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Resumo

O sistema estrutural com lajes lisas de concreto tem se destacado por proporcionar maior
versatilidade arquitetbnica em edificios. No entanto, é essencial que a estrutura seja
adequadamente dimensionada, considerando 0s requisitos minimos de seguranca e o estudo

do efeito da puncéo, para evitar rupturas localizadas e possiveis colapsos progressivos.

Em lajes lisas de concreto, as tensdes geralmente ocorrem nas regides de ligacGes laje-pilar,
resultantes da transmissdo de momentos devido a excentricidade no apoio. Este trabalho tem
como objetivo avaliar o desempenho de normas na estimativa da resisténcia a puncéo em lajes
lisas com transferéncias de momentos desbalanceados. A avaliacdo sera baseada em um banco
de dados com 120 resultados experimentais provenientes de ligacdes internas laje-pilar, sem a

presenca de armadura de reforco a puncgao.

As recomendacdes para projetos apresentadas pelas normas para estimativa da resisténcia a
puncdo em ligacdes entre laje-pilar apresentam divergéncias. Este trabalho verificara as
particularidades e contribui¢cbes das principais normas, como a ABNT NBR 6118:2023,
Eurocode 2:2014, ACI 318:2019 e as recomendagdes do fibo MODEL CODE 2010:2013, para
a previsdo da resisténcia a puncdo. Também serd analisado o banco de dados composto por
cargas excéntricas, investigando o efeito da excentricidade e (M/V) nas previsdes

normativas.

A avaliacdo dos modelos propostos foi realizada por meio da razdo entre a carga de ruptura
experimental e a carga de ruptura tedrica (Vu/VRrio). Os resultados indicaram
conservadorismo das normas na estimativa da puncgdo. Apesar dos estudos ja realizados sobre
0 tema, ainda é necessario um aprimoramento dos parametros normativos para aproximar a

resisténcia a pungdo em lajes lisas com transferéncias de momentos desbalanceados.
Palavras-chave:

Laje, puncdo, momento desbalanceado, normas.



Abstract

The structural system utilizing flat concrete slabs has gained prominence for offering
enhanced architectural versatility in buildings. However, it is imperative that the structure is
properly designed, taking into account minimum safety requirements and a study of the

punching shear effect to prevent localized failures and potential progressive collapses.

In concrete flat slabs, stresses typically concentrate at the slab-column connections due to the
transmission of moments caused by eccentricities at the support. This study aims to assess the
performance of design standards in estimating punching shear resistance in flat slabs with
unbalanced moment transfers. The evaluation is based on a database comprising 120
experimental results from internal slab-column connections without the presence of punching

shear reinforcement.

Design code recommendations provided by standards for estimating punching resistance in
slab-column connections exhibit discrepancies. This research will examine the specifics and
contributions the main design codes for concrete structures, such as ABNT NBR 6118:2023,
Eurocode 2:2014, ACI 318:2019, and recommendations from the fib MODEL CODE
2010:2013, regarding the prediction of punching resistance. Additionally, the database,
consisting of eccentric loads, will be analyzed to investigate the impact of eccentricity and

e (M /V) on the code predictions.

The evaluation of the proposed models was conducted by comparing the experimental
ultimate load capacity to the theoretical ultimate load capacity (Vu/VR,teo). The results
indicated conservative in the codes in estimating punching shear resistance. Despite prior
studies on this topic, there remains a need for refining code parameters to improve the

prediction of punching shear resistance in flat slabs with unbalanced moment transfers.
Keywords:

Slab flat, punching shear, unbalanced moment, code.
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1. INTRODUCAO

A NBR 6118:2023 classifica as lajes lisas como sistemas estruturais isentos de vigas, nas
quais elas se apoiam diretamente nos pilares ou por intermédio de capitéis, conforme ilustrado
na Figura 1.1. Esse sistema estrutural ganhou destaque como uma alternativa ao método
construtivo convencional, apresentando diversas vantagens, tais como facilidade de execucéo,
reducdo de consumo de materiais, e maior flexibilidade arquiteténica, uma vez que dispensa o

uso de vigas.

pilar de

/ canto

pilar
interno

pilar de
borda

Figura 1.1 — Laje lisa (Modificada Ferreira, 2010)

Apesar das vantagens citadas acima, o sistema estrutural com lajes lisas demonstra um
comportamento complexo na distribuicdo das cargas a flexdo e ao cisalhamento. Outra
desvantagem, conforme Silva (2018) observou, é a reducdo da rigidez global e 0 aumento da
fissuracdo. Um problema emblematico associado as lajes lisas é a possibilidade de ruptura
devido ao fendmeno conhecido como puncdo, que ocorre devido a concentracdo de esforcos
em areas pequenas das lajes, resultando em sua perfuracdo, geralmente na regido de ligacao

entre o pilar e a laje.

Ao longo dos anos, tém sido registrados inimeros casos de colapsos de lajes lisas de concreto
em edificagdes ao redor do mundo, devido ao fendmeno da pungdo. Um exemplo notavel
ocorreu apds o terremoto de Christchurch de 2011, onde a estrutura teve seu colapso

considerando este fenbmeno (ver Figura 1.2).

-11 -



Figura 1.2 - Colapso do Edificio de Estacionamento de Carros da Smiths City ap6s o
terremoto de Christchurch de 2011 (Kam et al., 2011).

De acordo com Albuquerque (2014), o fenbmeno da puncéo esta relacionado a resisténcia de
uma secdo critica ao esforco cisalhante e se caracteriza por sua fragilidade. Ele ocorre com o
surgimento de pequenos deslocamentos, muitas vezes de forma fragil e com poucos ou
nenhum aviso prévio. Um outro aspecto de grande relevancia € a dificuldade em prever de

forma precisa 0 comportamento e a capacidade resistente da ligacdo entre a laje e o pilar.

Casos que envolvem a transferéncia de momentos desbalanceados do pilar para a laje sdo
mais representativos de situacOes reais, isso se deve ao fato de que na literatura, é mais
comum encontrar estudos que se concentram em lajes concéntricas ao investigar o fendmeno
da puncdo em estruturas de concreto. Isso ocorre porque esses casos apresentam uma
complexidade maior em comparagdo com as situagdes de lajes excéntricas com transferéncia
de momentos, que sdo menos frequentes. Nos cenarios reais, essas excentricidades estdo
associadas a diversas condigdes, como agdo de cargas horizontais provocadas pelo vento, ou
situacOes de projeto que induzem excentricidades, como vaos assimétricos, deformacdes
devido a retragdo e fluéncia diferencial entre lajes continuas, além dos efeitos de abalos

sismicos.

A andlise dos efeitos dos momentos desbalanceados nas ligagdes entre laje e pilar tem sido
objeto de estudo ao longo das Ultimas décadas, com contribuicdes significativas de
pesquisadores como Moe (1961), Hanson e Hanson (1968), Stamenkovic e Chapman (1974),
Regan et al. (1979), Simmonds e Alexander (1987), Moehle (1988), Elgabry e Ghali (1996),
Krieger et al. (2000), Ferreira (2010), Oliveira (2013), Almeida et al. (2016), Drakatos et al.

-12 -



(2016) e Succi et al. (2021). Moe (1961) introduziu o conceito de excentricidade do
cisalhamento, no qual parte do momento é transferida na ligag&o laje-pilar para as armaduras
de flexdo, enquanto o restante é transmitido por cisalhamento ao redor do pilar. De acordo
com Ferreira (2010) este método ainda serve de base para as recomendagdes normativas

referentes a essa situacdo de projeto.

Atualmente, para o dimensionamento das ligacGes laje-pilar em relacdo a puncdo, sdo
comumente adotadas as recomendacfes normativas disponiveis, que se baseiam em modelos
semiempiricos. Esses modelos consideram uma secdo critica da laje, posicionada ligeiramente
afastada do pilar. No presente trabalho, € conduzida uma andlise dos procedimentos de
calculo e normas de referéncia relacionadas a resisténcia a puncdo em trés importantes normas
de projeto para estruturas de concreto: a NBR 6118:2023, o Eurocode 2:2014 e o ACI
318:2019, além das recomendacdes apresentadas pelo fib Model Code 2010:2013.

As normas consideram diretamente alguns parametros em suas formulagdes. Esses parametros
incluem a resisténcia a compressdo do concreto (f), a altura util da laje (d) e a taxa de
armadura a flexdo (p), além da excentricidade (e) que é considerada indiretamente. As
normas também empregam pardmetros distintos relacionando as dimensdes do pilar & altura
atil da laje, como o "J" no ACI (semelhante ao momento de inércia polar) e o "W" no

Eurocode 2:2014 e na NBR 6118:2023 (representando o0 modulo de resisténcia plastica).

O fib Model Code 2010:2013 incorpora um modelo mecanico que se fundamenta na Teoria da
Fissura Critica de Cisalhamento desenvolvida por Muttoni (2008). De acordo com o autor, a
capacidade de resisténcia da laje a puncéo esta intrinsecamente ligada a magnitude da abertura
de uma fissura critica. Essa abertura de fissura pode ser correlacionada com a rotacdo que a

laje experimenta em cada nivel de carga aplicada ().

Pesquisas anteriores, como as de Drakatos et al. (2016), revelam que os estudos experimentais
sobre lajes a puncdo com transferéncia de momentos desbalanceados variam
consideravelmente nas condi¢gdes de contorno e na aplicacdo da carga vertical. Estes estudos
geralmente se enquadram em trés configuracBes principais. Sendo notavel a prevaléncia de

configuracGes com excentricidade no apoio do pilar.

Compreender a influéncia desses parametros nas previsdes de resisténcia a puncao, conforme
prescrito pelas normas, € crucial para a precisdo do dimensionamento e pode resultar em

estimativas mais precisas ou distantes dos valores reais. Portanto, a anélise detalhada desses
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parametros e suas intera¢fes € fundamental para o projeto seguro e eficiente de estruturas de

concreto.

Embora pesquisas anteriores sobre o fendmeno de puncao ja tenham sido conduzidas, ainda se
tem a necessidade de aprofundar ainda mais os estudos, especialmente quando se trata de lajes
com transferéncia de momentos desbalanceados nas ligacdes laje-pilar. Essa transferéncia
pode ser simulada experimentalmente por meio da resultante de forgas horizontais no pilar ou
por uma excentricidade no apoio do pilar, conforme destacado por Albuquerque (2014).
Nesses contextos, a anélise das lajes sujeitas a momentos desbalanceados torna-se crucial para

garantir a seguranca e a eficiéncia das estruturas de concreto.

1.1. JUSTIFICATIVA

As prescricdes normativas para projetos de concreto sdo fundamentadas em modelos
estruturais, estudados por varios pesquisadores ao longo do tempo. No entanto, alguns fatores
podem ndo ser considerados nos modelos normativos, o que diminui a precisdo dos resultados
obtidos a partir da norma em relacdo ao valor real. Isso pode tornar os resultados inseguros

ou, em alguns casos, excessivamente conservadores.

Este trabalho fornecerd uma base para a discussao e possivel revisdo das normas existentes,
ressaltando a importancia das atualizagdes normativas como um fator central de interesse. Ao
oferecer uma compreensdo das limitacdes e possiveis melhorias nas prescricbes normativas,
sera possivel identificar quais normas possuem melhor desempenho. Isso permitird uma
eficiéncia no dimensionamento a puncdo em lajes lisas de concreto armado sujeitas a

momentos desbalanceados, em termos de economia e seguranca.

Esta dissertacdo contribuird para o avanco dos estudos no campo da puncdo em lajes lisas de
concreto armado. Além disso, servira como ponto de partida para futuras pesquisas que

possam conduzir a uma nova disposi¢cdo normativa mais precisa e segura.
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1.2.

1.2.1.

OBJETIVOS

OBJETIVO GERAL

O presente trabalho tem como objetivo principal realizar uma investigacdo entres o0s

resultados obtidos experimentalmente através de um banco de dados e os obtidos pelas

estimativas de resisténcia a puncdo das normas; ACI 318:2019, Eurocode 2:2014, NBR
6118:2023, e fib Model Code 2010:2013, podendo avaliar desse modo o desempenho de cada

norma utilizada para previsdo da resisténcia a puncao diante a transferéncia de momento

desbalanceados na ligacdo laje-pilar.

1.2.2.

OBJETIVOS ESPECIFICOS

Efetuar um levantamento abrangente de ensaios conduzidos em lajes, levando em
consideracdo a transferéncia de momentos desbalanceados associados ao fenémeno de
puncdo, com o proposito de compilar um banco de dados sélido e representativo;
avaliar o grau de concordéncia entre os valores obtidos experimentalmente (Vu) e os
valores tedricos (VR,teo) conforme estabelecido pelas normas ACI 318:20109,
Eurocode 2:2014, ABNT NBR 6118:2023 e fib Model Code 2010:2013

A relagdo dos parametros “W” (moédulo de resisténcia plastica) nas prescrigdoes da
NBR 6118:2023 e do Eurocode 2:2014, "J" (semelhante ao momento de inercia polar)
prescrito no ACI 318:2019 e “ky” 0 parametro que considera as rotacdes da laje no fib
MODEL CODE 2010:2013;

Avaliar a influéncia da taxa de armadura de flexdo (p), a Resisténcia Caracteristica do
Concreto a Compressao (f), a altura util da laje (d) e o efeito da excentricidade na
resposta das ligacGes laje-pilar para modelos sem armadura de reforco ao cisalhamento
na previsao dos modelos tedricos do ACI 318:2019, Eurocode 2:2014, ABNT NBR
6118:2023 e fib Model Code 2010:2013 para previsdo de ruptura de ligacdes laje-

pilar;
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1.3. ESTRUTURA DO TRABALHO

O capitulo 1 apresenta a problematica tratada nesse projeto de dissertacdo, além da

justificativa e objetivos

O capitulo 2 apresenta uma revisdo geral da literatura acerca do efeito de pungdo em lajes

lisas, além dos critérios de calculos de normas vigentes.

O capitulo 3 apresenta a metodologia utilizada nesse projeto de dissertacdo que consiste no
calculo da resisténcia a puncao de lajes lisas com transferéncia de momentos desbalanceados,

além dos critérios de coleta para montagem do banco de dados.

O capitulo 4 apresenta os resultados e a analise para cada um dos métodos normativos de

calculo utilizados, assim como a comparacgéo entre eles.

O capitulo 5 apresenta a conclusdo e as consideracdes finais.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. CONCEITOS DE PUNCAO

O conceito de puncdo se da pelo fenbmeno que ocorre em um elemento plano, como as lajes,
quando sdo aplicadas neste forcas concentradas ou que atuam em pequenas areas ocorrendo

em seguida no surgimento de elevadas tensdes cisalhantes podendo ocasionar a ruptura.

Figura 2.1 — Diferentes tipos situacdes de puncdo em lajes lisas de concreto armado —
(Tassinari, 2011).

O fendémeno de puncéo pode ser classificado usualmente em dois tipos, sendo simétrica e ndo
simétrica. A puncdo é considerada simetrica quando a geometria, as cargas, a distribuicdo, a
configuracdo da armadura de flexdo e as condi¢Bes de contorno puderem ser tidas simétricas
em relacdo ao eixo de simetria da ligacdo laje-pilar, conforme mostrado nas Figuras 2.1a e
2.1b. Caracteriza o caso especial de pungdo axissimétrica quando a simetria € relativa a todos

0s eixos radiais.
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Sem tem o caso de puncdo ndo simétrica ou assimétrica quando alguma destas condi¢es nao
for satisfeita. Sendo ainda necessario a separacdo de duas situacOes distintas para este caso: a
puncdo assimétrica sem excentricidade ou centrada, (ver Figura. 2.1c) e a pun¢do assimétrica
com excentricidade ou excéntrica (ver Figura. 2.1d). A diferenca entre estes dois casos € que,
na situacdo de puncdo excéntrica, as condicGes de assimetria geram uma diferenca na
intensidade do momento fletor na ligagdo que é transferido da laje para o pilar por
cisalhamento, tor¢do e flexdo. De acordo com Oliveira (2013), este momento é chamado,

portanto, de momento desbalanceado ou momento de engastamento.
2.1.1. PUNCAO SIMETRICA

Como pode ser visualizado na Figura 2.2 A puncao simétrica se caracteriza com a superficie
de ruptura se dando pelo esmagamento da biela comprimida junto a regido de apoio e por
tracdo diagonal do concreto em uma superficie de ruptura com formato préximo ao de um
tronco de cone. Onde a inclinagdo do cone de ruptura € normalmente admitida entre 25° e 35°
para lajes sem armadura. A puncdo simétrica pode ser observada, por exemplo, em ligacOes

com pilares internos de pavimentos contendo vaos iguais em todas as direcdes.

T

Figura 2.2 — Ruptura por puncdo em lajes sem armadura de cisalhamento. (Tassinari, 2011)
2.1.2. PUNCAO ASSIMETRICA

A puncdo assimétrica pode ser ocasionada por fatores como: vdos com comprimentos
diferentes em suas direcGes ortogonais, carregamentos diferentes em dire¢bes ortogonais,
diferentes taxas de armadura de flexdo em ambas as diregOes e variacGes da geometria dos
pilares ou areas de apoio. Para este, se tem como exemplos a arquitetura de edificacfes

projetada para atender alguma disposicao funcional.
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Em razdo da puncéo assimétrica possuir a distribuicdo das forcas cortantes na ligacao entre
laje e pilar também de forma assimétrica pela rotagdo desigual da laje em relagdo as faces do
pilar, sendo essas rotagdes relacionadas com a abertura das fissuras, Sagaseta et al. (2011) diz
que a resisténcia a puncao ndo € uniformemente distribuida na face da superficie critica de

cisalhamento por consequéncia disso.
2.1.3. PUNCAO EXCENTRICA

Quando se tem na ligacéo laje-pilar a transferéncia de momento fletor, a puncéo se classifica
como excéntrica. Podendo ser ocasionada a partir das cargas de ventos e entre outras ac0es
laterais na estrutura, se dando dessa forma principalmente por cargas assimétricas em relagcdo
a ligacdo. Se tendo como exemplos em projetos de edificacbes da puncdo excéntrica, a
utilizacdo de pilares de borda e pilares de canto, uma vez que estes estardo sempre sujeitos a
acdo de excentricidades geradas pelo carregamento. Para os casos de pilares internos, Oliveira
(2013), diz que a transferéncia de momento fletor ocorre na maioria das vezes em projetos de
estruturas com arquitetura relativamente mais arrojada onde a assimetria dos vdos é mais

frequente.

Na Figura 2.3, podemos observar diferentes cenarios de fissuracdo na superficie de ruptura de
uma laje. E perceptivel a presenca de assimetria nas fissuras quando a laje é submetida a um
carregamento excéntrico. Além disso, € possivel identificar semelhancas entre a ruptura de
uma laje com pilar interno sob agdo combinada da carga vertical e do momento fletor, e a
ruptura de uma laje com pilar de borda. Estes Gltimos casos podem ser considerados como
exemplos de puncdo excéntrica. A combinacdo da carga vertical com o momento fletor
provoca dois efeitos principais, os quais exercem grande influéncia na resisténcia a pungéo. O
primeiro efeito concentra o esfor¢co de cisalhamento na conexdo entre a laje e o pilar,
enquanto o segundo resulta no aumento da abertura da fissura critica de cisalhamento (a
fissura que leva a ruptura na conexao laje-pilar). O primeiro efeito aumenta as tensdes locais
na conexao, enquanto o segundo reduz a capacidade de resisténcia a pun¢do por unidade de
comprimento em regides proximas ao pilar. A combinagéo desses dois efeitos resulta em uma

consideravel reducdo na capacidade de resisténcia da conex&o.
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Figura 2.3 — Padréo de fissurag&o na ruptura por puncdo — (Adap. Oliveira, 2013)

Existem diferentes abordagens para avaliar a concentracdo do esforco cortante por unidade de
comprimento devido a introducdo do momento fletor. Uma dessas abordagens é a aplicacédo
do método dos campos de cisalhamento (Vaz Rodrigues 2007, Vaz Rodrigues 2008, Muttoni
2008 e Ruiz 2009), embora a utilizacdo de métodos numéricos também possa ser uma

alternativa eficaz.

Para ilustrar esse conceito, a Figura 2.4 apresenta uma analise baseada no método dos campos
de cisalhamento, realizada em um conjunto de lajes ensaiadas em laboratério por Anis (1970).
Os esforcos de cisalhamento foram determinados utilizando uma andlise linear elastica,
considerando que o concreto ndo apresentava fissuras. Essa série de ensaios consistia em seis
lajes quadradas, nas quais a excentricidade do carregamento foi variada. Na Figura 2.4, a
linha mais escura representa a forca de cisalhamento principal ao longo do perimetro critico,
localizado a uma distancia d/2 da face do pilar. No caso da laje B2, que foi carregada de
forma simétrica (e = 0), a distribuicdo de cisalhamento ao longo do perimetro critico pode ser
considerada uniforme. No entanto, nos lados do perimetro paralelos ao vetor momento (cotas
verticais), a medida que a excentricidade do carregamento aumenta, ocorre uma concentragdo
do esforco de cisalhamento em um dos lados, ao passo que diminui no lado oposto (Lajes B3
e B4). Essa tendéncia continua até que o esforco de cisalhamento se torne nulo (Laje B5) ou

mesmo mude de sinal (Lajes B6 e B7).
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B2,e/c=0 B3, e/c = 0.46 B4, e/c = 0.93

B5,e/c = 1.54 B6, e/c = 2.31 B7,e/c = 4.62

Figura 2.4 — Concentracdo de esforco cortante devido ao momento desbalanceado
representado pelo método dos campos de cisalhamento — (TASSINARI, 2011)

De acordo com Oliveira (2013) um dos efeitos secundarios decorrentes da flexdo é a
ampliacdo das fissuras em regides onde a forca de corte resultante do momento desbalanceado
se combina com a forc¢a de corte gerada pela reacdo vertical no pilar. Essa ocorréncia pode ser
visualizada na Figura 2.3. A area de falha da laje (Figura 2.3b) € caracterizada por uma fissura
tangencial com uma abertura consideravelmente maior no lado direito do pilar, enquanto o

lado esquerdo ndo apresenta fissura tangenciais.
2.1.4. EFEITOS DA TRANSFERENCIA DE MOMENTOS DESBALANCEADOS

O esforgo cortante e 0 momento fletor desbalanceado s&o transferidos através da combinacao
da flexdo, cisalhamento e tor¢do nas faces da segéo critica como mostrado na Figura 2.5. Se
alcancando a resisténcia a puncdo da laje, esta rompe na diagonal tracionada, no lado do pilar
em que sem uma maior tensdo de cisalhamento vertical, correspondendo na maioria dos casos
ao lado sobre o qual se tem 0 maior momento negativo atuante ou ainda por pungdo com

esmagamento da biela.
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De acordo com Oliveira (2013) a parcela de flex&o, cisalhamento e tor¢do transmitidos da laje
para o pilar é de dificil de determinar analiticamente ou experimentalmente, de modo que a
estimativa da maxima tensdo de cisalhamento (mé&ximo esforco cortante) se torna um
problema por envolver varias solucbes divergentes entre si, sendo propostas para estimativas

da resisténcia a puncéo.

Figura 2.5 — Esforcos solicitantes transferidos entre laje e pilar (Oliveira, 2013)

A excentricidade da carga (e) € um dos parametros que influencia a capacidade das ligagdes
laje-pilar, sendo expressa pela razdo e = M/V. Em sua pesquisa, Stamenkovic e Chapman
(1974) conduziram ensaios em lajes com ligagdes internas, de borda e de canto, variando
sistematicamente a excentricidade. Os resultados sdo apresentados graficamente na Figura
2.6, revelando que as ligacOes internas exibem um comportamento semelhante ao dos pilares

de borda com transferéncia de momento na direcdo paralela a borda livre.

Quando o momento aplicado no pilar de borda € perpendicular a borda livre, os resultados
experimentais sugerem uma curva de interacdo na forma (V,/Vy )* + (M,/My)* = 1, em
que V, corresponde a resisténcia a puncdo quando M = 0, e M, representa a resisténcia a
flexdo quando V' = 0. Isso indica uma pequena interacdo entre momento e forca cortante nas
ligacGes de canto quando submetidas a um momento aplicado perpendicularmente a uma das

bordas.
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Figura 2.6 — Diagramas de interacdo para ligacGes entre laje e pilar excentricamente

carregados (Stamenkovic e Chapman, 1974)
2.2. PARAMETROS QUE INFLUENCIAM NA RESISTENCIA A PUNCAO

Ja se tem registros da realizacdo de inUmeros ensaios indicando que a resisténcia a puncao de
lajes lisas de concreto pode ser influenciada pela resisténcia a compressdo do concreto; pela
taxa de armadura de flexdo; pelas dimensdes e geometria do pilar; pela altura Gtil da laje; e,
principalmente, pela presenca de armaduras de pungdo. Esses s&o 0s pardmetros mais
prevalentes na literatura cientifica, porém é preciso ressaltar que uma das complexidades

associadas ao fendmeno da puncao ¢ elencar todos os pardmetros que o afetam.
2.2.1. RESISTENCIA A COMPRESSAO DO CONCRETO (f,)

Essencialmente, a falha por cisalhamento de estruturas de concreto se da diretamente pela
resisténcia a tracdo do concreto. Como geralmente essa resisténcia é obtida relacionando-a

com a resisténcia a compressdo do concreto, as formulagBes tedricas e 0s estudos
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experimentais existentes muitas vezes expressam a resisténcia ao cisalhamento diretamente

em funcdo da resisténcia & compressao do concreto.

Graf (1933) e Moe (1961) estudaram a influéncia do aumento da resisténcia a compressao do
concreto, chegando a conclusdo que a mesma provoca aumento da capacidade resistente da
ligacdo laje-pilar. Marzouk e Hussein (1991) propuseram uma contribuicdo ainda mais
conclusiva com relacdo a influéncia deste parametro, defendendo que a resisténcia a puncao

da laje varia com a raiz cubica da resisténcia a compresséo do concreto.
2.2.2. TAXA DE ARMADURA DE FLEXAO TRACIONADA (0)

O aumento da taxa de armadura de flexdo (p) tracionada nas proximidades do pilar contribui
com a capacidade resistente da ligacdo entre laje e pilar. Sendo esta taxa calculada, para uma
determinada faixa de largura da laje, como a razdo entre a area de armadura de flexao

tracionada e o produto da altura atil da laje pela largura da faixa.

De acordo com Regan (1981), o aumento da taxa de armadura de flexao desloca a linha neutra
da laje aumentando a zona de concreto comprimido, conforme representado na Figura 2.7. Na
zona comprimida o concreto encontra-se ndo fissurado e, portanto, integro para resistir ao
cisalhamento. Além disso, ocorre uma diminuicdo na espessura das fissuras decorrentes da
flexdo, o que facilita a transferéncia de forcas por meio do processo conhecido como

engrenamento de agregados, podendo ainda aumentar o efeito pino.

A taxa de armadura de tracdo por flexdo tem um impacto significativo na resisténcia a
puncéo, especialmente em casos de lajes que ndo contém armadura de cisalhamento. Broms
(2005) prop6s uma abordagem para calcular teoricamente a resisténcia a puncao de lajes de
concreto. Em seu modelo, a resisténcia a puncdo esta diretamente relacionada ao
comportamento de flexdo da laje. Ele estabelece diferentes regimes de comportamento,
dependendo se as armaduras de flexdo atingem ou ndo o limite de escoamento, o que é

determinado pela taxa de armadura de flexdo.

Pesquisadores como Regan e Brastrup (1985), e Sherif e Dilger (2000) defendem que a

resisténcia a puncao se da pela raiz clbica da taxa de armadura de flexdo tracionada da laje.
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Figura 2.7 — Influéncia da taxa de armadura de flex&o tracionada (Santos, 2011)

2.2.3. DIMENSOES E GEOMETRIA DO PILAR

As dimensbes e geometria do pilar também influenciam na resisténcia a puncdo visto que
definem o fluxo de tensbes na regido de ligacdo da laje ao pilar. Quanto maior a regido
carregada, ou seja, o pilar, serdo desenvolvidas menos tensdes, propiciando desse modo, uma
maior capacidade de carga da ligacdo. E de entendimento geral que a utilizacio de pilares de
menor dimensdes tenham maior facilidade em “perfurar” a laje (superficie plana). Com isto, a
adocdo de capitéis em algumas situacdes visa aumentar as dimensdes do pilar apenas na

regido de ligacdo com a laje, minimizando a transferéncia de esforcos entre a laje e o pilar.

Vale ressaltar, que a partir de experimentos como os de Vanderbilt (1972), quanto a geometria
do pilar, foram observadas concentracdes de tensdes nas lajes nas proximidades dos vértices
de pilares quadrados, em contrapartida ndo ocorrendo com pilares de se¢éo circular. Contudo,
Vanderbilt (1972) ainda afirma que lajes apoiadas em pilares de secdo quadrada ou retangular

tendem a apresentar menor resisténcia a punc¢édo devido a esta concentracdo de tensdes.

Em 1971 Hawkins et al. realizaram experimentos nos quais variaram a proporcao entre o
maior € 0 menor lado do pilar (Cmax/Cmin) de 2,0 a 4,3. Eles concluiram que quando essa
proporcdo é maior do que dois, a tensdo nominal de cisalhamento diminui a medida que a
razdo entre os lados aumenta. As descobertas da pesquisa conduzida por Hawkins serviram
como base para as recomendacdes do ACI em relacdo ao indice de retangularidade dos pilares
(1), que pode reduzir de acordo com Ferreira (2010) a tensdo nominal de cisalhamento em

torno dos pilares em mais de 50%.

Analisando uma laje ensaiada por Forssel e Holmberg, Oliveira et al. (2004) descobriram que
a resisténcia a puncdo pode ser bem estimada utilizando as recomendacdes do CEB-FIP
MC90:1993, as quais ndo levam em consideracdo a relacdo Cmax/Cmin. OS pesquisadores
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acreditam que isso pode ser explicado pelo fato de que, nessa laje em particular, a relacdo
Cmax/d é da ordem de 2,88-d, considerada por eles como pequena em compara¢ao aos €asos
usuais. Por meio de um programa experimental com 16 lajes, os autores concluiram que,
contrariando o que foi afirmado por Leong e Teng (2000), a relacdo Cmax/d pode ser mais
adequada para descrever a influéncia da retangularidade dos pilares do que a relacdo Cmax/Cmin.
Além disso, eles propuseram um fator de corre¢do A para aprimorar as recomendacgdes de

normas como o0 ACI 318 e o CEB-FIP MC90.
2.2.4. ALTURA UTIL DA LAJE E A CONSIDERACAO DO SIZE EFFECT (&)

A altura util da laje melhora diretamente a resisténcia a puncdo das lajes lisas pelo fato de
possibilitar uma maior espessura de concreto disponivel para resistir ao cisalhamento. Neste
sentido, a ado¢do de abacos visa aumentar a espessura da laje apenas na regido de ligacdo com

o pilar.

entretanto, 0 aumento da resisténcia a partir da altura atil da laje ndo ocorre de forma linear,
devendo-se levar em conta a influéncia do size effect, ou efeito de escala. Este efeito é
decorrente de avaliacBes entre modelos experimentais de tamanhos diferentes, porém
geometricamente semelhantes, observando-se que a influéncia das dimensdes dos materiais
constituintes do concreto na resisténcia do modelo difere conforme se modifica as dimensfes
da estrutura. Tendo como exemplo em lajes lisas sujeitas a puncdo, 0 aumento da altura Gtil da
laje provoca um aumento da capacidade resistente a puncéo, porém constata-se que a tensdo

média resistente diminui, caracterizando o size effect neste tipo de ruptura.

Graf (1938) e Richart (1948) alertam para a utilizacdo de modelos reduzidos para realizacao
de estudos, pois a resisténcia ao cisalhamento das lajes ndo varia de modo proporcional a sua
espessura. De acordo com Bazant e Cao (1987), o size effect se caracteriza por esta
comparacdo da tensdo média resistente entre estruturas geometricamente semelhantes,

confeccionadas com 0os mesmos materiais, porém com diferentes alturas Gteis, d.

Graf (1938) e Richart (1948) foram os primeiros a verificar que a resisténcia nominal ao
cisalhamento poderia variar de forma ndo proporcional a espessura das lajes. Naquela época,
eles propuseram formulagdes para descrever esse efeito, mas essas formulagdes ndo séo mais
utilizadas atualmente. Desde entdo, varias expressdes foram propostas. Regan e Brastrup
(1985) e Broms (1990) sugerem que a reducdo da resisténcia nominal ao cisalhamento com o

aumento da espessura do elemento (efeito escala) pode ser estimada por (1/d)®. As normas
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ABNT NBR 6118:23 e Eurocode 2:2014 recomendam que o efeito escala seja estimado por
1+ (200/d)Y2. A norma américa ACI em 2019 passou a utilizar o efeito escala para a
previsdo da resisténcia puncdo em lajes lisas de concreto, sendo expressa por
(2/(1+0,004d))Y2, limitada & 1,0. J& a norma brasileira e a europeia limitam o resultado da
expressdo a no maximo 2,0. Essa limitacdo tem o efeito de reduzir o aumento das estimativas
de resisténcia a puncao de lajes planas com altura atil inferior a 200 mm, por meio da
limitacdo do valor do efeito escala. De acordo com Ferreira (2010), € importante ressaltar que
ndo h& uma base experimental sélida para justificar essa limitacdo, e, portanto, uma série de

ensaios para avaliar essa recomendacdo do Eurocode poderia ser interessante.

Algumas informacdes experimentais que podem contribuir para a compreensao da variacdo da
resisténcia nominal ao cisalhamento em relacdo a altura Gtil da laje foram obtidas em ensaios
conduzidos por Li (2000) e Birkle (2004). Li realizou ensaios com variagdo da altura util das
lajes de 100 mm a 500 mm. Nas lajes com altura atil de 100 mm, 150 mm e 200 mm, a taxa
de armadura de flexdo utilizada foi de 0,98%, 0,90% e 0,83%, respectivamente. Nas lajes com
altura util de 300 mm, 400 mm e 500 mm, foi utilizada uma taxa de armadura de flexdo
constante de 0,76%. Por outro lado, Birkle estudou o efeito da espessura em lajes com
armaduras de cisalhamento do tipo double headed studs, mas os resultados das lajes sem
armadura de cisalhamento podem ser analisados aqui. Nessas lajes, a altura util variou entre
124 mm, 190 mm e 260 mm, e a taxa de armadura de flexdo empregada foi de 1,52%, 1,35%
e 1,10%, respectivamente. A Figura 2.8 apresenta a variagdo da resisténcia nominal ao
cisalhamento normalizada em funcdo da altura Gtil das lajes. Pode-se observar que 0s ensaios
de Li indicam que, em lajes com altura atil inferior a 200 mm, a resisténcia nominal ao
cisalhamento ndo apresenta uma variacdo muito significativa. No entanto, para as lajes com
altura Gtil superior a 200 mm, nas quais a taxa de armadura de flexdo foi mantida constante,
foi observada uma reducéo acentuada na resisténcia nominal ao cisalhamento. Por outro lado,
0s ensaios de Birkle mostram uma reducdo linear e acentuada da resisténcia nominal ao
cisalhamento, sem indicacdo de uma mudanca significativa de comportamento, como

observado nos ensaios de Li no ponto de d = 200 mm.
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Figura 2.8 — Variacao da resisténcia nominal de cisalhamento em funcdo da altura util
(Ferreira, 2010)

2.2.5. EXCENTRICIDADE (e)

Como discutido nas se¢des 2.1.3 e 2.1.4, a puncdo de lajes é um fendmeno complexo que é
influenciado por uma série de fatores, um dos quais é a excentricidade. Esta Ultima esta
intrinsecamente ligada a transferéncia de momentos desbalanceados na conexao laje-pilar. A
excentricidade é definida como a distancia entre o centro de gravidade da area de
cisalhamento critico e o centro da coluna. Quando ha excentricidade em uma carga aplicada, o
momento desbalanceado gerado na conexdo resulta em uma distribuicdo de tensbes desigual
na face da superficie critica da conexdo. A medida que a excentricidade aumenta, a

capacidade de puncéo da laje diminui.

Em seu trabalho, Krunger (1999) conduziu uma série de testes em lajes simétricas e lajes com
excentricidade. Os resultados desses testes mostraram que, para lajes submetidas a
carregamento excéntrico e sem armadura de cisalhamento, a reducéo da capacidade resistente
em relacdo a laje de referéncia submetida a carregamento simétrico foi de 22% para a laje

com excentricidade de 160 mm e de 36% para a laje com excentricidade de 320 mm.

2.3. CONFIGURACOES DOS ENSAIOS EXPERIMENTAIS REALIZADOS

Os ensaios em que se tem registos na literatura utilizaram uma das seguintes configuracoes de

testes em laboratorios, que diferem em relacdo as condi¢Ges de contorno cinematicas e a
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forma como a carga vertical se aplicada. A Figura 2.9 ilustra a esquematizacdo das

configuracdes utilizadas pelos pesquisadores.

Setup (a) Setup (b)
Downward

Eccentric load 1 )
= Swadibuwdl

_____ =

I 0.44L I

__________ Undeformed shape —— Deformed shape (Moment + Vertical loads)

Figura 2.9 — ConfiguragOes de ensaios utilizadas na literatura (Drakatos et. al 2016)

A configuragdo (a) é predominantemente ensaios experimentais realizados sobre o
comportamento de ligacOes laje-pilar submetidas a momentos desbalanceados. A
configuracdo do teste é simples e facil para implementar, 0 momento desbalanceado é
introduzido por uma carga excéntrico vertical e o deslocamento vertical restringido nas

extremidades da laje.

A configuracdo (b) de acordo com Secci et. al (2021) é denominada de configuracéo isolada,
pode ser usada para simular excentricidade constante, carga vertical constante, ou deflexdes
iguais, mas opostas, entre os lados opostos da laje. O momento desbalanceado € introduzido
pela aplicacdo de cargas verticais adicionais nas extremidades da laje e restringindo as

extremidades dos pilares.

Embora a aplicagdo do carregamento gravitacional e do momento desbalanceado seja
diferente para cada ensaio experimental, dois sistemas recorrentes sdo encontrados na
literatura. No primeiro tipo, desenvolvido por Hanson e Hanson (1968), onde o pilar é
apoiado em ambas as extremidades e 0 momento desbalanceado é fornecido pela introducéo

de forgas verticais opostas nas extremidades da laje. Para a aplicacdo combinada de carga de
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gravidade e momento desbalanceados, as forcas verticais sdo diferentes em valor. Uma
configuracdo semelhante foi usada recentemente por Ferreira et. al (2019). Em 1975, Hawkins
et al. modificou esta configuracdo separando a aplicacdo de forgas verticais para a aplicacdo

de momento desbalanceado. Este ultimo foi recentemente adotado por Drakatos et. al (2016).

Esta configuracdo ainda pode ser realizada considerando a laje simplesmente apoiada nas
extremidades e 0 momento desbalanceados obtido pela aplicacdo de uma carga horizontal na
extremidade superior do pilar. O corpo de prova representa uma ligacao interior laje-pilar de
meio a meio vdo. Em geral, o carregamento vertical é aplicado a 0,22L do pilar em

correspondéncia com a linha de contraflexdo do momento.

Ja a configuracdo (c) definida como “Continua” por Secci et. al (2021), o momento
desbalanceado é introduzido pela aplicacdo de uma forca horizontal na extremidade superior
do pilar e restringindo o deslocamento vertical nas extremidades da laje. Esta configuracéo é
predominantemente usada para ensaios ciclicos em ligaces laje-pilar. E baseado na suposicio
de que para a¢des sismicas os pontos de contraflexdo estdo localizados no centro do vdo. O

teste impde requisitos de espaco significativos em laboratorios.

2.4. PRINCIPAIS TRABALHOS REALIZADOS ACERCA DO TEMA
24.1. MODELO PROPOSTO POR JOHANNES MOE

Johannes Moe produziu um modelo de resisténcia maxima para determinar a capacidade de
cisalhamento por perfuracdo das ligacdes entre a laje e a coluna sujeitas ao momento
combinado e a carga vertical (1961). Moe testou quarenta e trés ligacdes laje-pilar que eram
simplesmente apoiadas ao longo das extremidades da laje e carregadas axialmente através da
coluna. Destas quarente e trés lajes, doze foram carregadas com cargas excéntricas para
produzir tanto uma carga vertical como um momento. As doze lajes de concreto armado
quadradas, possuiam lados de 182,9 cm, espessura de 15,2 cm e um pilar quadrado, variando

as excentricidades dos momentos aplicados.

Em seu trabalho Moe considerou a principio como perimetro critico o préprio contorno do
pilar (ou area carregada), propondo um modelo de distribuicdo das tensbes sobre a secéo
critica localizada na face do pilar (ou area carregada). O modelo proposto admitia que a

distribuicdo de tensdes em um perimetro em torno do pilar ocorre de modo complexo
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devendo-se realizar algumas simplificacbes para obter expressdes analiticas destas
distribuigdes. Portanto, ele assumiu que as tensdes verticais de cisalhamento eram
uniformemente distribuidas ao longo da altura Gtil da placa, e que as tensdes sdo constantes
nas faces perpendiculares ao plano de simetria e linearmente variaveis sobre as faces paralelas
objetivando chegar a uma expressao analitica com resposta satisfatorias, de acordo com as

parcelas TV e ™™ apresentadas na Figura 2.8.

Dado a hipotese de distribuicdo de tensdes e consideradas as diferentes parcelas de esforgos
solicitantes geradores de cisalhamento na ligacdo, representado na Figura 2.10, Moe propds a
equacdo do equilibrio estatico entre 0 momento externo M e os esforcos internos oriundos

deste:

M=M +2 M +M, (2.1)

Sendo:
M o momento externo aplicado ao pilar;
M 0 momento fletor resultante na ligacdo (Mt = Mx.i - M);
My 0 momento fletor transmitido por cisalhamento;
Mt 0 momento torsor transmitido pelo cisalhamento.
Sendo ainda, simplificada:

M,=M—-(Ms+2-M,)=K-M, (2.2)
Moe adota um coeficiente K, sendo um pardmetro obtido experimentalmente. O termo K.M =
M, representa de fato, a parcela de momento responsavel por contribuir apenas com as tensdes
de cisalhamento verticais na secdo critica. Ou seja, 0 coeficiente K determina, conjuntamente,
uma parcela de momento fletor Mt e outra parcela de momento torsor M:, ambas geradoras de

tensdes horizontais nas faces paralelas ao plano de simetria. E de grande complexidade a

mensuracao dessas parcelas separadamente.
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Secdo Critica _

Figura 2.10 — Esforcos internos e tensdes de cisalhamento verticais atuantes na se¢éo critica
segundo Moe (1961)

Moe (1961) chega a seguinte equacdo tendo como referéncia o equilibrio de esforcos
realizado e partindo da equacao da Teoria de Navier- Bernoulli, para determinacdo da tensao
de cisalhamento maxima vertical:

vV K-M

by - d + T " Cnax (2.3)

Tmax =Ty T Ty =

Em que 7, representa a tensdo de cisalhamento devido a reacdo maxima vertical no pilar (V),
T) a tensdo de cisalhamento devido ao momento fletor maximo transmitido por cisalhamento
(M), V areacdo méxima vertical no pilar, M 0 momento fletor méximo transmitido na ligacéo
por cisalhamento, bo ao perimetro critico considerado, d a altura Gtil da laje, K o coeficiente
que determina a parcela de momento fletor e torsor transmitida ao pilar, | o0 momento de
inércia da segdo critica considerada e Cmax @ distancia entre o eixo de flex&o e a fibra do

perimetro critico mais solicitada ao cisalhamento.

Os modelos experimentais ensaiados por Moe, possuiam a secdo transversal quadrada, e a

partir delas, ele pode deduzir a seguinte aplicagéo:

%4 3-K-M 3-K-e vV vV
Tmax =Ty + Ty = = (1+ ) @Y

4-c-d+4-c2-d_ c -4-c-d:’8.4-c-d
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Considerando ainda:

. 2
+ =§'C3'd (25)

¢ (2.6)

considerando-se a se¢do critica ocorrendo nas faces do pilar (ou area carregada), e tendo

inicialmente um pilar de se¢do transversal quadrada, o valor de B proposto por Moe (1961)

passa a Ser:
3:K-e
f = (1 + ) (2.7)
3
2.4.2. METODO DE DI STASIO AND VAN BUREN E DO COMITE ACI-ASCE 326

Di Stasio e Van Buren (1960) desenvolveram um trabalho baseado em testes laboratoriais,
sendo um dos primeiros a sugerir que a equacdo da capacidade de cisalhamento do ACI 318-
56 (Comité ACI 318, 1956) deveria incluir um termo adicional para explicar a tensdo de
cisalhamento criado por momentos desbalanceados. Esta alteragéo foi implementada no ACI
318-63 (Comité ACI 318, 1965) e em todas as versdes subsequentes do cddigo de concepcédo
Laguta (2020).

Estes autores apresentaram uma equacéo para o equilibrio entre esfor¢os internos e externos a
ligacdo semelhante aquela proposta por Moe (1961). Contudo, eles consideraram impedida a
deformacgéo causada por esforcos de torcdo nas faces paralelas ao plano de simetria (ver
Figura 2.8). Logo, a equacéo de equilibrio utilizada para determinar a tenséo de cisalhamento

méaxima vertical por Di Stasio e Van Buren (1960), seria:
M—M;=M,+2-M, (2.8)
Onde M corresponde ao momento externo aplicado a ligacdo, My o momento fletor

transmitido por cisalhamento, M 0 momento torsor transmitido por cisalhamento e Ms o

momento fletor resultante na ligag&o.

Entretanto, a determinacdo da parcela do momento fletor resultante na ligacdo Ms proposta
pelos autores foi considerada complexa para aplicagbes nos cédigos normativos. No

procedimento para o célculo e verificacdo de resisténcia & pungdo, o comité ACI-ASCE 326,
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visando uma aplicagdo mais simplificada do método proposto por Di Stasio e Van Buren
(1960), decidiu usar o coeficiente K proposto anteriormente por MOE (1961). Desta forma, o
comité ACI-ASCE 326 reconhece as seguintes simplificacfes no equilibrio de esforgos:

M—M;=K-M (2.9)

Ao contrario da abordagem proposta por Moe, esses autores expressam o termo KM da
Equacdo 2.9 como a parte do momento fletor que produz ndo apenas tensdes de cisalhamento
verticais, mas também tensdes horizontais. Portanto, o coeficiente K ndo representa o
fendmeno de transferéncia de momento fletor como Moe. Com base nos estudos conduzidos
por Di Stasio e Van Buren (1960) e Moe (1961), o comité ACI-ASCE 326 recomenda
calcular a tensdo de cisalhamento vertical maxima da seguinte forma:
vV K-M
Tmax = b d + N * Cnax (2.10)

Onde V corresponde a reacdo maxima vertical no pilar, M o momento fletor resultante na
ligacdo, bo 0 perimetro critico considerado, d a altura util da laje, K o coeficiente que
determina a parcela de momento fletor transmitida ao pilar, J € uma propriedade da secédo
critica, analoga ao momento polar de inércia e cmax a distancia entre o eixo de flexao e a fibra
do perimetro critico mais solicitada ao cisalhamento. Para um pilar de secdo transversal

quadrada pode-se adotar o valor de Cmax = ¢/2.

A norma norte américa ACI 318 em 1963 adotou a formulacdo proposta pelo comité ACI-
ASCE 326, e continua sendo utilizada em sua versao mais atual ACI 318 (2019). A Equacdo
2.11 determina o parametro geométrico J para um pilar (ou area carregada) de secao
transversal quadrada, sendo possivel denotar que o Gltimo termo desta equacgdo relaciona o
parametro J e o parametro I utilizado por Moe.

cd 2d c-d®? 2:c2d c-d c-d?
= = = 2.11
J 6 + 2 + 6 + 6 + 6 ( )
2.4.3. CONTRlBUlCéES DE HANSON AND HANSON

Em 1968, Hanson e Hanson ensaiaram dezesseis das quais dezesseis tinham lados de
2134x1219 mm e um pilar interno retangular, e uma laje com dimensdes de 1007x1219 mm

simulou uma ligacdo com pilar de borda. Todas as lajes foram projetadas com um pilar
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concretado de forma monolitica, apoiado nas extremidades por sistemas articulados,
localizados a uma distancia de 762 mm acima e abaixo da laje. Esses sistemas de apoio
permitem a rotacdo do pilar na diregdo da aplicacdo de momento. Antes da concretagem,
pinos de aco foram soldados a armadura do pilar na parte superior da laje. Conforme ilustrado
na Figura 2.11, o carregamento foi aplicado nas bordas das lajes, a uma distancia de 914 mm

do centro do pilar.

Linha de carga

A

762

1219

9014 / 914

/ 76

1067 / 1047 /

Figura 2.11 — Dimens0es e linha de carga das lajes ensaiadas por Hanson & Hanson (1968)

Todos os exemplares partilhavam a mesma altura util, recobrimento, espacamento entre
armaduras, e tamanho de armadura, porém tendo trés com dimensfes dos pilares diferentes.
Hanson & Hanson (1968) estudaram o efeito da retangularidade do pilar e a orientagdo na
transferéncia do momento desbalanceado para tensdes de flex&o e cisalhamento. Os modelos
foram carregados apenas com momentos desbalanceados, e carga gravitacional, ou uma
combinacdo de ambos. Além disso, Hanson & Hanson investigaram como os furos adjacentes

as colunas afetavam a transferéncia do momento desbalanceado entre lajes e colunas.

As lajes ensaiadas foram divididas em quatro configuragdes de geometria: A, B, C e D,
conforme mostrado na Figura 2.48. Nas configuracdes A, B e C, o pilar estava posicionado
centralmente, enquanto na configuracdo D o pilar foi colocado na borda do lado de 1219 mm.

A configuracdo A consistia em doze lajes com um pilar quadrado de 152 mm de lado.
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Figura 2.12 — Configuracdo das lajes ensaiadas por Hanson & Hanson (1968)

As configuracdes B e C consistiam em duas lajes cada, com pilares retangulares de dimensoes
152x305 mm e 305x152 mm, respectivamente. Ja a configuracdo D foi testada apenas em
uma laje. Todas as lajes ensaiadas possuiam apenas armadura de flexdo, composta por uma
malha ortogonal de barras de 10 mm de didmetro, espacadas a cada 76 mm em ambas as

direcoes.

Nos ensaios, foram utilizados trés métodos de carregamento denominados como tipos I, 1l e
I11. No método tipo I, cargas inversas iguais foram aplicadas de forma a transferir apenas
momento para o pilar, sem transferéncia de carga vertical. Esse método tinha como objetivo
simular os efeitos de carregamentos laterais em um edificio, como os causados por vento ou
terremoto. No método tipo Il, as cargas foram aplicadas igualmente em ambos os lados da
laje, gerando momento e cisalhamento na laje, porém sem transferéncia de momento para o
pilar (apenas transferéncia de carga vertical). Esse método simulava a carga gravitacional. Ja
no método tipo Ill, foi realizado um carregamento combinado de cargas laterais e
gravitacionais. Nesse caso, a carga foi aplicada em apenas um lado da laje, resultando em

momento e cisalhamento combinados na ligagéo entre a laje e o pilar.

Hanson & Hanson compararam os seus resultados de testes aos métodos de previsdo de Di
Stasio e Van Buren (1960), Moe (1961), Comité ACI-ASCE 326 (1962), e o Comentéario
sobre 0o ACI 318-63 (Comité ACI 318, 1965). Destes métodos, Hanson e Hanson
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determinaram que o método recomendado pela Comissdo ACI-ASCE 326 produzia boas
previsdes quando K, parcela do momento desbalanceado transferida para a tensdo de
cisalhamento do concreto, foi aumentada de 0,20 para 0,40. Além disso, Hanson & Hanson
observaram que a utilizacdo de uma coluna de 305x152 mm, tendo o menor lado sobre o0 eixo
do momento, resultou num aumento do momento final entre 33% e 60% em relacdo a
utilizacdo de uma coluna quadrada de 152x152 mm. Da mesma forma, a utilizacdo de uma
coluna de 305x152 mm, com o maior lado em torno do eixo do momento, resultou num
aumento do momento final entre 20% e 40% em relacgdo a utilizacdo de uma coluna quadrada
de 305x305 mm. Esta investigacdo foi posteriormente utilizada pelo Comité ACI 318 (1970)
para desenvolver uma equacdo para prever y,, a parcela de momento transmitida por tensées

de cisalhamento do concreto:

1
=1 -—
BT 2 [ad (212)
3\c, +d

A equacdo 2.12 utiliza comprimentos da seccdo critica em vez de comprimentos de pilares.
Sendo implementada no ACI 318-71 (Comité ACI 318, 1971) e mantida em versoes

posteriores no cddigo normativo ACI 318.
2.4.4, CONTRIBUIC}CES DE HAWKINS, FALLSEN, AND HINOJOSA

Hawkins, Fallsen e Hinojosa (1971) investigaram a influéncia da retangularidade do pilar na
resisténcia a puncdo das ligacGes entre a laje e pilar. Hawkins et al. testaram 9 modelos de
lajes com pilares de centro com carga concéntrica com relacdes de suas dimensdes entre 1,0 e
4,3. Hawkins et al. descobriram que o ACI 318-71 (Comité ACI 318, 1971) previa
capacidades de cisalhamento precisas para lajes com relacdo entre os lados inferior a 2. Para
modelos com razdo superiores a 2, as capacidades de cisalhamento diminuiram a medida que

a relacdo aumentava. Hawkins et al. propuseram a equacao:

Vi
————=(2.5+3.0s/1) £ 4.0 213
bod./fc' (213)
Onde s e | séo respectivamente o menor e maior do pilar. A desigualdade na Equagédo 2.13
limita a tensdo de cisalhamento méxima calculada a 4\f¢’, que era a tensdo de cisalhamento

maxima que governava 0 ACI 318-71. De acordo com a desigualdade, esta tensdo de

cisalhamento méxima é 4V fc' para valores superiores a 0,5 em sV
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Em 1974, ASCE-ACI comité 426 propds uma equacao alternativa a 2.13:

Vi
— % = (2.0+3.0s/l) < 4.0 214
bod./fc' (214)
O que limitaria a tensdo de cisalhamento méaxima a 2Vfc' para grandes relagdes Ls/ (Comité

ASCE-ACI 426, 1974).

A pesquisa de Hawkins et al. levou & seguinte equacdo de tensdo de cisalhamento méxima
dentro do ACI 318-77 (Comité ACI 318, 1977) e subsequentes langamentos do ACI 318:

v, = (2 + %) JFebyd (2.15)

Onde B é a razdo dos comprimentos laterais do pilar.
2.4.5. CONTRIBUICOES DE ZAGHLOOL

Em 1971, Zaghlool ensaiou 11 lajes com pilares de canto e 9 de borda sob momentos
desbalanceados e carga gravitacional. Para os modelos com pilares de canto, foram aplicados
momentos sobre o eixo paralelo a aresta livre. Os testes de Zaghlool foram separados em
séries diferentes para testar como parametros distintos afetavam a resisténcia e o
comportamento das ligacGes entre a laje-pilar. Estes parametros foram incluidos: r/d, relacdo
de reforgo, e relagdo M/V. Os modelos de r/d utilizaram colunas quadradas com dimensdes de
7x7 polegadas, 10,5x10,5, ou 14x14 polegadas. Os espécimes da relacdo de reforgo utilizaram
relacdes de reforco de 1,23%, 1,65%, ou 2,23%. Para os espécimes de M/V, foram utilizadas

relagOes entre momento e carga vertical.

Zaghlool mostrou que as tensdes de cisalhamento finais medidas eram consistentemente mais
elevadas do que as previsdes do ACI 318-63. O aumento da relacdo r/d ou da razao de reforco
resultou num aumento da tensdo de cisalhamento final. Ao contrario, o aumento da relacéo

M/V resultou numa diminuicdo da tenséo de cisalhamento final.

Zaghlool produziu o diagrama de interagdo momento-tenséo reproduzido na Figura 2.13. As
lajes sujeitas tanto a momentos desbalanceados como cargas gravitacionais tinham
capacidades de momento mais elevadas do que as lajes sujeitas apenas a momentos
desbalanceados. Zaghlool sugeriu que as cargas gravitacionais aumentavam a capacidade do

momento por duas razdes. Primeiro, a carga gravitacional (aplicada através do pilar)
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aumentou o confinamento dentro da regido de compressdo do concreto. Segundo a carga
gravitacional produziu um momento excéntrico atuando na dire¢cdo oposta a do momento
aplicado. Com base nestes resultados, Zaghlool sugeriu a utilizacdo de uma relacdo bilinear
momento-tensdo. Ele sugeriu que um momento aplicado ndo influencia a capacidade de carga

vertical de uma ligacéo laje-pilar e vice-versa (Zaghlool, 1971).

————— ACI 318-65
15 r —— Edge
—s— Corner
l— V/V,=1 = = = = Zaghlool
1.0

=

~

=

Figura 2.13 — Diagrama de interagdo momento-cisalhamento por Zaghlool (1971)

2.4.6. CONTRIBUICOES DE HAWKINS E CORLEY

Em 1971, Hawkins e Corley publicaram um método para avaliar a resisténcia das ligacdes
laje-pilar, considerando as lajes como vigas “engastadas” no pilar. Supde-se que cada viga
pode se deformar o suficiente para desenvolver suas resisténcias maximas. Por esta analogia
de viga, as conexbes podem falhar por cisalhamento-tor¢do, momento-torcdo, cisalhamento,
flexdo ou torcdo. A Figura 2.15 mostra uma coluna submetida a um momento desbalanceado
e a uma carga vertical. A falha por cisalhamento-tor¢do ocorre quando todas as faces, exceto a
face BC, atingem suas capacidades de cisalhamento ou tor¢do. A falha momento-torcéo
ocorre quando a face CB (adicionalmente, AD para conexdes internas) desenvolve suas
capacidades de flexdo e o momento restante € resistido por meio de torcdo por faces
adjacentes. Esse modo de falha normalmente governaria os casos em que pouco cisalhamento
é aplicado a conexdo. Hawkins e Corley mostraram que seu método previu com precisdo as

capacidades finais dos testes de Hanson e Hanson (1968), Anderson (1966) e deles mesmos
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(Corley & Hawkins, 1968). A Figura 2.14 mostra o envelope de falha produzido por Hawkins
e Corley para colunas quadradas internas de 6x6 polegadas testadas por Hanson e Hanson
(1968).

Figura 2.14 — Pilar da ligacéo laje-pilar submetido a carregamento combinado Laguta (2020)
25

20 B '
Shear-torsion

/ strength
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Vertical load (kips)
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Moment (kip-in)
Figura 2.15 — Carga vertical versus envelope de momento para amostras de pilares quadrados
de 6 polegadas testadas por Hanson e Hanson (1968) (N. Hawkins & Corley, 1971))

24.7. INFLUENCIA DA FORMA DO PILAR NA RESISTENCIA DA LIGACAO
LAJE-PILAR POR VANDERBILT

Em 1972, Vanderbilt apresentou os resultados do teste de quinze lajes com pilares internos.
Os modelos tinham proporc¢des r/d variadas com uma forma de pilar quadrado ou circular e
uma taxa de reforco do momento negativo de 1% ou 2%. Para pilares circulares, o
comprimento do lado do pilar, r, assumido foi o de um pilar de se¢do quadrada com area igual
correspondente. Vanderbilt mostrou que os pilares circulares tinham maiores capacidades de
cisalhamento do que os quadrados de mesma area de e taxa de armadura. Vanderbilt atribuiu

essa diferenca de resisténcia as concentracfes de tensdo nos cantos dos pilares quadradas.

Para a mesma taxa de armadura e area do pilar, Vanderbilt observou aumentos minimos de
resisténcia ao cisalhamento para valores r/d de 2 e 8 e maiores aumentos de resisténcia ao

cisalhamento em valores intermediarios de r/d. O maior aumento de resisténcia ao
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cisalhamento observado foi de 35% para amostras com r/d igual a 4 (ASCE-ACI Comité
426, 1974; Vanderbilt, 1972).

A pesquisa de Vanderbilt levou a seguinte equacao de tensdo de cisalhamento maxima dentro
do ACI 318-89 (ACI Comité 318, 1989) e subsequentes lancamentos do ACI 318:

V.= (agod + 2) JFfc'bod (2.16)

Na Equacgéo 2.16, as é igual a 40 para colunas internas, 30 para colunas de borda e 20 para
colunas de canto. O confinamento provavelmente € reduzido a medida que bo/d é aumentado,

0 que resultaria em tensbes de cisalhamento méximas reduzidas Moehle, Kreger e Leon,
(1988).

A variavel as foi implementada na Equagdo 2.16 para prever tensdes de cisalhamento
maximas semelhantes para as regides do pilar, incorporando os efeitos bo/d observados por
Vanderbilt. A Equagdo 2.16 prevé uma tensdo de cisalhamento maxima de 4Vfc' para todos
os locais, 0 que é consistente com a tensdo de cisalhamento existente de um cisalhamento
limitante com base na pesquisa de Moe (ACI Comité 318, 1989; 1961).

2.4.8. LIGACOES ENTRE LAJE E PILAR SUBMETIDAS A MOMENTOS
DESBALANCEADOS TESTADAS POR STAMENKOVIC

Em 1969, Stamenkovic publicou os resultados de seu estudo sobre os efeitos dos momentos
desbalanceados em combinagdo com carga gravitacional na resisténcia das ligagdes laje-pilar.
Ele testou cinquenta e dois espécimes de laje com posicdo do pilar e carregamentos variados.
As cargas de gravidade foram aplicadas axialmente através dos pilares e 0s momentos
desbalanceados foram aplicados como forgas opostas nas extremidades superior e inferior do
pilar. Todos 0s espécimes usavam lajes quadradas de 3x3 pés e 3 polegadas de espessura, que
eram suportadas por tirantes ao redor do perimetro das lajes. Sendo estas reforcadas com

barras de 5/16 polegadas com uma taxa de reforco de 1,17%.

Dez lajes com pilares de centro foram submetidas a relagdo M /V com carga vertical crescente
na proporcdo de 2,58 pés, 1,29 pés, 0,52 pés e 0,26 pés. Cinco dessas amostras usaram pilares
quadradas de 5x5 polegadas e as cinco restantes usaram colunas quadradas de 3x6 polegadas.

Da mesma forma, dez lajes com pilares de borda com secdo quadradas de 5x5 polegadas
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foram submetidas as mesmas relagdes M/V do primeiro modelo. Para cinco desses espécimes,
o momento foi aplicado em torno de um eixo paralelo & borda livre. Para 0s cinco espécimes
restantes, 0 momento foi aplicado em torno de um eixo perpendicular a borda livre. Por fim,
cinco lajes com pilares de canto com secdo quadradas de 5x5 polegadas foram submetidas a

proporces M /V de 5,17 pés, 2,58 pés, 1,29 pés e 0,81 pés.

Com base nesses dados, Stamenkovic sugeriu que a capacidade de ligacao laje-pilar de centro,
de borda e de canto com momentos em torno do eixo perpendicular a borda livre poderia ser

prevista usando a equacao:
v + M _ 1 2.17
vt T (2.17)
Da mesma forma, Stamenkovic sugeriu que a capacidade de ligacdo laje-pilar de canto de

borda com momentos sobre o eixo paralelo a borda livre poderia ser prevista usando a

equacao:
AN 2/A%
<_) +<_) —1 (2.18)
Vu M,

2.4.9. CONTRIBUICOES DE REGAN

Em 1981, Regan desenvolveu vérias equacbGes de projeto usando dados experimentais
relacionados a flexdo, cisalhamento e deflexes. Com relagdo a puncdo, Regan estudou como
varios pardmetros influenciaram a capacidade de puncdo de ligacdes laje-pilar. Esses
parametros incluiram resisténcia do concreto, area e arranjo da armadura, relacdo r/d, efeito

de tamanho, condic¢des de apoio e carregamentos e momentos desbalanceados.

Com base na pesquisa de Elstner e Hognestad (1956), Regan propds que a tensdo de
cisalhamento de puncdo Ultima é proporcional a raiz clbica da resisténcia a compressao do

concreto. Da mesma forma, essa tensdo é proporcional a raiz cubica de 100A4s/bd.

Regan afirmou que a adicdo de armadura de flexdo aumenta a resisténcia a puncdo por duas
razdes. Primeiro, o reforco adicional aumenta a zona de compressao, o que significa mais
concreto ndo fissurado para suportar o cisalhamento. Em segundo lugar, o reforco adicional
reduz as larguras das fissuras, o que significa mais intertravamento agregado para suportar o
esforco cisalhante. A respeito da concentracdo da armadura na direcdo do pilar, Regan

observou que os dados existentes mostraram uma diminui¢do de 6% na capacidade de puncéo
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quando a taxa de aco foi aumentada a partir de uma distribuicdo uniforme. Sendo essa
diferenca insignificante. Sobre o reforco a compressdo, Regan mostrou que os dados
existentes em que a area de aco de compressdo estava entre 0,3 a 1,0 vezes a area de aco de
tracdo, a capacidade de puncdo aumentou apenas até 12%. Regan comentou que muitas
previsdes de puncao consideram a tensao de escoamento da armadura em suas formulaces.
No entanto, os testes de Moe (1961) ndo mostraram diferencas na capacidade ao usar reforco
com tensdo de escoamento de 330 MPa em comparacdo com o uso de reforco com tenséo de
escoamento de 480 MPa. Além disso, segundo Regan o uso de um parametro de reforco em
modelos mecanicos pode ndo atender adequadamente o comportamento, pois apenas uma
parte do reforgo estara solicitada. Por fim, Regan afirmou em seus estudos que 0s espécimes
com refor¢co em “leque” para fora da coluna tinham capacidade de puncéo 30% menor do que

0s espécimes com reforgos ortogonais, mas com resisténcia a flexao equivalente.

Para lajes com pilares de centro, Regan mostrou que a reducdo na capacidade de carga
vertical quando a ligacdo é submetida a um momento desbalanceado pode ser aproximada
usando:

Vie 1

Vo 1+ 15e/J(c; ¥ 2d)(c, + 2d) (2.19)

Onde Vv é a capacidade maxima de cisalhamento com uma excentricidade de carga, Vuo é a
capacidade maxima de cisalhamento concéntrico e ¢ é a excentricidade da carga (ou M/V).
Regan propds que o coeficiente de 1,5 na Equacdo 2.19 poderia ser modificado para 1,0 ou
2,0 para melhor correlacdo com alguns dados experimentais. A Equacdo 2.16 usando

coeficientes de 1,0, 1,5 e 2,0 é representada graficamente na Figura 2.12.

1.2

- — — — Coefficient of 1.0
Coefficient of 1.5

- = = Coefficient of 2.0

0.0

00 05 10 15 20 25 30 35 40
MV
(c1+2d)(cz+2d)

B

Figura 2.16 — Resistencia de cisalhamento versus excentricidade em ligacGes internas (Regan,
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1981)

2.4.10. SIZE EFFECT EM LAJES COM MOMENTO DESBALANCEADOS POR
NETH, DE PAIVA, E LONG

Em 1981, Neth, de Paiva, e Long ensaiaram quatro configuragcfes de subsistemas de lajes. Os
quatro subsistemas eram versdes em escala de um projeto em tamanho real: espécimes em
escala de 1/2, 1/4, 1/6 e 1/8. O espécime de escala 1/2 tinha uma laje plana de 20x10 pés com
dois pilares espacados 10 pés ao longo do maior lado da laje. Cada uma desses quatro pilares
estava localizada a 5 pés do menor lado da laje. Os demais modelos utilizaram lajes quadradas
lisas com dois pilares totalmente opostos um do outro no eixo da laje. Para todos os
espécimes, os lados das lajes com pilares ndo foram restringidos, enquanto as que ndo tinham
pilares foram deformadas em todas as direcGes e rotacionando apenas em torno do eixo
paralelo ao lado livre. Todos os espécimes foram carregados usando cargas de 16 pontos para
simular condi¢bes combinadas de carga gravitacional e momento desbalanceada. Todos os
modelos tinham uma taxa de refor¢o de 1% com trago de concreto semelhantes.

Neth et al. (1981) descobriram que todos os modelos ensaiados mostraram deflexdes de placa
semelhantes, bem como rotacdes, fissuras de flexdo e comportamento de falha proximo da
ligacdo laje-pilar. Neth et. al mostraram que os espécimes se deformaram de forma
semelhante, mas os espécimes de menor escala tinham maiores capacidades de carga em
comparacgao com os espécimes de maior escala. Eles provaram isso abordando as semelhangas
entre os dados de deflexdo de carga, uma vez que todos os dados foram normalizados. Além
disso, eles sugeriram amostras de teste dimensionadas para ndo menos que um quarto da

amostra de tamanho real para evitar superestimar a capacidade de carga de uma ligacao.

Independentemente do tamanho, todos os modelos desenvolveram os mesmos tipos de
fissuras durante os testes. Primeiro, as de flexdo comegaram a se formar a uma distancia da do
lado livre igual a 2/3 da dimens&o ortogonal ao lado livre do pilar. Essas fissuras se formaram
na interface laje-pilar tracionada e se propagaram em um angulo em direcdo a face da laje
comprimida. Essas fissuras continuaram em diregc&o ao pilar interno da laje. A placa da laje
adjacente ao pilar giraria rigidamente em torno do apice da fissura de maneira semelhante a
uma dobradica. Embora fissuras de flex&o semelhantes tenham se formado a distancias longe
do pilar, as fissuras de flexao iniciais aumentaram de largura durante os testes e, finalmente,
governaram o comportamento das ligacbes. Aproximando-se das cargas Ultimas das ligagdes,

comecaram a ocorrer fissuras ortogonais as fissuras de flex@o que se desenvolveram a medida
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que a ruptura por puncdo. Neth et al. descreveram essas fissuras ortogonais como fissuras de
falha secundéria que se formaram apds o esmagamento da zona de compressdo do concreto
(1981).

24.11. PILARES DE CENTRO COM MOMENTOS DESBALANCEADOS POR
HAWKINS, BAO E YAMAZAKI

Em 1989, Hawkins, Bao e Yamazaki ensaiaram trinta e seis lajes com pilares de centro
sujeitas a momentos desbalanceados e cargas de gravidade. Os espécimes foram agrupados
em sete séries diferentes para testar a influéncia de varios pardmetros na resisténcia e rigidez
da ligacdo. Esses pardmetros incluiram taxa e concentracdo de armadura, altura da laje,
resisténcia e tipo de concreto, armadura de cisalhamento e retangularidade da coluna. Dentro
de cada série, os espécimes foram testados com proporcdes M/V de 5,1 polegadas e 22,7

polegadas e taxas de reforco entre 0,60% e 1,42%.

Hawkins et al. descobriram que o ACI 318-83 superestimou a capacidade de puncdo de seis
modelos, todas com taxas de armadura ndo superiores a 0,73%. Um desses seis, apresentou
resisténcia ultima ao cisalhamento menor que o cisalhamento limite do concreto ysfM e maior
que o momento resistente da secdo da laje. Isso sugere que os pardmetros ys e yv» de
proporcOes diferentes podem prever valores de cisalhamento e momento iguais aos Sseus
respectivos limites. Outros dois desses seis modelos exibiram falhas de flex&o de viga larga.
Cada uma dessas falhas ocorreu na face do pilar ao longo da largura da laje. Os trés restantes
dos seis espécimes falharam devido ao arrancamento antes que suas resisténcias a flexao

pudessem se desenvolver.

Para amostras com taxas de refor¢o superiores a 0,73%, o ACI 318-83 previu capacidades que
eram cada vez mais conservadoras com o0 aumento da taxa de reforgo. Corpos de prova com
maiores taxas de armadura foram menos ddcteis e suas falhas de puncdo foram mais
repentinas. A concentracdo da armadura na direcdo do pilar aumentou a rigidez, mas diminuiu
a carga vertical Gltima. Quando submetidas a um carregamento M/V de 22,7 polegadas, as
lajes de amostra seriam levantadas em uma extremidade da laje e abaixadas na extremidade
oposta da laje. Quando submetidos a um carregamento M/V de 5,1 polegadas, todos o0s

espécimes foram defletidos para baixo ao longo das bordas da laje.

Com isso, Hawkins et al. Deduziram que a rigidez rotacional das ligacdes entre laje e pilar é

reduzida proporcionalmente ao passo que a carga aumenta, e para as lajes ndo fissuradas as
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previsdes de rigidez rotacional verificadas pelo ACI 318-83 obtiveram um valor aproximado
com o real. Assim para as lajes fissuradas ensaiadas foi determinada a seguinte equacao para
determinacéo da rigidez rotacional:

(Kec)test = (17[) + 0»085)(Kec)calc (2-20)

Onde (K.:)tes: € a rigidez rotacional da laje fissurada ensaiada é (K,.).qc @ rigidez de
calculo determinada pelo ACI318-83.

2.4.12. CORDOVIL, KAMARALDIN E SOUZA

Cordovil (1995) ensaiou na Escola Politécnica da Universidade de Sdo Paulo (USP), dez lajes
de concreto quadradas com lados de 154 cm para estudar a transferéncia de momento na
puncdo, variando em suas analises o uso de armadura de cisalhamento além da transferéncia
de momento. Ele dividiu as lajes ensaiadas em duas series “carga centrada” e ‘“carga
excéntricas”. Na série de “carga centrada” foram ensaiadas trés lajes com espessura de 15 cm,
sendo que apenas duas delas possuiam armadura de cisalhamento tipo pino. Para realizacédo
deste ensaio, foi utilizado um macaco hidraulico e uma chapa metélica quadrada com 10 cm
de lado que simulava o pilar, a carga foi aplicada no centro da laje, no sentido de baixo para

cima.

Na série de “carga excéntricas” se teve sete lajes para realizacdo dos ensaios com 12 cm de
espessura, das quais duas, a carga foi aplicada centrada, e cinco tiveram cargas aplicadas com
excentricidades de 20 cm ou 40 cm. A armadura de cisalhamento, tipo pino foi utilizada em
apenas trés destas lajes. Para as lajes com excentricidade, a aplicacdo da carga contou com a
utilizacdo de um dispositivo, inventado por Cordovil (1995) sendo denominado pelo autor de
“trans moment”, responsavel por transmitir o momento para a laje Além disso, o sistema de
ensaio contava com um macaco hidraulico para aplicar a carga de baixo para cima, o qual
formava um binario em contato com a laje. Ja para as lajes com carregamento centrado foi
utilizada uma chapa metalica retangular com lados de 25x15 cm, simulando dessa forma o

pilar.

Kamaraldin (1996) estudou o comportamento das ligagOes entre lajes e pilares de centro,
submetidas a varias combinacdes de carga vertical e momentos desbalanceados. Foi dado
atencdo especial quanto a resisténcia ultima, rotacGes laje-pilar e flechas da laje. As principais

variaveis nos dez corpos de prova de lajes ensaiados relatados foram a taxa de armadura e a
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excentricidade das cargas aplicadas. Para o presente trabalho foram adotados os resultados

obtidos de oitos lajes apenas, conforme mostrado na tabela 4.

Souza (2008) ensaiou dezenove lajes, com objetivo de estudar o comportamento estrutural e a
resisténcia Ultima a puncéo de ligacGes entre laje e pilar de regibes internas das lajes lisas,
com um ou dois furos adjacentes ao pilar, e com ou sem download de momento fletor da laje
ao pilar. Na Faculdade de Tecnologia da Universidade de Brasilia (FT/UnB), sendo as
principais varidveis dos modelos, o posicionamento e as dimensdes dos furos, a taxa e a
distribuicdo da armadura de flex&o, a armadura de cisalhamento e a excentricidade da carga (a

razdo entre 0 momento transferido ao pilar e a forga cortante).

As caracteristicas das lajes ensaiadas eram quadradas, possuindo 240 cm de lado e 15 cm de
espessura, e ligadas monoliticamente a um pilar retangular com lados de 50 cm x 20 cm e 85
cm de altura. Elas foram divididas em duas séries, a primeira com dez lajes sem a aplicacéo
de momento (Série 1) e a segunda com nove lajes com a aplicacdo de momento (Série 2). A
armadura de cisalhamento foi considerada em apenas duas lajes, as quais possuiam furos
maiores. Sendo considerado para este trabalho, apenas as lajes com aplicacdo de momentos,

sem armaduras de cisalhnamento e sem furos adjacentes ao pilar.

2.4.13. FERREIRA

Por sua vez Ferreira (2010) ensaiou dezesseis lajes quadradas com lados de 250 cm e
espessura com 18 cm, possuindo armadura de cisalhamento do tipo “stud” e submetidas a
carregamento simétrico e excéntrico, com o objetivo de avaliar o comportamento das ligacGes
com momentos desbalanceados. Os experimentos foram divididos em duas séries de oito lajes

cada.

As lajes ensaiadas na primeira série, foram apoiadas em pilares de secdo transversal circular
com diametros de 27, 36 e 45 cm, cujo parametros taxa de armadura de flexdo e quantidade e
distribuicdo das armaduras de cisalhamento foi variado entre 0s espécimes, com o objetivo
principal de analisar o modo de ruptura deles. A segunda série era formada por lajes apoiadas
em pilares de secéo transversal quadrada com 30 cm de lado. Variando as taxas de armadura
de flexdo e de cisalhamento, o ndmero de camadas da armadura de cisalnamento, e a
aplicagdo de carregamento excéntrico objetivando verificar efeito da transferéncia de

momento fletor na resisténcia a puncéo das ligacdes entre a laje e o pilar interno.
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Para este trabalho sera objeto de estudo apenas a segunda série, que foi submetida a
carregamento excéntrico com o objetivo de verificar e o efeito da transferéncia de momentos
na resisténcia a puncdo de ligagOes laje-pilar internos e utilizando como varidveis 0s
parametros da armadura de cisalhamento. O esquema de carregamento utilizado na 2° série

pode ser visto na Figura 2.17.
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Figura 2.17 - Dimensdes em mm e layout de carregamento das lajes ensaiadas por
Ferreira (2010)

O ensaio experimento contou com um portico de reacdo adaptado, composto por cilindros
hidraulicos, conjuntos de células de carga, tirantes, bombas e vigas metalicas, conforme

esquematizado na Figura 2.18.
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Figura 2.18 - Sistema de aplicacdo de cargas das lajes ensaiadas por Ferreira (2010)
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2.4.14. OLIVEIRA (2012)

Oliveira (2012) também estudou o efeito da transferéncia de momento desbalanceado na
ligacdo laje-pilar, e o efeito da presenca de furos proximos ao pilar sobre o desempenho
estrutural, e o limite de resisténcia a resisténcia a puncdo. Sete lajes medindo 240 cm de lado
e 15 cm de espessura foram testados monoliticamente fixadas a um pilar central retangular

medindo 50x20 cm de lado e 85 cm de altura.

As principais variaveis levadas em consideracdo na analise realizada por Oliveira (2012)
foram a presenca de furo quadrado com 40x40 cm posicionado proximo ao pilar, a taxa e a
distribuicdo da armadura de flexdo, e o carregamento com distintas transferéncias de

momento fletor da laje para o pilar.

No sistema de ensaio as lajes foram carregadas de cima para baixo utilizando atuadores
hidraulicos vazados, os quais foram posicionados em cima de vigas de distribuicdo metéalicas,
dispostas nas bordas da laje. Cada viga foi apoiada em duas placas metélicas de distribuicéo,
assentadas na laje, por onde o carregamento foi transmitido. Como a reac¢do ao carregamento
ocorreu no pilar central, ligado monoliticamente a laje, 0 mesmo foi apoiado sobre um bloco
de concreto armado cubico, com arestas de 60 cm, o qual teve a funcdo de facilitar o

deslocamento embaixo da laje além de transmitir a reacdo da peca de ensaio a laje de reacao.

O ensaio experimental foi realizado com as lajes carregadas de cima para baixo utilizando
atuadores hidraulicos vazados, os quais foram posicionados em cima de vigas de distribuicao
metalicas, dispostas nas bordas da laje. Cada viga foi apoiada em duas placas metalicas de
distribuicdo, instalada na laje, por onde o carregamento foi transmitido. Como a reacdo ao
carregamento ocorreu no pilar central, ligado monoliticamente a laje, 0 mesmo foi apoiado
sobre um bloco de concreto armado ctbico, com arestas de 60 cm, com a funcéo de facilitar o
deslocamento embaixo da laje além de transmitir a reacdo da peca de ensaio a laje de reacdo.
Para compor o banco de dados da Tabela 4, foi considerado os resultados da laje de

referéncia, sem armadura de cisalhamento.

2.4.15. OLIVEIRA (2013)

Com o proposito de replicar o fenémeno de puncdo em ligacdes internas, que representa

partes de um pavimento real, Oliveira (2013) realizou uma investigacdo experimental com
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dezesseis lajes lisas quadradas de 250 cm de lado e 18 cm de espessura. Essas lajes foram

suportadas por um pilar retangular interno com dimensées de 20 x 40 cm.

As lajes ensaiadas foram produzidas em concreto e reforgadas com armaduras do tipo double-
headed stud para o cisalhamento. Elas foram submetidas a carregamentos simétricos e
excéntricos. Os principais parametros avaliados no estudo incluiram a presenca ou auséncia
de armadura de cisalhamento, a taxa de armadura de cisalhamento, o nimero de camadas da
armadura de cisalhamento, o tipo de carregamento (simétrico ou excéntrico) e o eixo de

flexdo dos modelos submetidos a carregamento excéntrico.

Os ensaios foram divididos em trés séries distintas. A primeira série, denominada LN,
envolveu carregamentos simétricos, nos quais ndo houve transferéncia de momento. Na
segunda série, chamada LS, os carregamentos foram aplicados de forma excéntrica,
resultando em transferéncia de momento no eixo de maior inércia da secdo transversal do
pilar. J& na terceira série, LW, o carregamento também foi excéntrico, porém com

transferéncia de momento no eixo de menor inércia da se¢éo transversal do pilar.

As lajes ensaiadas foram todas refor¢adas com armadura de flex&o, que consistia em barras de
aco CA-50 com diametro de 16,0 mm. Essas barras foram espacadas a cada 90 mm em uma

direcdo e a cada 100 mm na outra direcdo, sendo posicionadas na parte superior das lajes.

Oliveira (2013) utilizou um sistema de ensaio composto por um portico de reacdo, quatro
cilindros hidraulicos, quatro conjuntos de células de carga com indicadores digitais, trés
bombas hidréulicas e quatro vigas metalicas rigidas. Esse sistema foi projetado para distribuir
o carregamento aplicado pelos cilindros em duas chapas de a¢o, resultando em oito pontos de
aplicacdo de carga. A Figura 2.19 apresenta o esquema de ensaio adotado para ilustrar essa

configuracao.
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A localizacdo das cargas nas lajes foi planejada de acordo com os pontos de aplicacéo e as
placas de distribuicdo de carga, como mostrado nas plantas ilustradas nas Figuras 2.20 e 2.21.
E importante ressaltar que cada ponto de aplicacio de carga foi dividido em dois, resultando

em oito pontos de aplicacdo de carga para distribuir as cargas sobre a laje.
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Figura 2.20 - Pontos de aplicacdo e placas de distribuicdo de carga das lajes LN (Oliveira,

2013).
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Figura 2.21 - Pontos de aplicagéo e placas de distribui¢do de carga das lajes LS e LW
(Oliveira, 2013).

2.4.16. DRAKATOS ET. AL E SECCI ET. AL

Em 2016, Drakatos et al. realizaram uma revisdo e comparagéo das configuragcdes de ensaios

experimentais utilizados em estudos sobre a pungdo em lajes lisas de concreto. Alem disso, o
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autor conduziu um estudo experimental para avaliar a influéncia de carregamentos ciclicos e
monotdnicos em ligacOes internas laje-pilar desprovidas de armadura de cisalhamento,

considerando diferentes cargas graviticas e taxas de armadura de flex&o.

As lajes foram testadas em escala real, e o estudo revelou que o carregamento ciclico leva,
especialmente para lajes submetidas a baixas cargas de gravidade, a uma reducdo significativa
da resisténcia ao momento e da capacidade de deformacdo em comparacdo com os resultados
obtidos em testes de carga monotdnica. O efeito do carregamento ciclico € mais acentuado

para lajes com baixa taxa de armadura.

Atraveés dos resultados, 0 autor constatou que, para cargas de baixa gravidade, o aumento da
taxa de armadura teve pouca influéncia na capacidade de momento. Para cargas de alta
gravidade, o aumento da taxa de armadura teve pouco impacto na capacidade de deformacéo.
De acordo com o autor, anélises ndo lineares por elementos finitos mostram que a rigidez e a
capacidade de deformacédo das ligagdes laje-pilar dependem da configuracdo experimental
escolhida. Inclusive a configuracdo adotada para a realizacdo do estudo reproduziu bem a
resposta momento-rotacdo da ligacdo de uma ligacdo interna laje-pilar de uma configuracao

tipica de edificio.

Os resultados experimentais ainda foram confrontados com as previsdes do ACI-318,
Eurocode 2 e fib Model Code 2010. O ACI-318 e o fib MC2010 fornecem as estimativas mais
conservadoras da capacidade de momento, seguidos pelo EC2 em termos de exatiddo e
precisdo. O ACI-318 estima com bastante precisdo a capacidade de rotacdo da conexdo dos
testes ciclicos. No entanto, segundo o autor, o ACI-318 superestima a capacidade de rotacédo

para cargas verticais elevadas.

Secci et al. (2021) realizaram uma andlise do desempenho das configuracBes experimentais
dos ultimos anos, com o objetivo de avaliar a resisténcia a puncgdo de ligacGes laje-pilar em
lajes sob carregamento vertical e horizontal. Os autores observaram que existem poucas

configuracBes de ensaios que buscam reproduzir a ruptura excéntrica por pungdo em lajes.

Focando na configuracdo desenvolvida na Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da NOVA em
Lisboa, eles analisaram seu desempenho e, através de analises ndo lineares de elementos
finitos calibradas em dados experimentais, concluiram que essa configuracdo poderia fornecer
rotacOes Ultimas confiaveis de ligacdes continuas de lajes. No entanto, ela poderia subestimar

a resisténcia a puncéo.
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Apesar de as configuragdes dos demais autores analisados conduzirem a resultados
semelhantes quando comparadas com a configuracdo de Lisboa, esta Gltima se mostrou

superior, fornecendo uma representacdo mais precisa de uma ligacéo continua laje-pilar.

2.5. PRESCRICOES NORMATIVAS

Neste topico, serdo apresentadas as formulagfes utilizadas para determinar a resisténcia a
puncdo de acordo com diferentes codigos normativos de projetos estruturais em concreto
armado. E importante ressaltar que as equacdes que estimam as solicitagdes e aquelas que
determinam as resisténcias serdo tratadas sem a aplicacdo de quaisquer fatores de majoracao
ou minoracdo. Esta abordagem visa realizar uma analise das estimativas obtidas por meio
desses métodos tedricos em comparacdo com os resultados nominais de suas formulaces,

sem considerar quaisquer fatores de seguranca relacionados aos resultados de projeto.

Vale ressaltar que o presente trabalho ndo abrangera as prescri¢cfes normativas para modelos

com armadura de cisalhamento.
2.5.1. ABNT NBR 6118:2023

O modelo de calculo adotado pela NBR 6118:2023 considera uma verificagdo do
cisalhamento em dois ou mais perimetros criticos definidos em regides do entorno de forcas
concentradas. sendo o perimetro critico uo (contorno do pilar ou da area carregada), e o
segundo perimetro critico ui, afastado a uma distancia de 2.d das faces do pilar ou area

carregada, representado na figura 2.22.

Trecho
critico CUrvo

Figura 2.22 — Perimetro critico em pilares internos NBR 6118:2023

-55-



A tensdo solicitante na ligacdo laje-pilar é influenciada pela carga transferida da laje para o
pilar, que pode ser centrada ou apresentar excentricidade. De acordo com o item 19.5.2.2 da
norma, quando ocorre a transferéncia de momento da laje para o pilar, € necessario considerar
o efeito de assimetria. O momento fletor causa variacdes na tensdo solicitante em diferentes
trechos do perimetro critico: em alguns trechos, a tensdo aumenta, enquanto em outros, ela

diminui.

Santos (2018) considera que com duas componentes de momentos fletores admitidas, é
preciso estudar a tensdo solicitante em quatro trechos do perimetro critico, e o maior valor
absoluto entre eles € determinante para a resisténcia a puncdo. A Figura 2.23 apresenta as
tensdes de cisalhamento nos quatro trechos do perimetro critico em ligacbes laje-pilar

internas.

k"’MSd‘y
Y l’il“ lﬂ + ti
Kx At “‘lmﬂjf\l\
z TMsay TMsd

Sdt

Figura 2.23 — Deducdo da tenséo solicitante maxima em ligacdes laje-pilar internas (Santos,
2018)

A tensdo solicitante pode ser calculada de acordo com o item 19.5.2.2 da norma:

Fsa | KMsq

Tsa=77% Wd (2.21)
i dy +d, (2.22)
2

Onde Fsq é a forca ou reacéo solicitante de calculo, u é o perimetro da superficie critica, d € a
altura Gtil da laje ao longo do contorno critico C', dx e dy s&o as alturas Uteis nas duas direcGes
ortogonais, K é o coeficiente que fornece a parcela de momento transmitida ao pilar por
cisalhamento, Msq € 0 momento de célculo solicitante, Wp modulo de resisténcia plastica do

perimetro critico.

O coeficiente K depende da relagdo Ci/Cp, onde Ci € a dimensdo do pilar paralela a

excentricidade da forca e C, é a dimensdo do pilar perpendicular a excentricidade da forca. Os
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valores de K podem ser obtidos da Tabela 1. Para pilares circulares, deve ser adotado o valor
de K=0,6

Tabela 1 - Valores de K segundo a NBR 6118:2023
Ci/C> 0,5 1,0 2,0 3,0

K 0,45 0,6 0,7 0,8

Para um pilar retangular e circular, o valor de Wy pode ser calculado respectivamente pela
expressédo 2.23 e 2.24:

2

C
W, = % + C,Cy + 4Cyd + 16d? + 27dC, (2.23)

W, = (D + 4d)* (2.24)

Onde D corresponde ao diametro do pilar.

A verificacdo da tensdo resistente de compressdo diagonal do concreto na superficie critica C
deve ser feita no contorno C do pilar, em lajes submetidas a pung¢do, com ou sem armadura,

através da equacao:

Tsa < Traz = 0,270y fcq (2.25)
Onde:
B fek > (2.26)
% = (1 ~ 250

Sendo g4, € a tensdo resistente a compressdo diagonal de céalculo do concreto, fe € a
resisténcia caracteristica do concreto em Mpa e fcq € a resisténcia de calculo do concreto em
MPa.

Tsq < Traz = 0,27a,fcq (2.27)

Para a previsdo da resisténcia a puncdo em lajes lisas sem armaduras de cisalhamento, na

superficie critica C' é dado de acordo com o item 19.5.3.2:

1
Tsa < Trar = 0,13(1 +/20/d)(100pf.1)3 (2:30)

Sendo:
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p=Px Py <002 (2:31)

goBtdy (2.32)
2
(1+./20/d) < 2,00 (size ef fect) (2.33)

Em que d ¢ a altura util da laje ao longo do contorno critico C’, p ¢ a taxa de armadura de
flexdo tracionada, px € py S80 as taxas de armadura tracionada em suas respectivas direcdes,

calculadas como igual a dimens&o do pilar acrescida de 3d para cada um dos lados.

2.5.2. ACI 318-19

O ACI 318-19 recomenda que a resisténcia ao cisalhamento bidirecional deve ser analisada
em secdes criticas nos perimetros d2 da face do pilar e, se aplicavel, mudancas na espessura

da laje (Secdo 22.6.4.1). A Figura 2.24 apresenta o perimetro critico adotado para pilares

quadrados.

il |r ___________ 7|
| |
| |
| |
| M |

bo | 0.5d
| < I
|
| |
| |

| I .

Figura 2.24 — Secdo critica localizada a 0,5d de distancia do pilar de acordo com ACI 318-19
(ACI Committee 318, 2019)

Encontra-se na secdo 22.6.5.2 os parametros para determinar a resisténcia bidirecional do

concreto, vc, para uma laje sem armadura de cisalhamento:
0.33

2
V. = min 017 (1 " E> ls/l\/ﬁ (2.34)

asd
0.083 (2 + >
by
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onde S é a razdo entre o maior e o menor lado do pilar, as vale 40 para pilares internos, 30
para de borda e 20 para de canto, d é a profundidade efetiva da laje (da fibra comprimida ao
centroide da armadura de flexdo) e 1 é 1,0 para concreto de densidade normal e varia entre

0,75 e 1,0 para concreto de baixa densidade.

O size effect As, é encontrado pela equagéo 2.35:

(2.35)

O dimensionamento de qualquer secdo de concreto ao cisalhamento, incluindo o

dimensionamento das ligacGes laje-pilar a puncdo, deve satisfazer a seguinte condicao:

U =1y (2.36)

A tensdo solicitante na ligacao laje-pilar depende da carga transferida da laje para o pilar,
podendo ser centrada ou apresentar excentricidade. Devido ao efeito do momento fletor,
alguns trechos do perimetro critico apresentam aumento na tensao solicitante, enquanto outros

apresentam diminuicéo.

Considerando duas componentes de momentos fletores, é necessario analisar a tensao
solicitante ao longo de todo o perimetro critico, e 0 maior valor absoluto é determinante para a
resisténcia a puncdo. A Figura 2.25 mostra as tensdes de cisalhamento verticais nos quatro

trechos do perimetro critico em ligacdes laje-pilar internas.

o T'“il‘:yn Sd'y ;«*"}ﬁ i
) + hla(’ﬂ ‘1 + 4‘[‘r 0 ,.r.rﬁ
K x ’\‘\-.‘Tn,r[ 1 rn‘n_rrrr( ‘
z VMsay VMsdx Vom0 Msix

Figura 2.25 — Tensdes solicitantes em ligagdes laje-pilar internas (Santos, 2018)

O valor méximo da tensdo de cisalhamento solicitante, quando existe transferéncia de

momento fletor na ligagéo laje-pilar, é dada pela equacgéo 2.37:

Vo W My-c (2.37)
AC ]C
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Onde V. é a forca cortante solicitante na ligac&o laje-pilar, My 0 momento fletor solicitante na
ligacdo laje-pilar e ¢ a excentricidade do perimetro critico.

O parametro y» é dado pela Se¢do 8.4.4.2.2:
Yo =(1-vf) (2.38)

Sendo yy:

1
Yr =

2 |by (2.39)
1+ 3 b_z
Com b e b2 sendo, respectivamente, as dimens@es da secédo critica na dire¢éo de aplicagdo do

momento fletor e na direcdo perpendicular a essa.

A secdo 8.4.2.2.4 do ACI 318-19 afirma que o valor de yf pode ser aumentado (e, portanto, o
valor de y» ser diminuido) se os critérios mostrados na Tabela 2 forem atendidos. O maximo
admissivel para yr depende da localizacdo da conexdo e da dire¢cdo do vdo e s6 pode ser
aumentado se caso a tensdo de cisalhamento nominal fatorada, vuw, ndo exceder uma
porcentagem da resisténcia ao cisalhamento v. e a tensdo de tracdo liquida dentro da laje

efetiva largura, e, excede a tenséo de cedéncia da armadura, ey, mais uma dada constante.

Para pilar quadrado, o yr maximo permitido é 1,0 para ligacdes de borda analisadas no véo
paralelo a borda livre e ligacdes de canto em qualquer um dos vaos. Para ligacdes de borda
analisadas perpendicularmente a borda livre e ligagdes internas em qualquer vdo, o yr
méaximo permitido € 0,75. Lembre-se de que o yr ndo modificado para uma coluna quadrada é
0,6.

As prescricdes sobre esta disposicdo do ACI sdo limitadas. Exceto 0s casos em que sdo
impostos desvios laterais, a tensdo de tracdo liquida, e, pode ser determinada realizando uma
andlise da secdo da laje. No entanto, 0 momento desbalanceado suportado pelas tensfes de
flex&o da laje deve ser conhecido para realizar esta analise. Além disso, a disposi¢do permite
que yr seja aumentado até um valor maximo, mas ndo sugere um método para determinar

valores intermediarios de yy.
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Tabela 2 — Valores modificados méximos de yf para lajes bidirecionais nao protendidas
(adaptado ACI 318-19, Secdo 8.4.2.2.4).

Column Span direction Vo g,(within bsian)  Max modified y¢)
location
Coner column Either direction < 0.59v, < & +0.003 1.0
Edge column Perpendicular to < 0.75%v, < & +0.003 1.0
edge
Parallel to edge < 0.4dv, < ¢& +0.008 1.25
2\ [by
1+ (g) b_z <1.0
Interior Either direction < 0.4dv, < ¢& +0.008 1.25
column 2\ |by
1+(3) p<10

Para pilar interno A, é a area de concreto da secdo critica assumida, e J. é a propriedade
geométrica da secdo critica assumida, analoga ao momento polar de Inércia da secdo critica

em relacdo aos eixos de acdo do momento fletor M,,, podendo ser calculados através de:

AC == 2d b (Cl + CZ + Zd) (240)
d(c; +d)?® (¢, +d)d*> d(c, + d)(cq + d)? (2.41)
=" & T & 2

Onde c1 € o comprimento da face do pilar na direcdo de anéalise e c2 € o comprimento da face

da coluna no plano perpendicular a analise.

2.5.3. EUROCODE 2:2014

O Eurocode 2:2014 recomenda que a puncao seja verificada no perimetro critico localizado a
uma distancia 2d da face do pilar, esse contorno € ilustrado na Figura 2.26 para diferentes
geometrias de pilar. Ao contrario do ACI, os cantos séo arredondados.
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Figura 2.26 — Perimetro de controle segundo o (Eurocode 2:2014)

A norma propde para o calculo da resisténcia ao cisalhamento resistente para a verificagdo da

puncao:

Vrdc. tensdo de calculo da resisténcia a puncdo no perimetro critico u; sem armadura de
cisalhamento;
VRdcs: tensdo de célculo da resisténcia & pungdo no perimetro critico ul com armadura de
cisalhamento;

Vrd,max: Maxima tensdo de calculo da resisténcia a puncéo na ligacéo laje-pilar.
Sendo necessario que as seguintes consideracGes sejam realizadas:

VEq < de,max (2-42)

Sendo Veqd a tensdo de cisalhamento solicitante de calculo. Quando veq exceder o valor de Vrq.c,

deve ser empregada armadura transversal de cisalhamento.

Para os casos em que € considerado reacdo de apoio excéntrica em relacdo ao perimetro de

controle, a maxima tensdo de cisalhamento deve ser calculada como:

VEa
u1 - d

Vgq = B (2.43)

O coeficiente 5 considera os efeitos da excentricidade da carga, deste modo quando néo

houver excentricidade deve-se considerar om valor igual a 1,0.
J& nos casos de carregamentos assimétricos na laje, g é determinado pela equacéo:

Mgq u1)
=1+ K— - — )
B ( HRGE (2.42)
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Sendo W; o mddulo resistente da secéo critica e seu valor é dado pela equagéo:

Uq
W, = f le| dl (2.45)
0

Onde dI corresponde ao comprimento elementar do perimetro de controle, e (e) a distancia de
dl ao eixo em torno do qual atua 0 momento solicitante. Para pilares retangulares W, também
pode ser calculado por:
Ct 5
Wi = —-+CiC; + 4Cod + 16d? + 2mdC,y (2.46)

Cy: é a dimensdo do pilar paralela a excentricidade da forca, C> a dimensdao do pilar

perpendicular a excentricidade da forca.

O coeficiente K depende da relacdo entre as dimensdes Ci e C do pilar, este valor é uma
fungéo das proporgdes entre uma parcela de momento fletor transmitida por cisalhamento e
outra parcela transmitida por flex&o e torcao, assumindo os valores apresentados na Tabela 3:

Tabela 3 — Valores de K segundo Eurocode 2:2014
Ci/Cy <0,5 1,0 2,0 >3.0

K 0,45 0,6 0,7 0,8

Alternativamente, o Eurocode 2:2014 permite que seja adotado o seguinte fator S para

simplificagdo dos célculos:

e 2 ey 2
= - Y 2.47
b 1ig j(byi) f(2) 0.7

Onde e, e e, sdo as excentricidades do carregamento em cada direcdo ortogonal. Os termos

by; b e b,; sdo as dimensdes projetadas do perimetro critico que estiver sendo analisado

exemplificado na Figura 2.27 para o0 perimetro critico u;.
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Figura 2.27 — Momentos fletores nas duas dire¢des (Santos, 2018)

Desse modo, para uma laje lisa com pilar interno, as verificacbes exigem que a tensdo

solicitante de calculo seja menor ou igual a tenséo resistente de célculo, conforme equacéo:

Vsq < Vg4 (2.48)

Sendo a tensdo resistente vz, determinada pela equacéo:

Vra = 0,188 (100p, f;) /3 (2.49)

¢ representa o efeito escala (size effect) dado por:

,200
§=1+ |— <20 (2.50)

Com d em mm. Ja p, representa a taxa geométrica de armadura nas duas direcGes ortogonais,
p1 = /P1x P1y < 0,02. Portanto a carga resistente no perimetro critico € calculada com a

equacédo 2.51:

Vid = Vra " usd = 0,18(100p; f)*/3 - u d (2.51)

A tensdo de cisalhamento maxima vpg .4, € calculada na segdo junto ao perimetro do pilar ou

area carregada pela equacdo:

VRmax = 0,5-v-f (2.52)
Sendo:
fck >
= — 2.53
v =06 (1 o (2.53)

Onde o fck € dado em MPa.
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2.5.4. CEB-FIP MODEL CODE 2010:2013

O Model Code 2010 considera que a puncéo é resistida pelo perimetro b, e profundidade dv.
O perimetro b, é 0 perimetro de controle resistente ao cisalhamento, determinado com base na
geometria e no carregamento, e dv a profundidade efetiva da laje que resiste ao cisalhamento,
levando em consideracdo a penetracdo do pilar na mesma, utilizada para caracterizar a
superficie de ruptura. Para finalidade de calculo da laje, é utilizada a altura Gtil d. Na Figura
2.28 é possivel ver a delimitacdo do perimetro de controle para pilares centrados e na Figura
2.29, a altura util (d) e altura til efetiva (dv) da laje.

rd ~
/ \
[ |
| |
[ |
] 0.5dv
1 |
[ |
| |
\ /

A P s

=3dv

Figura 2.28 — Secdo critica localizada a 0,5dv de distancia da coluna (Mode Code 2010:2013)

O O O Q o (@] (@]

Cly

Figura 2.29 — Altura uatil (d) e altura util efetiva (dv) da laje (Adaptado fib MODEL CODE
2010)

O perimetro de controle basico, b1, é reduzido para bi,rea considerando distribuicbes nao
uniformes de forgas cisalhantes causadas por descontinuidades geométricas da laje. Uma vez
que birea € determinado, ele multiplicado pelo coeficiente de excentricidade k. para

determinar o perimetro de controle resistente ao cisalhamento bo:

b, = k- bl,red (2-54)
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Quando lajes adjacentes diferem ndo mais que 25% em comprimento, ke pode ser aproximado
como 0.90 para lajes com pilares de centro, 0.70 para de borda, 0.65 para lajes de canto. O

coeficiente de excentricidade, k., pode ser calculado com mais precisdo como:

1

ke = T3 e,/ by,

(2.55)

onde eu é a excentricidade da resultante das forcas de cisalhamento em relacdo ao centroide
do perimetro de controle, basico e b é o didmetro de uma coluna circular que equivalente a
mesma area dentro do perimetro de controle basico, b,, como a forma do pilar projetado. A

excentricidade ex € determinada pela equacéo 2.56:

en = Je5x+euy2 - J(MEd,x/vEdf (2.56)

Onde eux € euy S80 as excentricidades nas direcdes x e y, respectivamente € Meqdxe MEgdy S80

0s momentos aplicados nos vaos direcionais x e y, respectivamente.
A resisténcia ao cisalhamento é calculada como:

Vera = Verae + Vras < Via (2.57)

Onde Vrac € a resisténcia de projeto ao cisalhamento do concreto e Vras € a resisténcia de
projeto ao cisalhamento da armadura de cisalhamento. Observe que as unidades do Sl séo
usadas em todas as equacOes apresentadas nesta secdo. A resisténcia de projeto ao

cisalhamento do concreto é:

Ve

c

VRd,c - k‘P

bod, (2.58)

Onde ky é o pardmetro que considera as rotacGes da laje, e fcx € 0 valor caracteristico da
resisténcia a compressdo do concreto determinado a partir do ensaio. O pardmetro ky €

determinando pela equagdo 2.59:

1
= < 0.
kv =155 0.9kg ky — 06 (2.:59)
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Onde kag € um parametro dependente do tamanho agregado, i é a rotacdo da laje em torno da
area suportada e d € o valor médio (em mm) da profundidade efetiva de flexdo para a direcao

xey.

Se d4 for menor que 16 mm, devera ser adotado a 1.00. caso contrério, kg é considerado

como:

kg, = > 0.75 .
9 7 16 + dg (2.60)
Onde dg estd em mm. Para concreto leve e de alta resisténcia, dg é assumido como 0 devido a

possibilidade de quebra de particulas de agregados, o que reduziria o intertravamento dos

agregados.

A rotacdo da laje y é determinada por um dos quatro niveis de aproximacao: Nivel I, Nivel 11,

Nivel 111 ou Nivel 1V. A Figura 2.30 ilustra a rotacdo da laje.

Figura 2.30 — Rotacéo (i) da laje em torno da regido de suporte (fio MODEL CODE 2010)

O nivel | é usado para lajes planas regulares projetadas de acordo com uma anélise eléstica
sem redistribuicdo significativa das forcas internas. A rotacdo da laje em torno do pilar €

determinada como:

rsfyd

Y =157

(2.61)
Onde s é a posi¢do em que o0 momento de flexdo radial é zero em relagdo ao eixo de suporte,
fya € 0 limite de escoamento de projeto do aco de reforco em tracdo, Es € o modulo de
elasticidade do ago de reforgo. A variavel rs pode ser aproximada como o maior de 0.22Lx ou
0.22Ly para as direcOes x e y, respectivamente, para lajes planas onde a relagdo entre vaos
(Lx/Ly) esta entre 0.5 e 2.0.

O nivel 11 € usado quando a redistribuicéo significativa do momento fletor é considerada no

projeto. A rotacdo da laje em torno do pilar é determinada como:
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Y =15

Isha (%)1'5 (2.62)

dEs Mpq

Onde mea € 0 momento meédio por unidade de comprimento para calculo da armadura de
flexdo na regido de apoio, e mra € a resisténcia a flexdo media de projeto por unidade de
comprimento na regido de apoio. Para colunas internas:
v (1 + e”'i) (2.63)
Mgg = =+ :

Na equacdo 2.62, eu,; refere-se a maior excentricidade das forcas de cisalhamento resultantes
em relacdo ao centroide do perimetro de controle basico b, nas dire¢bes ortogonais x e y (i é
igual a x e y para as direcdes x e y, respectivamente). Na Figura 2.31(a), € ilustrada a posi¢do
da resultante da carga solicitante, enquanto na Figura 2.31(b) é enfatizado que as distancias

ortogonais entre essa posicdo e o centro geométrico do perimetro critico basico b, sdo as

excentricidades eux1 € ewy,.

Resultante
da carga

F Resultante

Mgy, J—ix‘/ da carga

Fy, T i solicitante =@ solicitante
B g deb c.g deb

Borda / ' \c,g € & :

ly da laje c.g. do pilar
X M
Sd.y
z Fsq
a) Posicao da resultante da carga solicitante b) Excentricidades eux1 € euy,1

Figura 2.31 — Determinacdo das excentricidades eux € ewy (Santos, 2018)

bs € a faixa sobre 0 apoio na qual deve-se considerar a resisténcia a flexdo pode ser vista na
Figura 2.32, em que proximo das bordas da laje a largura € limitada a b :

by = 1.5\/Tox Toy < Linin (2.64)

onde rsxe sy sao calculados de acordo com o Nivel | € Lmin € 0 menor lado dos vaos.
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<b, /2 b./2
Figura 2.32 — Dimensdes da faixa de suporte (fibo MODEL CODE 2010)
O nivel 111 é recomendado para lajes irregulares ou para lajes planas onde l«/ly ndo esta entre

0.5 e 2.0. A rotacdo da laje em torno do pilar é determinada como:

P =1 ZM—W(@)LS (2.65)

. dEs Mpq

Onde rs e meaq s@0 calculados usando modelagem eléstica linear. meqs € 0 valor médio do

momento de dimensionamento da armadura de flexdo na largura da regido de apoio bs.

O nivel IV usa métodos analiticos ou numéricos para determinar a rotacdo da laje. Esses
métodos devem considerar fissuras, efeitos de enrijecimento por tracdo, escoamento de

armaduras e outros efeitos ndo lineares relevantes para a previsdo da capacidade de puncéo.
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3. METODOLOGIA

3.1. BANCO DE DADOS

Com o objetivo de avaliar o desempenho das recomendagdes normativas, foram coletados os
dados de resultados experimentais de lajes lisas sem armaduras de cisalhamento e com
transferéncia de momentos desbalanceados. A revisdo bibliografica permitiu a coleta de 120
resultados experimentais de estudos realizados por Moe (1961), Hanson e Hanson (1968),
Anis (1970), Stamenkovic e Chapman (1974), Regan (1981), Shehata (1988), Hawkins, Bao e
Yamazaki (1989), Cordovil and Fusco (1995), Kamaraldin (1996), Marzouk, Emam and Hilal
(1998), Kruger, Burdet and Favre (1999), Souza (2008), Ferreira (2010), Oliveira (2012),
Oliveira (2013), Almeida et al. (2016), Drakatos et al. (2016), Gouda and El-Salakawy
(2016), Brujic¢ et al (2018) e Bursac et al (2021).

Foram aplicados critérios adicionais de filtragem, descartando para o presente banco de dados
ensaios com ligacdes laje-pilar de canto, de borda e contendo furos adjacente, além de lajes
que ndo forneciam informacdes suficientes para realizacdo dos calculos necessarios para

previsdo da resisténcia a puncdo de acordo com as normas vigentes.

Ao longo dos anos, observou-se um notavel progresso tecnoldgico nos trabalhos dos autores
que contribuiram para o banco de dados, resultando em ensaios experimentais mais
sofisticados. Como Almeida et al. (2016) e Drakatos et al. (2016), que buscaram analisar os
efeitos de carregamentos sismicos em ligacBes laje-pilar, contando com laboratérios
equipados com instrumentacdo avancada para conduzir esses tipos de ensaios.
Adicionalmente, houve a adog¢do de novos materiais compositos na fabricacdo dos modelos
ensaiados, exemplificado por Gouda and El-Salakawy (2016), que empregaram polimeros
reforcados com fibra de vidro GFRP.

No entanto, é relevante ressaltar que, conforme mencionado anteriormente, apenas as lajes
que atendiam aos critérios de filtragem estabelecidos foram selecionadas a partir dos estudos
desses autores. Essas lajes escolhidas compdem essencialmente os modelos de referéncia e
comparagdo, mantendo a consisténcia e a relevancia das analises realizadas. As principais
caracteristicas dos espécimes ensaiados, estdo relacionados na Tabela 4, e a Figura 3.1
apresenta a distribuicdo das principais caracteristicas das lajes que comp@e o banco de dados

final.
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Tabela 4 — Banco de dados.

Autores  Lajes (mAm) (mBm) (mdm) o) (nS:n) (ngin) (I\/];Fia) (Ierl) (kNI\./Ir;m)
M1A 1829 1829 114 150 305 305 20.8  436.0 0
M2A 1829 1829 114 150 305 305 155 2140 39400
(M4A): 1829 1829 114 150 305 305 17.7 1450 62400
M2 1829 1829 114 150 305 305 257 2940 57200
M3 1829 1829 114 150 305 305 227 209.0 70000
Moe (M4): 1829 1829 114 150 305 305 247 1330 57500
(1961) (M5)' 1829 1829 114 150 305 305 27.0 1020 62100
M6 1829 1829 114 134 254 254 265 241.0 40200
M7 1829 1829 114 134 254 254 250 3140 19000
(M8): 1829 1829 114 134 254 254 246 1510 65300
M9 1829 1829 114 134 254 254 232 269.0 33900
M10 1829 1829 114 134 254 254 211 179.0 54800
Al 2134 1219 57 165 152 152 303 57 22300
A2 2134 1219 57 165 152 152 313 48 24300
Hanson and B7 2134 1219 57 165 305 152 330 49 35700
Hanson c8 2134 1219 57 165 152 305 328 56 31400
(1968) Al2 2134 1219 57 165 152 152 332 269 20500
B16 2134 1219 57 165 305 152 304 344 27300
Ccl7 2134 1219 57 165 152 305 360 315 24700
B2 1524 1524 76 219 203 203 379 2230 0
B3 1524 1524 76 219 203 203 305 191.0 18000
Anis B4 1524 1524 76 219 203 203 29.8 1400 26300
(1970) B5 1524 1524 76 219 203 203 290 1250 39000
B6 1524 1524 76 219 203 203 313 1160 74400
B7 1524 1524 76 219 203 203 338 700 65800
V2 9144 9144 56 117 127 127 259 117.4 0
C//1 9144 9144 56 117 127 127 360 845 7300
Cli2 9144 9144 56 117 127 127 297 623 10500
C//3 9144 9144 56 117 127 127 255 338 13600
Stamenkovic ~ C//4 9144 9144 56 117 127 127 251 209 16700
and Chapman  v/|r/1 9144 9144 56 117 127 127 252 108.6 0
(1974) C/i/l 9144 9144 56 117 152 76 226 857 7300
C/iv2 9144 9144 56 117 152 76 292 67.3 10900
C/Iv/3 9144 9144 56 117 152 76 286 39.9 15700
Clir/d4 9144 9144 56 117 152 76 26,6 217 16800
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Tabela 4 — Banco de dados (continuacao).

Autores Lajes A B d p c1 ¢ f'e Ve Me
(mm) (mm) (mm) (%) (mm) (mm) (MPa) (kN) (kN.mm)
SI/L 2000 2000 101 066 300 200 459  187.0 36500
SM1 2000 2000 60 105 240 240 242 1220 0
SM3 2000 2000 60 105 240 240 33.3 95.0 20900
SM4 2000 2000 60 105 240 120 263  101.0 0
SM5 2000 2000 60 105 240 120 32.0 720 15800
Regan SM6 2000 2000 60 105 240 120 28.6  105.0 0
(1981) SM7 2000 2000 60 105 120 120 28.6  105.0 0
SM8 2000 2000 60 105 120 120 25.9 49.0 10800
SM9 2000 2000 60 105 240 120 37.7 97.0 10700
SM10 2000 2000 60  1.05 240 120 37.7 88.0 19400
SM11 2000 2000 60  1.16 240 240 36.9 91.0 20000
SM12 2000 2000 60  1.16 240 240 31.9 88.0 19400
1 3000 3000 95 1.37 150 150 28.2  265.0 0
2 3000 3000 95 1.37 150 150 29.5  270.0 0
Shehata 3 3000 3000 95 1.37 150 150 220 2330 11730
(1988) 4 3000 3000 95 1.37 150 150 26.7  210.0 14760
5 3000 3000 95 1.37 150 150 253  200.0 19950
6 3000 3000 95 1.37 150 150 248  140.0 23280
Al 2100 2100 121 0.60 305 305 31.3  169.0 90400
A2 2100 2100 117 096 305 305 30.7 187.0 97700
A3 2100 2100 114 1.40 305 305 30.3  205.0 100200
A4 2100 2100 121 0.60 305 305 227 2440 32700
A5 2100 2100 117 096 305 305 289  257.0 34600
A6 2100 2100 114 1.40 305 305 270  319.0 43400
B1 2100 2100 83 073 305 305 22.2 80.0 39000
B2 2100 2100 83 095 305 305 19.8 94.0 45400
B3 2100 2100 79 142 305 305 29.5  102.0 51000
Hawkins, B4 2100 2100 83 073 305 305 181  130.0 12800
Yz"’r‘fq’aazr;?(i B5 2100 2100 83 095 305 305 200 1420 16600
(1989) B6 2100 2100 79 142 305 305 205  162.0 20900
C1 2100 2100 121 0.60 305 305 52.4  186.0 95100
C2 2100 2100 117 096 305 305 57.2  218.0 113100
C3 2100 2100 114 140 305 305 547  252.0 133300
C4 2100 2100 121 0.60 305 305 495  273.0 36800
C5 2100 2100 114 1.40 305 305 477  362.0 49400
F1 2100 2100 114 1.02 305 305 259  153.0 74000
F2 2100 2100 114 1.02 305 305 33.8  183.0 89900
F3 2100 2100 114 1.38 305 305 31.2  206.0 102500
F4 2100 2100 121 059 305 305 259  227.0 27100
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Tabela 4 — Banco de dados (continuacao).

Autores Laies A B d p C1 C2 flc Ve Me
J (mm) (mm) (mm) (%) (mm) (mm) (MPa) (kKN) (kKN.mm)
Hawkins,
Bao and F5 2100 2100 114 102 305 305 18.1 240.0 26900
Yamazaki
8328 F6 2100 2100 114 1.02 305 305 265 290.0 35000
Cordovil 12 1540 1540 104 072 250 150 30.8 166.0 32200
and Fusco 13 1540 1540 104 072 250 150  30.1 101.0 40400
(1995) 15 1540 1540 104 072 250 150 29.9 258.0 0
SA1 2000 2000 64 079 150 150  33.0 109.0 5700
SA2 2000 2000 64 079 150 150 340 141.0 0
SA3 2000 2000 64 079 150 150 360 85.0 8500
Kamaraldin SA4 2000 2000 64 079 150 150 320 490 16500
(1990) SB1 2000 2000 62 145 150 150 27.0 610 22000
SB2 2000 2000 62 145 150 150 28.0 610 22000
SC1 2000 2000 62 104 150 150 36.0 129.0 0
SC2 3000 2000 62 104 150 150 37.0 650 21900
3 1900 1900 116 050 250 250  43.2 266.2 44410
Marzouk, 4 1900 1900 116 1.00 250 250  42.7 4082 52720
Emam and
Hilal 5 1900 1900 116 100 250 250  36.2 163.6 117530
(1996) 6 1900 1900 116 050 250 250 340 1643 97770
7 1900 1900 116 100 250 250 353 250.3 116130
Marzouk,
Emam and 4 1900 1900 116 050 250 250 740 200.2 118000
Hilal 5 1900 1900 116 1.00 250 250  73.8 2624 132580
(1998)
Kruger, P16A 3000 3000 121 1.06 300 300 346 423.0 0
Burdet and
Favre P16A 3000 3000 121 1.06 300 300 386 3320 53100
(1999) P30A 3000 3000 121 1.06 300 300 30.4 270.0 86400
L1 2400 2400 121 093 500 200 37.8 4750 0
(82%‘3%‘; L14 2400 2400 121 093 500 200 424 2740 125900
L15 2400 2400 123 091 500 200 432 3640 66500
F(ezrgfé;a LS06 2500 2500 144 147 300 300 500 5283 140700
0('2'8’5'2';"‘ L2 2400 2400 122 119 500 200 441 266.0 116800
Oliveira LSOl 2500 2500 143 158 400 200 54.0 4251 113820
(2013) LWO1 2500 2500 141 1.62 200 400 50.0 4458 124110
Almeida,
Inécio,
Valter e E-50 4150 1850 118 096 250 250 551 2127 91600
Ramos
(2016)
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Tabela 4 — Banco de dados (continuacao).

. A B d p C1 C2 f'c Ve Me
Autores  Lajes oy (mm)  (mm) (%) (mm) (mm) (MPa) (kN) (kN.mm)
PD1 3000 3000 204 079 390 390 37.9 2530 503000
Drakatos, PD4 3000 3000 201 0.80 390 390 390 3760 177000
Muttonie PD5 3000 3000 198 0.81 390 390 37.5 517.0 458000
Beyer PD3 3000 3000 198 0.81 390 390 349 7340 435000
(2016)  pp10 3000 3000 195 1.61 390 390 355 517.0 285000
PD12 3000 3000 197 160 390 390 323 7340 461000
Gouda
andEl- — SN- 5000 9800 160 065 300 300 42 4860 72900
Salakawy  0.65
(2016)
s1 - 1800 146 106 250 250 436 52453 11802
S2 - 1800 146 106 250 250 439 506.03 30362
Brujicet  S3 - 1800 146 106 250 250 439 389.6 57661
(2318) sS4 ; 1800 146 106 250 250 759 675.74 50681
S5 ; 1800 146 106 250 250 762 579.19 86879
S6 - 1800 146 106 250 250 847 648.83 49960
S7 ) 1800 146 1.06 250 250 1049 71351 96324
Bursaé et
al 2 - 1800 95 092 150 150 4139 187.3 27231
(2021)
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Figura 3.1 — Distribuicdo das caracteristicas dos espécimes que compde o banco de

dados

3.2.  CRITERIOS DE AVALIACAO

Para avaliar o desempenho das recomendagBes normativas, serd realizado andlises
graficas da distribuicdo de Vu/VRreo, que ilustram a tendéncia da média dos resultados
em comparacdo com linhas que representam resultados ideais, isto €, quando V, é igual
a VRrieo. Adicionalmente, serd analisado parametros estatistico como o coeficiente de

determinacéo e o coeficiente de variagéo.

O coeficiente de determinacdo, frequentemente denominado como R?, possibilita a
compreensdo do quanto a variabilidade dos resultados obtidos experimentalmente (V)
é explicada pelas previsdes normativas (Vrto). Em outras palavras, o R? permite
verificar em que medida as estimativas das normas se aproximam dos resultados reais
dos ensaios. Um valor maior de R2 indicard que o modelo normativo é mais eficaz em
explicar a variabilidade das previsdes com base nos valores reais. O valor maximo
possivel para R2 é 1, o que significaria que o modelo normativo explica completamente

a variagéo dos resultados reais.

Além disso, também € calculado o coeficiente de variacdo (C.V.), que é uma medida
que quantifica a variabilidade dos resultados reais (Vu) em relacdo as previsoes

normativas (VRr.teo). Um C.V. maior que 0 indicara uma maior dispersdo das previsoes
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normativas em relacdo aos ensaios experimentais, evidenciando a magnitude da
diferenga entre as previsdes normativas e os resultados reais dos ensaios, em uma
escala de 0 a 100%.

A Tabela 5 apresenta os critérios de avaliagdo dos valores médios da relagdo Vu/VR teo,
buscando estabelecer niveis de rendimento dos resultados das normas, conforme
representado por Oliveira (2013) em seus estudos. Observando que o limite inferior de
seguranga apresentado na Tabela 5 propde uma margem de resultados contra a
seguranga de até 5%, e um intervalo entre 1,15 e 1,30 como satisfatério.

Tabela 5 — Critérios de avaliagdo Vu/VR teo.

Critério de Avaliacdo Classificacao
Vu/VR o< 0,95 Inseguro

0,95 <VU/VRo< 1,15 Preciso

1,15 < Vy/VRre0< 1,30 Satisfatério
Vu/VR o> 1,30 Conservador

Vale ressaltar que as formulagbes para determinar a resisténcia a puncao, de acordo
com diferentes codigos normativos, serdo apresentadas sem a aplicacdo de coeficientes

de majoracdo ou minoracao.
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4. RESULTADOS

Os resultados apresentados a seguir, servem para uma avaliacdo critica e qualitativa das
prescricdes normativas comparando parametros estatisticos como média dos resultados,

desvio padréo, coeficiente de determinacéo e o coeficiente de variagéo.
4.1. COMPARACAO COM AS PREVISOES NORMATIVAS

A Figura 4.1 ilustra a avaliacdo do desempenho dos modelos normativos por meio da relagédo

entre a carga de ruptura experimental e a carga de ruptura tedrica (Vu/VRteo).

— 800 >
v, = / v, = /
| u(kN) ; 200 | u(kN) ! .
s = /(
1 » 600 - | 4
=] =]
- - % =55
cny) R Vo
i =] =0. i = R2 = 0.9737
-/- 4 400 =
4
. 300 -
- -
] MED..: 1.30 MED..: 1.16
. D.P.:0.34 200 A D.P.: 0.22
C.V.: 26.34% C.V.:18.88%
: 100 - m
VRC,ACI(kN) 0 VRC,EC(kN)
0 100 200 300 400 500 600 700 800 0 100 200 300 400 500 600 700 800
a) ACI 318:2019 b) Eurocode 2:2014
7 800 Ve
Vau(reny = / Vau(en) = /
_ B, 700 1 .,
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' . 500 1 " ag
- y =1.1215x ‘. )ézz 1025333
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1 D.P.:0.22 200 1 D.P.:0.22
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- m 100 - |
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0 100 200 300 400 500 600 700 800 0 100 200 300 400 500 600 700 800
c) NBR 6118:2023 d) fib Model Code 2010:2013

Figura 4.1 — Analise da previsdo dos modelos normativos para ruptura de lajes a puncao (Vu/VR teo).
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Verifica-se que a norma brasileira NBR 6118:2023 e a europeia Eurocode 2:2014 obtiveram
resultados precisos, com médias de 1,14 e 1,16, respectivamente. Ambas apresentaram um
coeficiente de variagdo (C.V.) de 18,88% e um coeficiente de determinacio (R2) de 0,9732. E
importante destacar que a atualizacdo mais recente da norma brasileira, lancada em 2023 e
que substitui a versao anterior de 2014, introduziu a limitacdo do “size effect” (§) em 2 ¢ a
taxa de armadura de flexdo (p) em 0,02, tornando-se similar ao Eurocode, que j& possuiam
essas limitagdes. Havendo uma diferenca em suas formulacgdes, conforme demonstrado pelas
Equagdes 2.30 e 2.51.

A Figura 4.2 revela os resultados obtidos para a norma brasileira em sua versao anterior,
evidenciando o quanto a norma se torna conservadora nas previsdes de carga de ruptura para
as lajes do banco de dados, considerando as restrigdes implementadas na atualizacdo para o

“size effect” e a taxa de armadura.

800
Vu(ieny E =
700 - »
]
600 - .
=
500 u “m
a/_B
5]
400 - = a
o =
| y = 1.0056x
300 = R2=0.9714
'l MED..: 0.95
200 - D.P.:0.17
C.V.:17.62%
100 + [}
Ve nBR(KN)
0

0 100 200 300 400 500 600 700 800
Figura 4.2 — Anélise da previsao para ruptura de lajes a puncéo (Vu/Vr o) NBR 6118:2014.

O ACI 318:2019 e o fib Model Code 2010:2013 apresentaram resultados satisfatorios, com
médias de 1.30 e 1.21 respectivamente. A norma americana obteve maiores valores para a
relacdo Vu/VRrio entre as demais normas, apresentando ainda um coeficiente de variagéo
(C.V.) de 26,34% e coeficiente de determinacdo (R?) de 0,961. A partir da atualizacdo de
2019, o ACI 318 adicionou os coeficientes 4 e As, que levam em consideragéo,
respectivamente, a densidade dos agregados do concreto e 0 "efeito escala”. Esse ultimo esta
relacionado a reducdo da resisténcia devido a espessura da laje, sendo limitado a 1.0 pela
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norma. No entanto, devido as caracteristicas das lajes analisadas, o valor desses coeficientes
foi igual a 1, o que significa que ndo influenciaram nos resultados. Conclui-se que as
modificacGes realizadas contribuem para resultados mais conservadores no calculo da
resisténcia, além da norma subestimar a resisténcia do concreto devido a diferencas na

determinacédo do perimetro de controle e a ndo consideracdo da taxa de armadura de flexao.

O fib Model Code 2010:2013 apresentou 0 menor coeficiente de variacdo (C.V.) entre as
normas analisadas, com um valor de 17,77%, e um coeficiente de determinacdo (R?) de
0,9709. Esta norma leva em consideracgdo o efeito das rotacGes das lajes, diferenciando-se dos
demais codigos normativos analisados. E importante destacar que a norma propde diferentes
niveis de aproximagdo para a obtencdo da rotacdo da laje y. O célculo ¢ realizado de forma

iterativa, o que pode influenciar os resultados.

Para as lajes de Drakatos et al., observa-se que os resultados estdo mais distantes da linha
ideal nos graficos que apresentam um perimetro critico (u1) elevado das lajes. Presume-se que
as configuracbes experimentais dos ensaios realizados nos espécimes possam resultar em
cargas de ruptura imprecisas, de acordo com suas caracteristicas. 1sso pode levar as previsoes

tedricas das normas a apresentarem valores distantes dos obtidos em ensaios.

Em geral, os resultados previstos pelas normas analisadas apresentaram-se dispersos, com
coeficientes de variacdo proximos a 20% em relacdo a média. 1sso sugere que os dados estao
mais dispersos e menos concentrados em torno da linha de tendéncia a medida que as cargas
de ruptura aumentam. Esse fenbmeno pode ser explicado pela influéncia da limitacdo de

certos parametros, como o efeito do tamanho (size effect) e a taxa de armadura a flex&o.

Além disso, é importante notar que a NBR, o Eurocode e o ACI baseiam-se em modelos
empiricos, que podem ndo ser capazes de prever com precisdo 0s resultados em todas as
situacdes. Esses modelos sdo particularmente sensiveis as condi¢fes sob as quais foram
desenvolvidos e podem ndo se generalizar bem para condi¢6es diferentes. Por outro lado, o
Model Code se baseia em um modelo mecanico, resultando em uma menor dispersdo de

resultados, conforme indicado pelo coeficiente de variagao.

A partir da atualizagdo de 2023, a norma brasileira e a europeia obtiveram o melhor
coeficiente de determinacdo (R?) 0,9732, indicando que estes modelos normativos sdo mais
eficazes em explicar a variabilidade das previsdes com base nos valores reais. Em seguida se
teve 0,9732 para 0 Eurocode, 0,961 para o ACI e 0,9709 para o Model Code 2010.
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INFLUENCIA DOS PARAMETROS NOS MODELOS ENSAIADOS E NAS
PREVISOES NORMATIVAS

4.2.

As Figuras 4.3 a 4.7 ilustram uma avaliagdo das previses das recomendagdes em relacdo a
resisténcia a puncao (Vu/VRr.eo) por parametros especificos. Sendo feita uma comparacéo entre
a relacdo analisada e uma linha continua que representa a tendéncia ideal dos resultados,
acompanhada de linhas pontilhadas que indicam a anéalise de percentis (5%-quantil e 95%-
quantil) obtidos por meio de uma distribuicdo normal dos resultados. Para garantir niveis
satisfatorios de seguranca, de acordo com os parametros estabelecidos no Eurocédigo 2, é
necessario que os valores do 5%-quantil sejam maiores ou iguais a 1. A linha de tendencia é
representada pela linha vermelha continua. Adicionalmente, a dispersdo dos resultados pode

ser avaliada qualitativamente pela distancia entre as linhas que representam os quantis.

3.0 3.0
Vu/VR,c.ECZ
25 2.5 -
2.0 2.0
15 15
1.0 1.0
0.5 - 0.5 -
I
0.0 ‘ 0.0 e
10 25 40 55 70 85 10 25 40 55 70 85
a) ACI 318:2019 b) Eurocode 2:2014
3.0 3.0
Vu/VR,c.NBR Vu/VR,c.MC10
2.5 - 2.5 -
2.0 -
15
1.0
0.5 -
fe
0.0 f 0.0
10 25 40 55 70 85 10 25 40 55 70 85

c) NBR 6118:2023

d) fib Model Code 2010:2013

-80 -



Figura 4.3 — Influéncia da resisténcia a pungdo (Vu/Vr.eo) pela raiz quadrada da resisténcia a
compresséo do concreto (f;).

3.0

Vu/ VR,c.ECZ

0 50 100 150 200 250 50 100 150 200 250

a) ACI 318:2019 b) Eurocode 2:2014
3.0 - 3.0

Vu/VR,c.NBR Vu/VR,c.MC10
2.5 1 25 -

0 50 100 150 200 250 ' 0 50 100 150 200 250
¢) NBR 6118:2023 d) fib Model Code 2010:2013

Figura 4.4 — Influéncia da resisténcia a pungdo (Vu/Vr,eo) pela altura util da laje (d).
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Figura 4.5 — Influéncia da resisténcia a puncao (Vu/Vrieo) pelas propriedades geométricas das
lajes: ] mm* (ACI 318), W mm* (Eurocode 2 e NBR 6118) € ki (Model Code2010)
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Figura 4.6 — Influéncia da resisténcia a puncéo (Vu/VReo) pela excentricidade (e).
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Figura 4.7 — Influéncia da resisténcia a pungéo (Vu/Vr o) pela taxa da armadura de flexao

(p).

A partir das Figuras 4.3 a 4.7 pode-se verificar de acordo com os critérios do Eurocode 2, que
nenhuma norma alcancou niveis satisfatorios de seguranca para o conjunto de dados
analisado, uma vez que todas apresentaram 5%-quantil abaixo de 1,00, com o Model Code
2010:2013 apresentando maior aproximacao, de 0,94 para 5%-quantil. Constatando-se ainda
gue a norma americana demonstrou a maior dispersdo nos resultados, evidenciada pela

distancia entre as retas dos quantis.

Conforme observado na Figura 4.3, as normas tentem a subestimar a influéncia da resisténcia

a compressdo do concreto (fc). O ACI 318:19 obteve resultados mais conservadores para
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valores menores de fc, se aproximando mais da resisténcia a pungédo para valores maiores de
fc, em contrapartida no Model Code 2010:2013 percebeu-se um sutil aumento do
conservadorismo conforme se aumentou o fc. Ja o Eurocode 2:2014 e a NBR 6118:2023 em
relacdo as demais normas apresentaram desempenho superiores, tentando se manter constante

a relagdo Vu/VR teo.

Pode-se ver que o ACI 318:19 apresentou a maior disperséo dos resultados observado pela
distancia entre as retas dos quantils, em seguida 0 Model Code 2010:2013, ao considerar a
influéncia da profundidade efetiva (d) nas relagdes entre resultado experimental e o previsto
pela norma (Figura 4.4), apresentou uma tendencia sutil a previsdes mais conservadoras para
valores maiores de d. Observando que o Model Code 2010:2013 nédo considera o size effect
para previsao da resistencia a puncdo, onde o parametro d influencia apenas o tamanho e a
localizacdo do perimetro de puncdo. Verifica-se que o ACI, a NBR e o EC2 tendem a

resultados contra a seguranca para d maiores que 200mm, conforme a), b) e c) da Figura 4.3.

Analisando a influéncia das propriedades geométricas das lajes, vale ressaltar que o
modelo presente no ACI 318:2019 se distingue dos demais principalmente devido a sua
consideracdo de uma distribuicdo linear para as tensdes solicitantes originadas pelos
momentos fletores, desse modo a figura 4.4a mostra que o pardmetro J do ACI apresentou
maior dispersdo considerando a distancia entre as linha dos percentis em comparacdo ao W
do Eurocode 2:2014 e da NBR 6118:2023 (Figuras 4.5b e 4.5¢), que reproduzem uma

situacdo de plastificacdo da secdo critica ao considerar distribuicdes uniformes.

As caracteristicas geométricas das lajes do banco de dados apresentaram baixa variabilidade,
se tendo varios ensaios com as mesmas dimensdes dos pilares e altura da laje (Figura 3.1a),
com esses elementos diretamente relacionados aos parametros J e W, observou-se que o ACI
tende a melhores estimativas a medida que J aumenta, enquanto a NBR e o0 EC2 tendem a
resultados menos seguros para valores maiores que 160 x 10* mm?®. E possivel observar que
utilizando o modulo de resisténcia plastica do perimetro critico W, da norma brasileira e
europeia, em comparacdo a propriedade geométrica da secao critica /, se obteve melhores

estimativas para a resisténcia a puncéo.

O parametro k,, do Model Code 2010 (Figuras 4.5d) que leva em consideragdo a

rotacao da laje, demonstrou uma tendencia linear constante a medida que k,, aumenta, vale
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destacar que esta norma limita k,, a 0,6. Através das configuracdes da lajes ensaiadas, todas

se mantiveram dentro deste limite.

A Figura 4.6 mostra que os valores de Vu/VRr,eo das normas tendem a permanecer constantes,
mesmo com o0 aumento no valor absoluto da excentricidade, concluindo que ela influencia
diretamente as previsdes normativas, resultando em valores mais proximos do valor real de
ruptura. O ACI apresenta, mais uma vez, uma dispersdo maior em relacdo as demais normas.
Observa-se uma alta variabilidade dos valores para a excentricidade (e) das lajes, com os
espécimes testados por Hanson & Hanson (1968) apresentando excentricidades superiores a
1000mm.

Conforme ilustrado na Figura 4.7, para o ACI 318:19, a taxa da armadura de flexdo (p)
influencia nos resultados, tornando-os mais conservadores a medida que seu valor aumenta.
Para taxas de armadura inferiores a 0,25%, observa-se uma tendéncia a previsdes contrarias a
seguranca. E importante ressaltar que este parametro ndo esta diretamente relacionado em
suas formulacGes. Para o Eurocode 2:2014 e a NBR 6118:2023, notou-se uma tendéncia a se
manter constante, destacando que estas normas limitam este parametro a 0,02. Por outro lado,
0 Model Code 2010:2013 apresentou uma melhor aproximagdo da previsdo normativa
conforme o aumento de p, resultando em previsdes inseguras para taxas de armadura de
flexdo superiores a 2,5%. Também foi verificada uma maior distancia entre as retas dos

quantis.

Na figura 4.8, foi relacionado as tensfes associadas ao momento fletor (v,,) e ao esfor¢o
cortante nas lajes (v,,), ambos divididos pela tensdo teorica, sendo determinada com base nas
formulagbes normativas (vg ). Dessa forma, € possivel verificar a influéncia dessas tensoes
de acordo com as previsdes normativas para cada laje. A linha continua preta representa a
situacdo ideal. Portanto, os resultados acima sdo considerados conservadores, enquanto 0s

resultados abaixo sdo considerados inseguros.
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Figura 4.8 — Anélise das tensdes cisalhantes e de momento fletor.

A partir da Figura 4.8, observa-se que o Eurocode 2 e a NBR obtiveram resultados mais
préoximos da linha continua, enquanto o ACI apresentou resultados mais dispersos. Em sua

maioria, as lajes demonstraram um comportamento conservador em relacdo as normas
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analisadas. Algumas lajes, como as de Moe, Drakatos et al. e Hanson & Hanson, mostraram
resultados contra a seguranca. Uma caracteristica destacada é o alto valor para o perimetro
critico u,, conforme foram utilizados para o ensaio experimental pilares com se¢des maiores,

bem como alturas Uteis de lajes também maiores.

Outro destaque foram as lajes ensaiadas por Stamenkovic and Chapman e Anis, que
resultaram em valores bastante conservadores. Essas lajes apresentaram um perimetro critico
u; baixo em comparacdo com as demais. Vale ressaltar que os resultados tendem a se
concentrar em valores mais altos para v, /vg . € valores mais baixos para v,, /vg ., indicando
que as tensdes provenientes dos momentos fletores ndo sdo adequadamente consideradas nas

formulag6es das normas estudadas.
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5. CONCLUSAO

O presente trabalho buscou avaliar as disposi¢Ges dos cddigos normativos disponiveis em
comparacdo com 120 modelo experimentais relatados na literatura, considerando a
transferéncia de momentos desbalanceados nas ligacdes internas laje-pilar. Os resultados
indicaram previsdes a favor da seguranca, porém, obtendo as medias da relacdo Vu/VRteo
maior que 1.0, 0 que representa um certo conservadorismo para estimativas a ruptura por
puncéo das lajes, observando tambem um coeficiente de variacdo (C.V.) para a amostra de

dados coletada maior que 20% em todos as normas avaliadas.

As recomendactes do ACI foram as que contiveram menos precisdo, tendo a média de 1.29,
coeficiente de variacdo de 31.15% e coeficiente de determinacdo (R2?) de 0,9594. Embora
tenha considerado na sua atualizacdo a utilizacdo do size effect considerando com um limite
de até 1.0, e a densidade dos agregados do concreto, estes parametros ndo trouxeram
contribuicdo para com os resultados, tendo em conta as caracteristicas das lajes coletadas, pois
recairam em 1. Em seguida, se teve para 0 Model Code 2010 uma media de 1.23. Haja visto
que as recomendaces para a previsao da resisténcia a puncdo da norma baseiam-se na teoria
da fissura critica apresentada por Muttoni e Schwartz (1991), Muttoni (2008) e Ruiz e
Muttoni (2009), tambem apresentou um coeficiente de variacdo de 34.74% e coeficiente de
determinacdo (R?) de 0,9363. Sendo assim, se 0 objetivo é explicar adequadamente o
fenbmeno a puncéo e realizar dimensionamentos econdmicos precisos, é necessario reavaliar

as normas considerando o conservadorismo presente nos resultados obtidos.

A NBR passou a utilizar uma limitagdo para a taxa de armadura de flex&o (p ) em 0,02 e para
0 size effect (£) em 2, se assemelhando com o Eurocode 2. Ambas obtiveram boas
aproximacdes com os valores obtidos nos ensaios, tendo a norma brasileira alcancado a média
de 1.14 e coeficiente de variagdo 24.56% e coeficiente de determinagéo, 0.9732. A norma
europeia, a média de 1.15 com o coeficiente de variacdo de 24.68% e coeficiente de

determinacéo, 0.9732.

Através dos resultados obtidos, observa-se que o modelo normativo do ACI ndo estabelece
uma correlacdo satisfatoria entre seus resultados tedricos e a tendéncia dos resultados
experimentais, uma vez que omite elementos importantes, como a taxa de armadura de flexao
e o efeito escala, e por levar em consideracdo a suposicdo de um modelo linear elastico. A

partir da ultima atualizacdo da NBR 6118, as recomendacgdes se assemelharam as do
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Eurocode 2:2014, limitando o size effect e a taxa de armadura. A norma brasileira foi a que

melhor obteve correlagéo entre resultados tedricos e experimentais.

Os paréametros escolhidos para analise apresentam complexidades na compreensdo por meio
das formulagBes matematicas, uma vez que estdo implicitos em outros parametros, e de
acordo com Santos, 2018, ao examinar as formulacbes de cada norma, percebe-se a
dificuldade de prever como essas cargas se comportam graficamente em relacdo a variaveis
como a altura atil (d). A altura util ndo sé aparece explicitamente nas formulas, mas também
influencia vérios outros parametros, como W, J, S, u,, tensdes resistentes, entre outros. 1sso
significa que quando se altera a altura util, todos esses parametros também mudam, mas nédo

de uma maneira previsivel.

A mesma complexidade ocorre ao considerarmos outros fatores, como as dimensdes do pilar,
a armadura de flexdo, e a excentricidade da carga. A variacdo de qualquer um desses
parametros provoca mudancas em uma série de outros parametros interdependentes, sem uma
relacdo de variacdo determinada. Essa complexa interconexdo de parametros complica a
obtencdo de uma previsao clara do comportamento grafico das cargas resistentes em relacéo a
esses fatores segundo Santos.

E comumente observado na literatura que ocorre uma reducéo significativa na capacidade de
puncdo quando momentos desbalanceados estéo presentes na conexdo laje-pilar. No entanto, a
maioria dos estudos e pesquisas se concentra na analise de puncdo concéntrica. Os cddigos
normativos utilizam equac6es empiricas que consideram o efeito das excentricidades por meio
de métodos diferentes, como a reducdo do perimetro critica ou 0 aumento na tensdo de
cisalhamento aplicada. No entanto, ainda falta um modelo baseado em principios mecanicos
que seja pratico o suficiente para ser implementado nas normas de Projeto de concreto. Os
modelos baseados em mecanica, como a teoria critica de fissura de cisalhamento adotada no
Model Code 2010, sdo desenvolvidos para casos de puncdo simétrica e utilizam métodos

simplificados para estender seu uso a puncdo excéntrica.

Para o conjunto de dados analisado, os métodos empiricos apresentaram uma grande
dispersdo nos resultados das capacidades testadas em relacdo as previstas, conforme
evidenciado pelos altos coeficientes de variacdo. Essa observagdo pode ser justificada pelo
fato de que todos os métodos considerados foram originalmente desenvolvidos para pungéo
simétrica, validados com testes de puncdo também concéntrica, e posteriormente estendidos

para uso em puncdo excéntrica. Isso pode ser verificado na Figura 4.7, onde as tensdes
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provenientes dos momentos fletores ndo sdo adequadamente consideradas nas formulagdes

das normas.

Portanto, conclui-se que, para o futuro desenvolvimento de cddigos de projeto, deve-se dar
mais atencdo a puncdo excéntrica, onde ocorre a transferéncia de momentos desbalanceados
na ligacdo laje-pilar. As normas analisadas no presente trabalho apresentam boa aproximacéo
quando comparadas com experimentos de ruptura a puncdo, apresentando resultados
relativamente conservadores, podendo garantir confiabilidade e seguranga para projetos de

estruturas de concreto.
5.1. SUGESTOES PARA ATIVIDADES FUTURAS

Para complementar os resultados e conclusGes apresentados neste trabalho, sdo
sugeridas as seguintes atividades adicionais:

e Considerar a realizacdo de novos programas de ensaios especificos e incluir
essas pesquisas experimentais nas andlises, a fim de obter mais dados nas
amostras das séries. Isso contribuira para melhorar a quantidade e a qualidade
dos dados, fortalecendo os resultados obtidos;

e Além das lajes sem armaduras de reforco a puncdo, é recomendado incluir
outras séries de lajes que contenham armadura de cisalhamento. Isso permitira
uma analise comparativa dos cédigos normativos;

e Investigar as recomendagcfes normativas sob o comportamento de outras
situacbes de momento, considerando diferentes geometrias de pilares e furos
adjacentes, ligacOes de canto e de borda. Isso envolve analisar casos em que as
caracteristicas dos pilares e dos furos variam, a fim de compreender como essas
variaveis afetam o desempenho estrutural das lajes;

e Investigar a influéncia das configuragdes de ensaios experimentais diante as
previsdes normativas e propor parametros para padronizar estes ensaios, tendo

em vista a variabilidade de configuragdes utilizadas nas pesquisas experimentais.
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