato não é observado na comparação entre 

NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1 para mudança de seção de 40 cm de lado para 50 cm, quando 

o aumento da seção gera uma maior economia por parte do Eurocódigo.  

Com relação à tensão de compressão gerada pelo número de cabos de protensão, nota-se que 

quanto maior o número de cabos por metro na laje, maior a economia gerada entre os 

procedimentos comparados. Aqui também se faz a observação do código americano, já que para 

o fck utilizado não foi contabilizado a protensão em nenhum modelo.  

Finalmente, quando a taxa de armadura de flexão é elevada de 0,6% para 1,5% nota-se uma 

maior diferença no dimensionamento dos procedimentos, ou seja, o Eurocódigo apresenta uma 

economia maior que a norma brasileira, e essa também apresenta uma economia maior relativa 

ao código americano. 

6.1.3 Pilares de borda 

Nas análises realizadas em pilares de borda, nota-se que a NBR 6118:2014 se mostrou ser a 

mais econômica para o dimensionamento à punção. Há uma economia de armadura de até 51% 

se comparada com a norma europeia, e de até 84% quando comparada com a norma americana. 

Entre as normas ACI 318-19 e EN 1992-1-1, o Eurocódigo apresentou ser mais econômico com 

reduções de área de aço em até 70%. Nesse caso, o procedimento mais conservador é o 

americano. 

Nos estudos realizados para pilares de borda, foi verificado que existem poucos dados para o 

Eurocódigo, visto que, com os parâmetros definidos, poucos modelos passaram na verificação 

do primeiro perímetro crítico. Dessa forma, nas comparações realizadas que envolveram essa 

norma, não tiveram dados suficientes para avaliação quanto à sobrecarga para pilares de seções 

de 30 e 40 cm de lado. Para pilares de 50 cm, os dados de sobrecarga até 3 kN/m² mostraram 

que quando a sobrecarga se eleva, a economia gerada entre o Eurocódigo e as demais normas, 

majoritariamente, aumenta.  Já 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 seção dos pilares, nota-se que, se comparadas a norma brasileira e a europeia, há um 

aumento na economia de armadura de punção pela NBR 6118:2014 quando a seção do pilar 

aumenta. Majoritariamente, o mesmo ocorre quando comparadas as normas brasileira e 

americana. Já para comparação entre as normas americana e o Eurocódigo, nota-se que quando 

a seção do pilar é maior, a economia gerada pelo dimensionamento pelo EN 1992-1-1 diminui. 
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Quanto à tensão de protensão, quando comparados os demais procedimentos com o ACI 318-

19, observa-se que quando o número de cabos na laje é maior, a economia gerada pelos 

procedimentos em relação à norma americana cresce. Já quando se substitui o dimensionamento 

à punção da NBR 6118:2014 para o EN 1992-1-1 nota-se pouca diferença de economia gerada 

pelo aumento da protensão em pilares de até 40 cm de lado, e uma economia maior para pilares 

de 50 cm.  

Por fim, observa-se que com o aumento na taxa de armadura passiva de flexão dos modelos, 

em todos os casos a economia de armadura gerada entre os procedimentos é maior.  

6.1.4 Pilares de canto 

Analisando os resultados para pilares de canto, pode-se concluir que, no geral, a norma mais 

econômica para o dimensionamento à punção é o EN 1992-1-1. Quando confrontados os 

procedimentos europeu e brasileiro, observou-se que, majoritariamente, o Eurocódigo trazia 

resultados mais econômicos, de até 62% de diferença. Porém, para pilares de seção 50x50 cm, 

a norma brasileira proporcionou menores áreas de aço. Já quando comparadas as normas 

brasileira e americana, no geral, a NBR 6118:2014 apresentou economia maior, de até 76%. 

Entre o Eurocódigo e o ACI 318-19, observa-se uma economia por parte na norma europeia de 

até 77%. Sendo assim, não se pode afirmar nesse caso qual procedimento traria maior economia 

no dimensionamento, pois depende dos parâmetros e modelos analisados.  

Quanto ao parâmetro de sobrecarga, verifica-se que a economia entre o Eurocódigo e a norma 

brasileira se reduz à medida que a sobrecarga é maior. Já comparando a NBR 6118:2014 com 

o ACI 318-19, ocorre o oposto, a economia gerada pelo dimensionamento utilizando a norma 

brasileira é maior para sobrecargas maiores. Já se comparados os procedimentos americano e 

europeu, não há um padrão que se possa observar quanto ao aumento de sobrecarga e a 

economia entre as normas. 

A respeito da seção dos pilares, quando comparadas as normas NBR 6118:2014 e EN 1992-1-

1, pode-se afirmar que quando a seção dos pilares aumente, a economia gerada pelo Eurocódigo 

diminui. Já entre a norma brasileira e a americana, nota-se que a economia aumenta à medida 

que a seção do pilar fica maior. Por fim, entre a norma americana e o Eurocódigo há um 

acréscimo de economia quando a seção passa de 30 cm para 40 cm de lado, e uma redução 

quando a seção passa a ser 50x50 cm.  
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Para as tensões de compressão devido à protensão, para todos as comparações realizadas foi 

verificado que quando o número de cabos aumenta, a economia entre os procedimentos também 

aumenta. 

Por fim, para as taxas de armadura passiva, verifica-se que em todas as comparações, quando a 

taxa aumentou, houve um aumento na economia entre os procedimentos normativos.  

6.3 Considerações a respeito do parâmetro de taxa de armadura de flexão 

Neste tópico serão apresentadas as conclusões obtidas por meio das avaliações feitas no capítulo 

5.2. Os gráficos mostraram as economias de armadura de punção geradas quando se substituía, 

em cada procedimento normativo, a taxa de armadura de flexão de 0,6% para 1,5%.  

Para a NBR 6118:2014, foi visto que a substituição da taxa gerou economia no 

dimensionamento da ordem de 7,5% a 40% para pilares internos com momento em 1 e 2 

direções. Já em pilares de borda e canto, esses valores foram de 5% a 40%. Em todos os 

modelos, a economia se mostrou ser maior para carregamentos menores. Também foi observado 

o padrão da economia de armadura ser maior para seções maiores de pilares. Quando 

comparados os pilares de acordo com o seu posicionamento na laje, o aumento da taxa de 

armadura passiva mostrou trazer economia maior para pilares com momento em 2 direções, 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 flexão 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 seção dos pilares é maior, a economia de armadura 

de punção também é maior. Já para pilares de canto, quando a seção é maior a economia é 

menor. Neste caso, observa-se uma economia maior para pilares com momento em 2 direções 

e de canto, se analisados pilares internos e de extremidade, respectivamente. Há de se fazer a 

observação que para pilares de borda foram analisados apenas um dado de sobrecarga por 

gráfico, para pilares de 30 e 40 cm de lado, visto que os demais casos não passaram no 

dimensionamento.  

Não houve comparação para a norma americana ACI 318-19, visto que esse procedimento não 

leva em consideração o fator de taxa de armadura passiva como contribuinte na resistência à 

punção.  
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6.4 Considerações a respeito do parâmetro de tensão de compressão 

São apresentadas as conclusões obtidas por meio das análises feitas no item 5.3 do capítulo 

anterior. Nesse item, comparou-se o dimensionamento das normas quando se aumentava a 

tensão de compressão dos modelos, isso ocorreu substituindo-se o parâmetro de 2 para 3 cabos 

por metro de protensão nas lajes. 

Na norma brasileira NBR 6118:2014, observou-se que, para pilares internos, a economia gerada 

pelo aumento na protensão 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, e maior 

quando a seção do pilar também era maior. Os modelos com pilares internos com momento em 

2 direções e pilares de canto mostraram uma economia superior quando se substituía a protensão 

no dimensionamento.  

Para o Eurocódigo, 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 

o mesmo comportamento descrito para norma brasileira de maiores economias para menores 

sobrecargas impostas. Já quanto à seção dos pilares, a economia se mostrou maior em seções 

maiores para pilares internos e de canto, porém menor para pilares de borda. Os modelos que 

tiveram maior economia com a alteração da tensão de compressão foram para pilares internos 

com momento em 2 direções e de canto. 

Finalmente, para o ACI 318-19, só existem conclusões a respeito de modelos com análise de 

pilares internos, visto que a norma não leva em consideração a protensão para apoios que 

estejam a menos de 4 vezes a altura da laje de distância de alguma continuidade da laje, que é 

o caso de pilares de extremidade. Para o código americano, observaram-se economias na ordem 

de 3% a 52%, sendo essas maiores para sobrecargas menores. Quando a seção do pilar era 

maior, a economia gerada pelo aumento na protensão também se mostrou ser maior. Pode-se 

dizer que, ligeiramente, a economia foi maior para modelos com pilares internos com momento 

em 2 direções. 

6.5 Sugestões para trabalhos futuros 

• Análises comparativas entre resultados obtidos nesse trabalho por meio de Software e 

ensaios de carga reais 

• Estudo de diversas alturas de laje 

• Análise de lajes semelhantes às estudadas neste trabalho para concreto armado, 

verificando assim a influência da protensão 
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• Realizar um estudo detalhado da ligação laje-pilar em utilizando-se software de 

elementos finitos, com discretização em elementos sólidos, de modo a se obter mais 

precisão nos resultados quanto aos esforços obtidos; 

• Avaliar seções de pilares retangulares e circulares; 

• Ensaiar fisicamente os modelos dimensionados por esse trabalho com a armadura de 

punção, a fim de comparar os resultados. 
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