Universidade Federal
do Para

Vitor Hugo Lopes Branco

Puncao em Lajes Lisas Unidirecionais
de Concreto Armado com Diferentes
Taxas de Armadura Secundaria e Pilares

retangulares

TESE DE DOUTORADO

Instituto de Tecnologia

Programa de Pds-graduacdo em Engenharia Civil

Tese orientada pelo Professor Dr. Dénio Ramam Carvalho de

Oliveira

Belém — Para — Brasil
29 de setembro de 2022



Universidade Federal do Para

Instituto de Tecnologia

Programa de Pés-graduacao em Engenharia Civil

Vitor Hugo Lopes Branco

Puncao em Lajes Lisas Unidirecionais de Concreto Armado com

Diferentes Taxas de Armadura Secundaria e Pilares retangulares

Tese de Doutorado

Tese apresentada ao Programa de Pdés-Graduagcdo em
Engenharia Civil da Universidade Federal do Para, como
parte dos requisitos para obtencido do titulo de Doutor em

Engenharia Civil.

Orientador: Prof. Dr. Dénio Ramam Carvalho de Oliveira

Belém

quinta-feira, 29 de setembro de 2022

II



Dados Internacionais de Catalogaciao na Publicaciao (CIP) de acordo com ISBD
Sistema de Bibliotecas da Universidade Federal do Para
Gerada automaticamente pelo modulo Ficat, mediante os dados fornecidos pelo(a) autor(a)

B816p Branco, Vitor Hugo Lopes.
Pungdo em lajes lisas unidirecionais de concreto armado com diferentes taxas de

armadura secundaria e pilares retangulares / Vitor Hugo Lopes Branco. — 2022. 218 f. :
il. color.

Orientador(a): Prof. Dr. Denio Ramam Carvalho de Oliveira
Tese (Doutorado) - Universidade Federal do Para, Instituto de Tecnologia, Programa de
Po6s-Graduacao em Engenharia Civil, Belém, 2022.

1. Pungdo. 2. Concreto armado. 3. Laje lisa. 4. Unidirecional. I. Titulo.

CDD 620.137

III



Universidade Federal do Para
Instituto de Tecnologia

Programa de Pés-graduacao em Engenharia Civil

Puncao em Lajes Lisas Unidirecionais de Concreto Armado com

Diferentes Taxas de Armadura Secundaria e Pilares retangulares

Vitor Hugo Lopes Branco

Tese apresentada ao Programa de Pés-Graduagdo em
Engenharia Civil da Universidade Federal do Para, como
parte dos requisitos para obtencido do titulo de Doutor em

Engenharia Civil.

Aprovada em 29 / 09 / 2022 pela banca composta por:

Prof. Dr. Dénio Ramam Carvalho de Oliveira (Orientador/UFPA)

Prof. Dr. Alcebiades Negrao Macédo (Interno/UFPA)

Prof. Dr. Ricardo José Carvalho Silva (Externo/UVA)

Visto em 29 /09 / 2022 por:

Prof. Dr. Marcelo de Souza Picango (Coordenador PPGEC/UFPA)

v



Aquela que vird... nossa filha Diana.



AGRADECIMENTOS

Agradeco ao meu estimado orientador desde a graduagao, professor Dénio Ramam
Carvalho de Oliveira, pela dedicacdo nos ensinamentos e orientagcdo desta tese.

Aos professores Alcebiades Macédo e Ricardo Carvalho, pelos conhecimentos
transmitidos, disponibilidade e interesse prestados, bem como pelas sugestdoes valiosas
durante a defesa.

Aos amigos do grupo GAEMA/UFPA, pelo caminho da amizade de Paulo Victor,
Paulo Mota, Carlos Rossi ¢ Renan Ribeiro. E, carinhosamente, aos padrinhos Amaury
Aguiar, Leonardo Lago e a madrinha Natasha Costa, que sempre estiveram ao meu lado.

Ao IFPA, pelo apoio e incentivo a qualificagao profissional e, mais especificamente,
aos colegas de trabalho e amigos Anderson Cardoso, Regis Santos e Eurico Fontes, meu
muito obrigado por tudo.

Aos meus pais Paulo e Sandra Branco pelo alicerce, ao meu irmdo Ewerton Branco
pela inspiragao e pelo circulo familiar que rodeia minha vida. E sem esquecer, especialmente
a minha amada esposa Danielly Lopes Branco pelo amor, incentivo e companheirismo
infindaveis durante todas as etapas desta pesquisa.

Por fim obrigado, Senhor Jesus Cristo.

VI



RESUMO

BRANCO, V. H. L. Punc¢do em Lajes Lisas Unidirecionais de Concreto Armado com
Diferentes Taxas de Armadura Secundéria e Pilares retangulares. Tese de Doutorado,

Instituto de Tecnologia, Universidade Federal do Para, Belém, Par4, Brasil. 2022.

Visando avaliar o comportamento de lajes lisas unidirecionais de concreto armado a puncao,
foram analisadas experimentalmente 9 lajes submetidas a puncionamento simétrico. As lajes
de dimensdes de (1800 x 1800 x 120) mm receberam carregamento aplicado através de
pilares de trés tipos: A (85 x 85) mm, B (85 x 255) mm e C (85 % 425) mm. Todas foram
confeccionadas com armadura de flexdo principal constante de 1% (px) e diferentes taxas de
armadura de flexdo secundaria (py), sendo: tipo 1 (0,5%), tipo 2 (1%) e tipo 3 (2%)
aproximadamente. Concreto de resisténcia a compressao 28 MPa e mddulo de elasticidade
de 27 GPa. Armadura de tensdo de escoamento de 573 MPa e mddulo de elasticidade de 244
GPa. O trabalho teve como principais variaveis o indice de retangularidade dos pilares
(cmax/Cmin) € a taxa de armadura na dire¢do secundaria, objetivando avaliar a influéncia que
exercem na resisténcia ultima ao puncionamento de lajes lisas unidirecionais de concreto
armado. Os resultados experimentais foram comparados com quatro normas vigentes: ACI
318 (2019), EC2 (2004), MC 2010 (2011) e NBR 6118 (2014). Também foram comparados
com os resultados obtidos a partir de uma andlise numérica ndo linear realizada através do
software ABAQUS CAE 6.14, com base no Método dos Elementos Finitos (FEM) e no
modelo de Dano do Concreto (CDP). Os resultados indicaram que as normas precisam ser
atualizadas, e que hd o aumento da resisténcia ao puncionamento proporcional ao aumento
da taxa de até 2% de armadura secundaria, ampliando a resisténcia a puncao das lajes em até

50% aproximadamente.

Palavras-chave: Pun¢do, Concreto Armado, Laje lisa, Unidirecional.
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ABSTRACT

BRANCO, V. H. L. Punching Failure in One-Way Reinforced Concrete Flat Slabs with
Different Secondary Reinforcement Ratios and Rectangular Columns. Doctoral Dissertation,

Institute of Technology, Federal University of Para, Belém, Par4, Brazil. 2022.

Symmetric punching tests and experimental analyses were conducted to evaluate the
behavior of nine one-way reinforced concrete flat slabs. The slabs measured (1800 x 1800 x
120) mm, and loads were applied through three types of columns: A (85 % 85) mm, B (85 x
255) mm and C (85 x 425) mm. All slabs were made with constant longitudinal
reinforcement ratio at around 1% (px) and different secondary flexural reinforcement ratios
(py), namely type 1 (0.5%), type 2 (1%) and type 3 (2%), approximately. Concrete
compressive strength of 28 MPa and elasticity modulus of 27 GPa. Reinforcement yield
stress of 573 MPa and elasticity modulus of 244 GPa. Column rectangularity index
(cmax/cmin) and secondary reinforcement ratio were the main research variables, and the
present study evaluated their influence on the ultimate punching strength of the sampled one-
way reinforced concrete flat slabs. The experimental results were compared with four current
international standards: ACI 318 (2019), EC2 (2004), MC 2010 (2011) and NBR 6118
(2014). They were also compared with the findings from a nonlinear numerical analysis
made with the software ABAQUS CAE 6.14, based on the Finite Element Method (FEM)
and on the Concrete Damage Plasticity (CDP) model. The results indicated that the standards
need to be updated, and that there is a proportional increase of up to 50% approximately in

slab punching strength when the secondary reinforcement ratio is increased by up to 2%.

Keywords: Punching; Reinforced Concrete; Flat Slab; One-way.
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1. INTRODUCAO

1.1. Consideracoes Gerais

O sistema estrutural conhecido como laje lisa, em que as lajes sdo diretamente apoiadas sobre
os pilares, oferece diversas vantagens técnicas em relacdo ao sistema tradicional. No entanto,
também oferece desvantagens, como a possibilidade do modo de ruptura por pung¢do da laje. A
punc¢ado ¢ um tipo de ruptura que pode ocorrer quando forgas concentradas atuam diretamente

sobre a laje e causam a sua perfuragdo (ligacao laje-pilar).

O fendmeno do puncionamento em estruturas da construgao civil tem sido estudado ha pouco
mais de um século. Um dos registros cientificos mais antigos surgiu quando Talbot (1913)
finalizou seus experimentos em sapatas de concreto armado (Figura 1.1) e propés um método
de dimensionamento para puncdo em termos de tensdo nominal de cisalhamento em um dado
perimetro critico distante “d” da face do pilar. Posteriormente, Graf (1938) estudou o problema
da puncdo em lajes sujeitas a carregamentos concentrados, seguido pela pesquisa de Forsell e
Holmberg (1946) e também de Elstner e Hognestad (1956), que estudaram sobre o mesmo
assunto e contribuiram para melhorar diversas recomendac¢des normativas através de equagdes

similares, divergentes apenas na defini¢do do perimetro critico a partir da face do pilar.

Figura 1.1 — Ensaio de sapatas (TALBOT, 1913)

Ao longo de décadas mais recentes, diversos modelos analiticos foram propostos para prever o
comportamento a puncao de lajes lisas de concreto. Em Kinnunen e Nylander (1960), os autores
propuseram equagdo, porém desconsideraram a variacdo da armadura de flex@o na resisténcia
a pungdo, o que foi verificado nos ensaios de Hawkins, Falssen e Hinojosa (1971), que adotaram
variacoes no indice de retangularidade do pilar e na taxa de armadura de flexdo em seus ensaios

e comprovaram forte influéncia das mesmas. Posteriormente, foram introduzidos o método de
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Regan (1982) e modelos semelhantes, como os de Shehata e Regan (1989). Além desses, foram
propostos outros modelos, por exemplo, abordagem da plasticidade (BRASTUP et al., 1976),
modelo de engrenamento no cisalhamento (LOOV, 1978), modelo de trelica (ALEXANDER e
SIMMONDS, 1987) e modelo baseado nas linhas de ruptura de Hognestad (1953). Todos eles

dao uma indicacao da complexidade do problema da pungao em lajes de concreto armado.

As lajes lisas de concreto armado apoiadas sobre pilares sem capitel ou abaco, sdo
ocasionalmente utilizadas em sistemas estruturais de edificios comerciais e residenciais por
oferecer grande flexibilidade arquitetonica (Figura 1.2 a). Este ¢ um sistema estrutural
constituido por lajes que podem ser pré-moldadas e/ou protendidas, que estejam
monoliticamente ou diretamente ligadas aos pilares. Mais ainda, esses elementos tém formas
simples e de fécil e rdpida execugdo. Lajes com elevada carga concentrada também podem ser
encontradas em outros tipos de estruturas, assim como lajes de tineis e tabuleiros de pontes ou
viadutos (Figura 1.2 b). Em muitos casos, sdo apenas armadas com ferragem longitudinal, sem

nenhuma armadura transversal de combate a pungao.

Figura 1.2 — Lajes lisas unidirecionais: a) em edificios; b) em tineis (adaptado de TASSINARI et al., 2011)

De acordo com Oliveira (2003), a resisténcia ao puncionamento e a resisténcia a flexdo das
lajes estdo inter-relacionadas. A ruptura por flexao ocorre apods elevadas deformagdes, dado o
comportamento ductil quando governado pela armadura longitudinal de tragdo; isso garante
sinais de alerta para que sejam feitas as intervencdes necessdrias, em contraste com as
deformagoes de cisalhamento, que sdo muito limitadas antes do colapso, o que torna a pung¢ao

um modo estritamente perigoso de ruptura.
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Ja em pesquisas mais recentes, como a de Lantsoght (2013), verifica-se a influéncia da
armadura longitudinal secundaria (direcdo transversal) em casos de lajes unidirecionais e
bidirecionais. Esse também ¢ o caso do estudo de Oliveira e Damasceno (2015), em que foi
percebida a influéncia da armadura longitudinal secundaria na resisténcia ao puncionamento,
apresentando ganhos de até 30% em comparagdo a laje de referéncia, o que foi comprovado
experimentalmente e calculado pela analise aprimorada de Oliveira e Ferreira (2005). Assim,
um melhor entendimento do fendmeno da pungdo se faz necessario, com é&nfase no
aprimoramento para métodos de céalculo mais precisos. A existéncia de diversas variaveis
envolvidas faz deste um problema complexo que, em geral, ¢ calculado por métodos baseados

em resultados experimentais.

1.2. Acidentes estruturais

Em 25 janeiro de 1971, dois tercos do prédio de 16 pavimentos desabaram durante a constru¢ao
na Avenida Commonwealth em Boston, Massachusetts (Figura 1.3). Uma comissao presidida
pelo prefeito da cidade indicou sinais de inconsisténcias no projeto, mais precisamente em
relacdo a segurancga estrutural. A baixa resisténcia do concreto e a concretagem inadequada em
baixas temperaturas contribuiram para o puncionamento das lajes lisas da edificacdo; além
disso, ndo foram colocados em pratica a inspe¢do, controle de qualidade, planejamento e

supervisao do projeto.

Figura 1.3 — Prédio localizado em Boston, Massachussetts (KING e DELATTE, 2004)
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Os problemas de dimensionamento, constru¢do, degradacdo do concreto e corrosdo das
armaduras contribuiram para a ruptura da edificacdo localizada em Wolverhampton, Reino
Unido em 1997, conforme mostrado na Figura 1.4. O colapso ocorreu na laje do ultimo
pavimento durante a noite, enquanto estava sujeita somente ao peso proprio. O puncionamento
em um uUnico pilar levou ao colapso progressivo dos demais pilares. Uma década antes da
tragédia, patologias estruturais foram evidenciadas em diversas inspecdes realizadas pela

equipe técnica.

Figura 1.4 — Prédio Pipers Row Car Park, Wolverhampton, Reino Unido (WOOD, 1997)

Mais recentemente, pesquisadores como Cao, El-Tawil e Agrawal (2020) concluiram que o
gatilho para o colapso da passarela da FIU (Florida International University), em Miami (EUA),
em 2018, foi o puncionamento do tabuleiro na regido de encontro da diagonal com a montante
da trelica de concreto protendido (Figura 1.5). O NTSB (National Transportation Safety Board)
afirmou que erros de calculo de cargas atuantes no né levaram a ruptura. Tais erros foram
comprovados por verificagdes apos a tragédia, que mostraram o dobro do valor que havia sido

dimensionado anteriormente nas cargas.

Figura 1.5 — Passarela de pedestres em Miami, Florida (RAN CAO, EL-TAWIL e AGRAWAL, 2020)
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E possivel observar, na Figura 1.6, o local de ruptura da passarela de pedestres e, na Figura 1.7
o modo de ruptura caracteristico de puncionamento do tabuleiro unidirecional da ponte,
provocado pela protensdo das diagonais de concreto € o consequente aumento da carga de
compressdo na ligagdo 11/12, de acordo com o relatdrio do NTSB report-HWY 18MH009
(2019).

Figura 1.6 — Vistadono 11/12
(Fonte: https://www.ntsb.gov/investigations/Pages/HWY 18MH009.aspx - acessado em 02/12/2021)

Figura 1.7 — Corte don6 11/12

(Fonte: https://www.ccaps.umn.edu/documents/cpe-conferences/structural/2021StructuralNTSB.pdf -

acessado em 02/12/2021)
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Ja no Brasil, também existem tragédias de destaque com obras de construgdo civil e lajes lisas,
como no caso de parte da obra do Shopping Rio Poty, localizado na Zona Norte de Teresina,
que desabou em 2013. O relatério técnico, elaborado em parceria entre a construtora ¢ o
CREA/PI, apontou causas devido a erro de escoramento das lajes que, por sua vez, levou a
ruptura por pun¢do e ao colapso progressivo de parte da obra, conforme ilustra a Figura 1.8

(Shopping Rio Poty. Relatorio Técnico, CREA/PI, Teresina. 2013).

A éarea de lazer do Grand Parc, em Vitéria, desabou na madrugada do dia 19 de julho de 2016.
A pericia da Policia Civil apontou que a constru¢do ndo obedeceu aos padrdes de engenharia
necessarios para uma estrutura daquele porte. O laudo da ABECE (2018) concluiu que a
espessura da laje na ligagdo laje-pilar foi insuficiente, dada a resisténcia do concreto e as
dimensdes dos pilares. Somados a auséncia de armadura de pun¢do e falta de armadura de
combate ao colapso progressivo, todos esses fatores contribuiram de forma relevante para a

tragédia mostrada na Figura 1.9.

Figura 1.9 — Condominio Grand Parc (ABECE, 2018)
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1.3. Justificativa

Lajes unidirecionais sob carregamentos concentrados sdo geralmente dimensionadas de duas
maneiras: calculando-se a resisténcia ao cisalhamento unidirecional com equacdes baseadas em
experimentos de vigas ao longo de uma largura efetiva, e verificando-se a resisténcia ao
puncionamento (cisalhamento bidirecional) ao longo de um perimetro critico com equagdes

baseadas em experimentos de lajes diretamente ligadas aos pilares.

Apenas um pequeno numero de dados experimentais ¢ encontrado atualmente na literatura.
Assim, € necessario ensaiar mais espécimes desse tipo de problema e avaliar a taxa de armadura
longitudinal secundaria, o indice de retangularidade do pilar e a resisténcia do concreto,

comparando-se os resultados experimentais com as principais normas e métodos vigentes.

Segundo Ladner et al. (1977), a resisténcia ao cisalhamento de lajes lisas bidirecionais (sobre
pilares centrais) ¢ maior do que em lajes unidirecionais (como ¢ o caso de lajes sobre apoios
lineares em duas bordas opostas). Os poucos experimentos em lajes continuas sugerem que a
capacidade portante da ligacdo laje-pilar pode ser ainda maior do que em elementos isolados.
Desta forma, hé indicios de que o aumento de rigidez e ductilidade talvez possa contribuir na
resisténcia ao cisalhamento de lajes unidirecionais. Entretanto, conforme Lantsoght, Van der
Veen e Walraven (2013), devido a escassa literatura, aos resultados experimentais e a
compreensdo ainda restrita sobre o comportamento da pung¢do, esse acréscimo ndo tem sido
considerado nas praticas de engenharia. Uma melhor interpretagao do fenomeno ¢ fundamental
para o desenvolvimento de métodos de dimensionamento precisos e fisicamente representativos

de estruturas, assim como para o aperfeicoamento e a inovacao em projetos de engenharia.

Testes recentes de punc¢do em lajes unidirecionais como os de Lubell et al. (2006), Damasceno
(2007) e Lantsoght (2013) comprovam a forte influéncia da armadura longitudinal secundaria
na resisténcia ao puncionamento de lajes lisas unidirecionais de concreto armado, inclusive
apresentando aumento de resisténcia, mudan¢a no padrdo de fissuracdo e deslocamentos
verticais. Esses resultados sugerem um comportamento semelhante ao de lajes bidirecionais,
dado o aumento de rigidez da placa, proporcionado, dentre varios fatores, pela taxa de armadura
de flexao. O trabalho de Oliveira (2003) reflete esse cendrio, pois leva em consideracao e
associa os efeitos da flexdo na resisténcia a puncao da laje. Assim, ¢ possivel aumentar a

ductilidade da laje através do aumento das dimensdes do pilar e da taxa de armadura
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longitudinal, verificando-se a possibilidade do puncionamento anterior ou posterior ao

escoamento das armaduras, devido a formacao das charneiras plasticas.

Além do mais, os cddigos normativos vigentes, em geral, sdo pouco abrangentes no que diz
respeito as variaveis ja citadas, conduzindo a resultados superestimados ou subestimados,
principalmente em relagdo a lajes sem armadura de cisalhamento e com pilares de secdes

alongadas.
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1.4. Objetivos
1.4.1. OBJETIVO GERAL

Esta pesquisa faz uma contribuicao inédita ao conhecimento acerca do fendmeno da pung¢do em
lajes lisas unidirecionais de concreto armado com cargas distantes do apoio (a/d > 2,5).
Conforme citado anteriormente, existem muitas teorias recentes que podem, em alguns casos,
conflitar com dimensionamentos de normas atuais. Além da taxa de armadura, o alongamento
da secdo transversal do pilar exerce forte influéncia na resisténcia a pungdo, conforme
demonstrado experimentalmente por Oliveira (2003), Carvalho (2006) e, Damasceno e Oliveira

(2015).

1.4.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

Neste contexto, um vasto programa de pesquisa foi executado no Laboratorio de Engenharia
Civil (LEC) da Universidade Federal do Parda (UFPA) com o apoio do Grupo de Analise
Experimental de Estruturas e Materiais (GAEMA). Foi analisada experimentalmente a
influéncia de diferentes taxas de armadura, suas resisténcias ultimas e modos de ruptura em
nove (9) lajes lisas unidirecionais de concreto armado, de dimensdes (1800 x 1800 x 120) mm,
com taxa de armadura principal constante de 1%, e taxa de armadura secundaria variavel entre
lajes com 0,5%, 1% e 2%, aproximadamente. As lajes foram apoiadas sobre trés (3) tipos de
pilares centrais (pun¢ao simétrica) de indice de retangularidade 1 (85 x 85 mm), 3 (85 x 255

mm) e 5 (85 x 425 mm) para cada taxa de armadura secundaria. Neste estudo, foi possivel:

* reunir ¢ classificar, criteriosamente, um banco de dados experimental constante na
literatura;

= analisar proposicdes tedricas e normativas mais relevantes constantes na literatura;

= realizar ensaios experimentais em 9 lajes lisas de concreto armado unidirecionais com
diferentes taxas de armadura;

= comparar os resultados de analise numérica ndo linear por FEM-CDP (Finite Elements
Method — Concrete Damage Plasticity) com aqueles obtidos experimentalmente;

= apresentar, por fim, um modelo de previsdo de carga tltima de lajes lisas unidirecionais
de concreto armado, sem armadura de cisalhamento, sujeitas a pun¢do simétrica,

considerando diferentes taxas de armadura de flexdo secundaria.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

Este capitulo traz uma visao geral do estado da arte na area e descreve alguns dos modelos
analiticos existentes em relagdo ao comportamento de ligacdes laje-pilar. O objetivo desta
revisdo ¢ descrever brevemente os modelos que inspiram ou influenciam a abordagem da

presente tese.

Segundo Ehmann (2006) e Zararis e Papadakis (2001), nem todos os modelos para analise do
comportamento de um elemento sujeito ao cisalhamento sdo baseados na soma de todas as
contribui¢des dos mecanismos de resisténcia citados pelo ACI-ASCE Committee 426 (1973),

que sdo os seguintes:

= FEfeito de arco (arching action) - mecanismo que ocorre pela formacao de um
arco comprimido entre a carga e o apoio e de forma mais expressiva em vigas
e lajes com vaos reduzidos, em geral, em uma relagdo a/d < 2,5;

= (Concreto ndo fissurado (cantilever action) - mecanismo que ocorre em
trechos ndo fissurados de lajes e vigas (entre duas fissuras consecutivas) ou
em partes ndo fissuradas de elementos fissurados (zona de compressdao de
uma se¢ao fissurada);

= Engrenamento dos agregados (aggregate interlock) - mecanismo que ocorre
entre as duas superficies originadas por uma fissura. A contribui¢do do
engrenamento dos agregados para a resisténcia ao cisalhamento depende da
abertura da fissura e da rugosidade das superficies; logo, depende também
dos agregados;

= FEfeito de encavilhamento da armadura (dowel action-effect) - a armadura
longitudinal resiste a uma parcela do deslocamento causado pela forga
cortante devido ao efeito de pino na barra. A for¢a de pino na barra da
armadura longitudinal depende da rigidez da barra na intersecdo com a

fissura.

Os modelos de mecanica da fratura, nos quais se supde que uma nova e repentina fissura de
cisalhamento se desenvolve cruzando fissuras previamente desenvolvidas, oferecem um
método diferente para o estudo de elementos sujeitos ao cisalhamento. Quando lajes sujeitas a

cargas concentradas se rompem como faixas, o modo de ruptura ¢ chamado de cisalhamento
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unidirecional. Quando essas lajes se rompem localmente com uma superficie de ruptura em
forma de tronco de cone, o colapso ¢ denotado como puncdo ou cisalhamento bidirecional
(Figura 2.2). Muito embora a ruptura por cisalhamento seja possivel, considerando-se a laje
como uma viga de grande largura, ainda ¢ pouco provavel que ocorra no caso de lajes lisas;
segundo estudos de Regan (1985) e Gomes (1991), a superficie de ruina pode ser alterada caso

haja armadura de pungdo na laje.

Figura 2.2 — Puncionamento e cisalhamento

Olonisakin e Alexander (1999) mediram o incremento de forca em lajes unidirecionais e
bidirecionais e descobriram que os valores sio muito semelhantes, o que sugere um elo

fundamental entre cisalhamento unidirecional e bidirecional.

Rodrigues, Ruiz e Muttoni (2008) argumentam que o cisalhamento unidirecional e o
cisalhamento bidirecional sdo termos confusos, ja4 que o cisalhamento ¢ inerentemente
unidirecional como uma quantidade mecanica (ou seja, pode ser representado como um vetor).
Como resultado, existe apenas uma direcdo para o cisalhamento principal, em vez de duas
diregdes, como acontece com os momentos fletores, que sdo uma quantidade tensorial de um

nivel mais alto, e tém em cada localizagdo duas dire¢des principais. O cisalhamento ¢, portanto,

realizado exclusivamente na direcdo do cisalhamento principal, sem transferéncia de
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cisalhamento perpendicular. Nesse sentido, o cisalhamento bidirecional ¢ uma impossibilidade
fisica. Com base no fluxo das forgas de cisalhamento, no entanto, € possivel explicar o conceito
de cisalhamento unidirecional e bidirecional. Zonas nas quais o cisalhamento unidirecional atua
sdo as areas onde as principais linhas de cisalhamento correm paralelas umas as outras. Zonas
nas quais o cisalhamento bidirecional atua sdo aquelas em que as principais linhas de
cisalhamento ndo estdo funcionando em paralelo; por exemplo, em torno de uma carga

concentrada.

Assim, uma diferenga entre cisalhamento em vigas e lajes foi apontada por Elstner e Hognestad
(1956), que revelaram a ligacao entre a largura da viga-faixa e o modo de ruptura. Observou-se
que o comportamento de amostras de placas de concreto armado nao refletia o comportamento
e o modo de ruptura de uma laje correspondente, e que as faixas de laje foram consideradas
inadequadas para avaliar a resisténcia a pun¢do, embora tenham sido usadas com sucesso para
modelar o comportamento a flexdo. Da mesma forma, com base na influéncia da flexao,
Hawkins e Mitchell (1979) diferenciam entre ruptura por cisalhamento de viga-faixa e ruptura
de cisalhamento por puncdo. Para rupturas unidirecionais, a resisténcia ao cisalhamento ¢
independente da rigidez e, portanto, da resisténcia a flexdo do elemento estrutural linear. Em
contraste, para a ruptura por puncdo, ha uma diminui¢do da resisténcia ao cisalhamento a
medida que a rigidez da conexao laje-pilar também diminui. Armaduras bidirecionais mantem
arigidez e permitem o desenvolvimento de uma capacidade maxima consideravelmente maior

do que a capacidade de cisalhamento de viga-faixa.
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2.1. Mecanismos de Resisténcia a Puncio

As rupturas por flexdo sdo acompanhadas por escoamento da armadura e esmagamento do
concreto, apresentando grandes deformacdes em um patamar de resisténcia residual. Por outro
lado, as rupturas por pungdo geralmente ocorrem subitamente com a formagado de uma fissura
diagonal que separa um cone de pungdo do restante da laje. As deformacdes da placa antes da
ruptura total s3o geralmente pequenas e a resisténcia residual apds a puncao ¢ baixa, enquanto
as rupturas por flexdo sdo bem compreendidas, e tanto as for¢as quanto as deformagdes podem

ser previstas com precisao suficiente.

Prever com precisdo essas varidveis para rupturas por puncionamento ainda ¢ um desafio, pois
o comportamento da regido de ruptura por pun¢do ¢ complexo devido as fissuras verticais e
diagonais combinadas a natureza tridimensional do problema (PARK e GAMBLE, 1999) e a
profundidade da linha neutra (THEODORAKOPOULOS e SWAMY, 2002).

Um momento fletor tangencial (moo) leva a fissuras nas linhas que irradiam a partir do centro
da éarea carregada e divide a placa em setores, enquanto existe um momento radial (m:) que €
reduzido a uma taxa rapida a medida que se aumenta a distancia a partir do pilar, o que provoca
o escoamento do ago no perimetro da area carregada e gera fissuras internas inclinadas em

forma de tronco de cone, conforme representado na Figura 2.3.

fissura — . fissura
tangencial = - radial

\fissura
P critica

Figura 2.3 — Fissuras radias e tangenciais em lajes lisas

A maioria dos trabalhos ja realizados se baseiam em uma tensao limite de cisalhamento em um
dado perimetro critico, o que ¢ tipicamente relacionado com a inclinagdo do tronco de cone
formado na ruptura e observado experimentalmente. Essa inclinagdo indica a influéncia dos
diferentes esforcos no modo de ruptura, com angulos de inclinagdo menores que 45° (CHO e
SEQ, 2010), que sugerem a presenca do cisalhamento, e angulos de 90°, que apontam para a

flexao pura.
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Alexander e Simmonds (1987) questionaram a validade de teorias baseadas nas fissuras
diagonais porque elas se desenvolvem em 50,0 ~ 70,0 % da carga final da peca, segundo as
observagdes experimentais feitas pelos autores, para quem a laje ainda ¢ muito estavel nesse

estagio, ja que pode ser descarregada e recarregada sem afetar a capacidade final.

Para lajes submetidas a cargas concentradas, podem ser desenvolvidos modelos de bielas e
tirantes tridimensionais (Modelo de treliga). Os autores criaram um modelo tridimensional de
trelica, com dois tipos de bielas (no plano e fora do plano, conforme ilustra a Figura 2.4). As
bielas de ancoragem (no plano) sdo equilibradas por duas barras de armaduras perpendiculares.
Ja as bielas de cisalhamento (fora do plano) sdo semelhantes ao mecanismo de funcionamento
de consolos curtos, porém o ponto de aplicagdo de carga nao coincide e, como resultado, o
angulo de inclinagdo da biela de cisalhamento ndo € pré-definido, e ela é balanceada através de

uma trelica espacial.
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Figura 2.4 — Treligas espaciais usadas no modelo de Alexander e Simmonds (1987) (adaptado)

Desta forma, Alexander e Simmonds (1992) desenvolveram um modelo que combina o efeito
de arco ¢ o conceito de tensao de cisalhamento critica em uma se¢do. Mostraram que o
cisalhamento ¢ realizado através desses arcos a partir da carga em direcao a uma posicao de
cisalhamento zero. Uma desvantagem dessa abordagem, chamada de Bond Model, ¢ a exigéncia

de condigdes simétricas ao eixo, como em um pilar de centro apoiando uma laje lisa.

Outro modelo de calculo mais recente € a teoria da fissura critica de cisalhamento (Critical
Shear Crack Theory - CSCT) para puncdo, em que a abertura da fissura critica de cisalhamento
¢ proporcional a rotagdo w da laje (MUTTONI, 2008), conforme mostra a Figura 2.5. Esse
método ¢ usado no Model Code 2010 (2011) MC2010. Assim, a relagdo de carga-rotagao pode

ser calculada integrando-se a relagdo momento-curvatura da laje.
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O método pode ser simplificado assumindo-se que as rotagdes y sdo constantes ao longo dos
segmentos retos do perimetro de controle. Ao estimar as rotagdes juntamente com a capacidade
de cisalhamento, o projetista ganha uma melhor visdao da ductilidade da estrutura (MUTTONI
e RUIZ, 2009), conforme ilustra a Figura 2.6. No entanto, a necessidade de uma descri¢ao
precisa das rotagcdes também pode ser vista como uma desvantagem do método, pois para casos

praticos, os calculos nao lineares pelo Método dos Elementos Finitos (FEM) sao dispendiosos.

¢ fissura
tangencial \U

fissura
critica

ﬁ1 pilar

Figura 2.5 — Fissura critica e rotagdo da laje

curva
carga x rotagdo

P (kN)

critério de ruina

v (rad)

Figura 2.6 — Curva carga x rotagdo da laje com armaduras longitudinais: a) no regime elastico; b) inicio do

escoamento; ¢) escoamento total.

Um modelo baseado em plasticidade para puncionamento foi desenvolvido por Kinnunen e
Nylander (1960). Este modelo assume que a por¢ao da laje fora da fissura de cisalhamento pode
ser considerada como um corpo rigido, que ¢ girado sob a¢do de carga em torno da origem da
fissura de cisalhamento. Trés modos de ruptura sdo considerados: por cisalhamento, por
formagdo do tronco de cone, e ruptura por compressao do concreto em uma dire¢do tangencial.
Posteriormente, o modelo foi ampliado por Hallgren (1994) para incorporar um critério de

ruptura baseado na mecanica de fratura nao linear.



Existem, ainda, as expressdes empiricas para verificagdo do puncionamento, que sao o resultado
de experimentos em ligagdes laje-pilar em escala reduzida ou escala real sujeitas a tensao critica
de cisalhamento. De todas as abordagens empiricas disponiveis na literatura, a de Oliveira
(2015) ¢ de maior interesse para esta pesquisa, pois foi desenvolvida para lajes unidirecionais
e bidirecionais sob altas cargas concentradas. Baseia-se na definicdo de um perimetro critico
em torno da carga concentrada, levando em consideragdo, dentre varios fatores, um fator de

flexao que traduz as condi¢des de contorno da laje e a orientagdo e dimensao do pilar.

Outra abordagem ¢ o uso da teoria de placas e Métodos de Elementos Finitos (FEM), variando
de modelos simples de placas elasticas a sofisticados modelos ndo lineares que levam em conta
o comportamento plastico nas fissuras. A armadura deve ser modelada como barras discretas
com comportamento pléstico, tendo propriedades de ligacdo da interface entre o concreto e a
armadura que precisam ser adequadamente modeladas, tendo em vista o comportamento
softening para melhor representacao do modelo. As solugdes a partir do FEM podem consumir
muito tempo e exigem uma compreensdo muito boa do comportamento do material e do
software. O usudrio precisa estar ciente das limitagdes dos modelos de materiais, tipos de
elementos e técnicas de calculo usadas. Para casos complexos, modelos de FEM que conseguem
exibir o comportamento realisticamente desde o primeiro carregamento até a falha ainda sao
objeto de pesquisa, como sera o caso utilizado nesta pesquisa através do software Abaqus/CAE

6.14.

2.2. Meétodos de previsiao

Hé décadas os pesquisadores vém tentando propor de modo undnime um método tedrico
unanime para estimativa de resisténcia de ligagdes laje-pilar. Um dos métodos mais importantes
da literatura ¢ o proposto por Kinnunen e Nylander (1960) este ¢ um método que prevé a carga
e deformagdes na ruptura por puncao ou flexdo. Mais recentemente Muttoni (2008) sugeriu uma
teoria para lajes lisas de concreto armado sem armadura de cisalhamento e sob puncionamento
simétrico, posteriormente revisto e ampliado por Ruiz e Muttoni (2009) para tratar os casos

com armaduras de cisalhamento.
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2.2.1. KINNUNEN E NYLANDER (1960)

No modelo proposto pelos autores as lajes sdo subdivididas em segmentos e estes segmentos
tratados como corpos rigidos supostamente apoiados em uma placa conica confinada entre o
pilar e a fissura critica de cisalhamento. As forcas internas provocadas por este sistema sao
fun¢do matematica da rotagdo (1) e das propriedades mecanicas do aco e do concreto, e assim,
o critério de ruptura ocorre quando um ponto inferior da laje atinge uma deformagdo radial
critica a0 mesmo tempo em que atingem as deformacdes tangenciais também criticas no

concreto.

Desta forma a rotac¢do pode ser calculada por:

c
=g '[1+—] Equagdo 2.1
Y cto 2. x quag
Em que:

Ecto — deformacao radial critica;

¢ — diametro do pilar;

x — distancia vertical inferior medida entre a face da laje e a base da fissura critica.

A tensao de escoamento das armaduras de flexdo ¢ atingida pelas barras localizadas dentro do

raio:

Es

rys:q"'(d_x)'fys

Equacdo 2.2

Em que:
Es — moédulo de elasticidade do ago;

fys — tensdo caracteristica de escoamento das armaduras.

E por fim com este raio gera um perimetro critico proposto com o qual ¢ possivel calcular a
capacidade resistente da laje fazendo-se seu produto com altura util e tensdo resistente do

concreto. Este foi um modelo originalmente descrito para casos de armaduras axissimétricas,
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entdo os autores propuseram alteracdes para tratar do caso de armaduras ortogonais aumentando

em aproximadamente 10% a capacidade inicial axissimétrica.

2.22.  MUTTONI E SCHWARTZ (1991)

O raciocinio dos autores diz que resisténcia a pungao das lajes € inversamente proporcional a
sua rotacdo. Explicada pela fissura critica tronco conica que se propaga pela laje cortando a
biela comprimida responsavel pela transmissao da forca cortante ao apoio, neste caso o pilar.

A espessura desta fissura é proporcional ao produto i - d.

E baseado nesta premissa Muttoni (2008) apresenta que a resisténcia a puncao de lajes sem

armadura de cisalhamento pode ser calculada por:

s 3 u-d-fe
Rce =7, . Equacdo 2.3
4 ~ Y-d quagio

Em que:

u — perimetro de controle a d/2 da face do pilar;

d — altura util da laje;

f. — resisténcia a compressao do concreto;

1) —rotagdo da laje;

dg4o — didmetro de referéncia do agregado gratdo de 16 mm;

d, — didmetro maximo do agregado gratido do concreto.

Com a rotagao calculada como:

3/2
V,
= 1'5-2-&-[ E l Equagdo 2.4

Vf lex

Em que:

1, — € a distancia entre o eixo do pilar a linha de momentos fletores nulos;

Vg — forga aplicada;

Vriex — forga resistente a flexdo da placa calculada pela teoria de linhas de ruptura.
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3. TRABALHOS REALIZADOS

Neste capitulo, sdo descritos os trabalhos mais relevantes encontrados na literatura que
estudaram lajes lisas unidirecionais de concreto armado sob puncionamento simétrico com
diferentes taxas de armadura de flexdo principal e/ou secundaria, sem armadura de
cisalhamento. Todos fazem parte do banco de dados que sera apresentado nos proximos

capitulos.

3.1. Takahashi e Kakuta (1983)

Os autores estudaram lajes retangulares de concreto armado com duas bordas simplesmente
apoiadas e demais bordas livres, com o objetivo de verificar o efeito que exercem na resisténcia
a puncdo das lajes. Takahashi e Kakuta citam que normas como ACI e CEB, a época,
apresentavam recomendacdes para se estimar a resisténcia das lajes nestas situagoes,

pressupondo que o comprimento da secao critica, neste caso, deveria sofrer reducdes.

As lajes testadas apresentavam vao de 1,0 m e largura entre 500 a 1.400 mm. A armadura de
flexdo era composta por barras de 10,0 mm de didmetro, com fys = 350 MPa, espagadas a cada
50 mm e distribuidas nas direcdes longitudinal e transversal, sendo a armadura principal
ancorada por ganchos com uma altura 1til das lajes de 75 mm. O carregamento foi aplicado na
metade do vao principal, variando-se a distdncia da carga concentrada a borda livre. Foram
utilizadas as dimensdes de (100 x 100) mm, (70 x 140) mm e (140 x 70) mm para os pilares.
Ambos tendo o concreto de resisténcia fc = 30 MPa. A Figura 3.1 mostra um detalhe das lajes

ensaiadas.
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Figura 3.1 — Esquema de ensaio de Takahashi e Kakuta (1983) (mm)

Nas lajes com os menores valores de b (500 e 700) mm, foi aplicado um carregamento
concentrado no centro da laje, e a ruptura se deu por flexdo. Nas lajes com os maiores valores
de b (1.000 e 1.400) mm, independentemente da posicdo do carregamento, a ruptura ocorreu
por puncao. Quando o carregamento foi aplicado fora do centro da direcdo perpendicular a
borda livre, a aparéncia da superficie de ruptura era como se parte do cone tivesse sido cortado

pela existéncia da referida borda.

De forma geral, os autores observaram que as recomendag¢des da norma americana ACI 318
(1977) e europeia CEB-FIP (1978) se mostraram conservadoras, com uma margem elevada a
favor da seguranga, subestimando, em todos os casos, a resisténcia das lajes. No entanto quanto
mais proximo o carregamento foi aplicado proximo da borda livre, menor a margem de

seguranca.

Os autores observaram que, nas lajes unidirecionais com carregamento centrado, existe uma
relagdo entre a largura b da laje € o modo de ruptura. Para valores de b inferiores a 700 mm, as
lajes romperam por flexdo, com a linha de ruptura se estendendo por toda a largura da laje. A

Figura 3.2 mostra um grafico onde foram plotados os valores de b das lajes ensaiadas pelos
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pesquisadores e a resisténcia ultima, para carregamento centrado e para e = 100 mm, podendo-
se observar a mudanga no modo de ruptura no caso centrado, de acordo com o aumento do valor

de b.

20,0 r
15.0 Ruptura por flexao Ruptura por pun¢do
€
z wor /L P Sp—— a
5,0
Carga centrada: --4-- Carga excéntrica
0’0 1 1 J
0,0 05 (cm) 1,0 1,5

Figura 3.2 — Comportamento das lajes de Takahashi e Kakuta (1983)

3.2. Regan e Rezai-Jorabi (1988)

Nesta pesquisa, foram ensaiadas 26 lajes lisas unidirecionais de concreto armado, com vao 1350
mm e 900 mm, com espessura total de 100 mm e 1.600 mm de comprimento, simplesmente
apoiadas, submetidas a ensaios de uma e duas cargas iguais aplicadas simetricamente ao eixo
da laje. A armadura de flexdo transversal (secundaria) foi composta por barras de 6,0 mm de
diametro dispostas a cada 60 mm e a armadura de flexao longitudinal (principal), por barras de
10,0 mm de diametro também espacadas a cada 60 mm, com cobrimento de 12 mm para as lajes
1 a20,e 15 mm de 21 a 26. As principais varidveis envolvidas foram a largura das lajes, as

dimensdes das areas carregadas e o comprimento do vao de cisalhamento.

A partir do numero total de lajes, seis delas foram testadas novamente apos a ruptura por
cisalhamento em uma das dire¢des de forma a reduzir o vao. Essas lajes foram entdo submetidas
a um Unico carregamento centrado, conforme mostra a Figura 3.3. A resisténcia a compressao
do concreto variou de 28 a 39 MPa e as armaduras utilizadas apresentaram tensdo de

escoamento: 670 MPa para as barras de 10,0 mm; e 743 MPa para as de 6,0 mm.
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Figura 3.3 — Ensaios de Regan e Rezai-Jorabi (1988) (mm)

Todas as lajes ensaiadas romperam por cisalhamento, tendo a maioria rompido como viga chata

com linha de ruptura ao longo de todo a largura da laje. Os pesquisadores observaram que as

deformagdes na armadura transversal foram praticamente uniformes, enquanto que a das

armaduras longitudinais variou em funcao do tamanho C: (Cwmix) das areas carregadas. Foi

observado ainda que a resisténcia tltima das lajes aumentou em fun¢do de sua largura b, mas

no caso de carregamento concentrado, a tendéncia desse aumento foi de se estabilizar a partir

de b=1.200 mm. A Tabela 3.1 apresenta as principais caracteristicas, cargas e modos de ruptura

das seis lajes ensaiadas com uma carga concentrada, assim como o foco desta tese.

Tabela 3.1 — Lajes ensaiadas (REGAN e REZAI-JORABI, 1988)

Laje (Nﬁ)a) p(%) a(mm) b(mm) C;(mm) Cp(mm) (&) Modo
14R 31,0 1,54 800 75 77,0 Pungdo
I15R 30,8 1,54 800 150 86,0  Pungdo
IR 312 1S4 . 800 600 loo 1165 VigaChata
17R 31,0 1,51 1.000 600 137,5 Viga Chata
I9R 29,0 1,51 1.000 150 85,0  Pungdo
20R 30,8 1,51 1.000 300 132,5  Pungio

Ao comparar as lajes similares que foram ensaiadas com dois carregamentos simétricos e

aquelas com um carregamento centrado, os autores perceberam a existéncia de uma tendéncia

de maiores resisténcias (ruptura como viga chata) nos casos em que as cargas estao separadas.
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3.3.  Oliveira (2003)

Neste trabalho, foram ensaiadas 15 lajes lisas de concreto armado com dimensdes e armadura
de flexao constantes; cinco dessas lajes foram ensaiadas de forma bidirecional e 10, de forma
unidirecional; cinco dessas ultimas lajes tiveram vao principal perpendicular a maior dimensao
do pilar (L1b, L2b L3b, L4b e L5b). O objetivo desse procedimento foi analisar o
comportamento das lajes em relacdo a posicdo das faces dos pilares. A relacao entre o maior e
menor vao variou de 0,96 a 1,27, de 1,22 a 1,57 e de 1,09 a 1,43 nas lajes com carregamento
P1 (lajes "a"), P2 (lajes "b") e com P1 e P2 (lajes "c"), respectivamente, conforme apresentado

na Figura 3.4.

Figura 3.4 — Sistema de ensaio de Oliveira (2003) (mm)

A taxa de armadura de flexdo foi de aproximadamente 1,1 % em cada dire¢do. As lajes
possuiram lados com 1680 mm (/) e 2280 mm (/y) de comprimento e foram submetidas a um
carregamento distribuido ao longo das bordas através de vigas metalicas. Cada armadura de
flexao foi constituida por 23 @ 12,5 ¢/ 117 mm ao longo de /y e 15 @ 12,5 ¢/ 102 mm ao longo

de /x. As caracteristicas das lajes ensaiadas sdo apresentadas na Tabela 3.2.
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Tabela 3.2 — Caracteristicas das lajes de Oliveira (2003)

Laje d(mm) p(©) fc(MPa) fis(MPa) Crmin Crnax Tipo Py (kN)

Lla 107 57 120 P1 234
L1b 108 59 120 P2 322
Llc 107 59 120 Pl eP2 318
L2a 109 58 240 P1 246
L2b 106 58 240 P2 361
L2c 107 57 240 Pl eP2 331
L3a 108 56 360 P1 241
L3b 107 1,1 60 750 120 360 P2 400
L3c 106 54 360 Pl eP2 358
L4a 108 56 480 P1 251
L4b 106 54 480 P2 395
L4c 107 56 480 Pl eP2 404
L5a 108 57 600 P1 287
L5b 108 67 600 P2 426
L5c 109 63 600 Pl eP2 446

Oliveira (2003) concluiu que as lajes solicitadas em duas dire¢des (lajes “c”) e
predominantemente em uma dire¢do com pilares nos quais os maiores lados estavam paralelos
aos vaos das lajes (lajes “a”), apresentaram deformagdes além daquela estabelecida para o
escoamento das barras nos ensaios de tracdo do aco. Essas deformag¢des foram mais elevadas
que as observadas nas lajes solicitadas em uma direcao, apoiadas em pilares com os menores

lados paralelos aos vaos das lajes (lajes “b™).

¢ 9

As lajes “a” apresentaram um modo de ruptura misto de pun¢do dentro de um regime
caracteristico de uma ruptura por flexdo. Para as lajes com indice de retangularidade maior ou
igual a 3, ndo ocorreu a propagagdo da superficie de ruptura ao longo dos maiores lados dos
pilares. O modo de ruptura por puncionamento ocorreu nas lajes “b” e “c”, com a superficie de
ruptura contornando os pilares, com excecdo das lajes L3b e L4b, onde estas superficies
localizaram-se em torno das extremidades dos pilares, indicando a ocorréncia do fendmeno da

polarizacdo das forgas cortantes.

O autor apresentou uma proposta para tratamento de pilares retangulares considerando o
comportamento das lajes a flexdo e a orientagdo dos pilares. A lajes foram classificadas em trés
grupos distintos, conforme mostra a Tabela 3.3, e para cada grupo foi proposto um fator de
flexdo para corre¢do das estimativas fornecidas pelo MC90 da época, de acordo com a Equagado

3.1. Os resultados obtidos foram significativamente melhores que os apresentados pelas normas
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analisadas pelo autor e eliminou a tendéncia da norma MC90 de superestimar a resisténcia das

lajes-cogumelo apresentadas.

Tabela 3.3 — Fatores ¢ flexdo de Oliveira (2003)

Caso A
(1) Laje unidirecional com vao paralelo a Ciax (Cmax/d)%Y
(2) Laje unidirecional com vio perpendicular @ Cmax 0,93 * (Cpan/d) Ot
(3) Laje bidirecional 1,03 - (Crpax/d) %02
0,18 200 1/3
VRk:T' 1+ E (100 p-f)Y3 u-d Equagdo 3.1

3.4. Ferreira (2006)

Neste caso, foram ensaiadas 12 lajes de concreto armado com dimensdes de (1800 x 1800 X
110) mm, tendo como variaveis a distancia de aplicacdo da carga ao apoio (a) e a taxa de
armadura transversal ou secundaria (p;) para cada posicdo do carregamento. A série de 12
ensaios foi adotada para analisar as combinagdes de a = 320, 400, 533 e¢ 800 mm
(correspondendo a uma razao entre os cortantes de 4:1, 3:1, 2:1 e 1:1) e armaduras transversais
de 12,5/10 e 8,0 mm. Assim, as lajes da sériec a = 800 mm (Lla, L1b e Lic) se encaixam

perfeitamente no escopo desta pesquisa.

As armaduras de flex@o das lajes foram compostas por barras de 12,5 mm (fys = 488 MPa) a
cada 99 mm na dire¢do longitudinal (principal), e por barras de 8,0 (fys = 639 MPa) ou 10,0 (fys
=496 MPa) ou 12,5 mm (fys = 488 MPa) a cada 99 mm na direcdo transversal (secundaria).

A Figura 3.5 apresenta o sistema de ensaio, armaduras e os pilares posicionados na parte inferior
da laje; uma placa quadrada de ago com as dimensdes de 85 x 85 x 50 mm foi utilizada para
aplica¢do da carga. A taxa de armadura variou entre 0,94 % e 1,48 %. Na Tabela 3.4, estdo

presentes as caracteristicas das lajes ensaiadas.
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Figura 3.5 — Detalhe das lajes L1a, L1b e L1c (FERREIRA, 2006) (mm)

Tabela 3.4 — Caracteristicas das lajes de Ferreira (2006)

Laje d(mm) f(MPa) O (mm) Or(mm) p(%) a(mm) Py(kN) Modo de Ruptura

Lla 87 42,4 8,0 0,94 800 174,0 Pungdo
L1lb 89 51,4 10,0 1,18 800 231,5 Flexo-pungio
Llc 87 43,5 12,5 1,48 800 190,0 Pun¢do
L2a 88 42,1 8.0 0,94 533 2280 Pun¢do
L2b 88 49,7 10,0 1,18 533 211,0 Pungdo
L2c 87 44.8 125 12,5 1,48 533 159,5 Puncdo
L3a 88 42,1 8,0 0,94 400 225,0 Puncdo
L3b 88 49,3 10,0 1,18 400 215,0 Pungdo
L3c 87 36,1 12,5 1,48 400 179,5 Puncéo
L4a 89 48,8 8,0 0,94 320 193,5 Pun¢do
L4b 89 58,0 10,0 1,18 320 191,0 Puncéo
L4c 87 44,8 12,5 1,48 320 205,5 Puncdo

O autor destaca que a taxa de armadura transversal influenciou significativamente a distribui¢ao
dos esforcos na laje, o que afetou a ductilidade, os deslocamentos verticais, a fissuracdo, a
resisténcia ao puncionamento e a superficie de ruptura das pecas. Porém, ndo afirma com
exatiddo que as lajes com menores taxas de armadura transversal desenvolveram maiores
resisténcias, pois a variacdo na intensidade dos momentos fletores e dos esforgos cortantes,
advinda da variagdo na posicdo do carregamento, exerceu forte influéncia na resisténcia ao

puncionamento observada para as lajes.
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Os mapas de fissuragdo mostraram que, para as lajes com taxa de armadura transversal “a”, as
fissuras se desenvolveram radialmente, estendendo-se em dire¢do as bordas apoiadas. Ja para
as lajes com taxa “c”, observou-se que as fissuras se desenvolveram transversalmente, em
diregdo as bordas livres. As lajes com taxa “b” apresentaram um comportamento intermediario

9 6 9

entre o observado para as lajes com taxas “a” e “c”.

Com excegao da laje L1b, na qual o modo de ruptura observado foi o flexo-puncionamento, nas
demais lajes a ruptura ocorreu por puncionamento. Destaca-se que a excentricidade do
carregamento aumentou a resisténcia a flexdo das lajes, devido a diminui¢do dos efeitos da
flexdo, o que gerou uma tendéncia de aumento, também, da resisténcia ultima ao

puncionamento.

Por fim, o autor faz sugestdes pertinentes para a continuidade da pesquisa no tema, dizendo que
poderiam ser utilizados pilares quadrados e pilares bastante retangulares com indice de
retangularidade 5. Além disso, a taxa de armadura longitudinal secundéria poderia variar
inicialmente a 50% abaixo, e posteriormente a 50% acima da taxa de armadura longitudinal
principal. Deste modo, seria possivel verificar a influéncia do indice de retangularidade dos

pilares e a contribui¢do da taxa de armadura secundaria em lajes unidirecionais.

3.5. Carvalho (2006)

Carvalho (2006) analisou experimentalmente 10 lajes lisas de concreto de alta resisténcia (fc =
60 MPa) e dosado com metacaulim, as quais foram submetidas a carregamento simétrico, com
o objetivo de analisar a influéncia da variagao do indice de retangularidade dos pilares e de
armaduras de cisalhamento na resisténcia ao puncionamento das mesmas. Dentre as 10 lajes, 3
(L1, L2 e L3) foram ensaiadas sem armadura de cisalhamento e com pilares de indice de
retangularidade 1, 3 e 5, que se encaixam perfeitamente no escopo deste projeto de tese. As
lajes de dimensoes 1.800 % 1.800 x 110 mm foram ensaiadas de acordo com a condicao de lajes
unidirecionais. A taxa da armadura de flexdo foi de 1,32 %, composta de 32 barras de 12,5 mm
(fys =530 MPa e fu = 676 MPa) em duas dire¢des, ou seja, 16 barras em cada dire¢do espacadas
a cada 118 mm com cobrimento de aproximadamente 13 mm, conforme apresentado na Figura

3.6.
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Figura 3.6 — Ensaios de Carvalho (2006)

Apos os ensaios, a laje L1 foi a que apresentou maior inclinagdo das linhas de ruptura (39°)
entre as lajes sem armadura de cisalhamento, para as quais a inclinacao da linha de ruptura

variou de 17° a 39°.

Todas as lajes sem armadura de cisalhamento romperam por pungdo e cargas proximas as
estimadas por flexdo. Através do monitoramento das deformagdes, percebeu-se que quanto
maior o indice de retangularidade, mantendo-se a menor dimensdo constante, houve um maior
nimero de barras da armadura principal que escoaram, indicando tendéncia de ruptura por
flexdo. Embora o autor tenha observado uma ruptura por pung¢ao na laje L3, pontua-se que seu
modo de ruptura poderia ser caracterizado como flexo-puncionamento, ja que das quatro barras
da armadura principal que foram monitoradas, trés ultrapassaram o limite de escoamento.
Também houve um aumento da carga ultima das lajes, de acordo com o aumento do indice de
retangularidade dos pilares, o que pode ser consequéncia do aumento do perimetro critico

natural das pecas, conforme apresenta a Tabela 3.5.
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Tabela 3.5 — Lajes sem armadura de cisalhamento ensaiadas por Carvalho (2006)

Laje Cmin (mm) Cpax(mm) fo (MPa) d(mm) Py(kN) Modo de ruptura

L1 85 85 52 85 185 Puncédo
L2 85 255 52 86 226 Puncao
L3 85 425 50 85 239 Puncao

3.6. Vilhena et al. (2006)

Vilhena et al. (2006) estudaram 6 lajes lisas unidirecionais de concreto armado de alta
resisténcia ao puncionamento simétrico. As lajes tinham dimensdes de 1.400 x 1.000 x 80 mm
e a resisténcia a compressao do concreto ficou em torno de 53 MPa. As principais variaveis
foram a taxa de armadura de flexdo secunddria (1,2% e 1,9%) e o indice de retangularidade dos
pilares. A taxa de armadura principal foi mantida constante e igual a 1,2%. Todas as barras

utilizadas foram de 10,0 mm com tensdo de escoamento fys = 773 MPa.

A armadura principal foi constituida por 10 @ 10,0 mm c./ 109 mm, e a armadura secundaria
por 130 10,0 mmc./ 115 mm (Lajes tipo A) € 20 @ 10,0 mm c./ 73 mm (Lajes tipo B), conforme

Figura 3.7, que também apresenta o sistema de ensaio utilizado.

210 mmc./ 115 0u 73 mm
]
| .
Cmax
1000

!

A 2

Figura 3.7 — Sistema de ensaio e armaduras das lajes (VILHENA et al., 2006)

Os autores observaram que as resisténcias das lajes ndo foram significativamente alteradas com
o incremento da taxa de armadura para um mesmo indice de retangularidade. Verificou-se que
a baixa resisténcia a flexao de todas as lajes reduziu a capacidade resistente ao puncionamento.
Foram encontradas diferengas de até 50% para as lajes com pilares de indice de retangularidade
5. Vilhena e colaboradores afirmaram, ainda, que este elevado indice tende a dissipar as tensdes

de cisalhamento, fazendo com que um comportamento de viga seja predominante, porém
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avaliam que o mesmo nao se aplica as lajes com pilares de menores indices, como as lajes Lla
e L1b, nas quais foram observadas diferengas de até 23% entre as estimativas normativas e 0s

resultados experimentais.

As lajes com pilares de indice de retangularidade 3 romperam por pun¢do dentro de um regime
de ruptura previsto para flexdo, e as fissuras que caracterizam as linhas de ruptura mostraram
abertura excessiva. A Figura 3.8 ilustra os modos caracteristicos de ruptura observados nos

ensaios.

DUCTIL

Px/Py

1,0

0,0
Cmax/ d

Figura 3.8 — Modos de ruptura das lajes de Vilhena ef al. (2006)

Os resultados mostraram que as estimativas normativas da época sao semelhantes e tendem a
superestimar a resisténcia média ao puncionamento das lajes em até 52%, quando a resisténcia
a flexdo ¢ significativamente reduzida. O emprego da taxa geométrica média (das duas diregdes)
superestima a resisténcia ao puncionamento, uma vez que a baixa capacidade resistente a flexao
antecipou a ruptura por pun¢do em até 25%. Este efeito ¢ claro em lajes com pilares de baixos

indices de retangularidade, no qual o modo de ruptura foi puncionamento fragil, de acordo com

a Tabela 3.6.
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Tabela 3.6 — Cargas e modos de ruptura de Vilhena et al. (2006)

Crnix Chnin Py Modo de
Laje d(mm) f(MPa) py(%) px(%) (mm) (mm) (kN) ruptura
Lla 65 51,2 1,2 85 123 Puncédo
L1b 65 51,2 1,9 85 122 Puncéo
L3a 65 53,6 12 1,2 255 35 134,5  Flexo-pungéo
L3b 67 53,6 1,9 255 134 Flexo-pungdo
L5a 65 55,2 1,2 425 122 Puncéo
L5b 65 55,2 1,9 425 124,5 Pungdo

3.7. Damasceno (2007)

Foram ensaiadas experimentalmente 8 lajes unidirecionais de concreto armado sem armadura
de cisalhamento com dimensdes padronizadas de 1800 x 1800 x 110 mm, tendo como variaveis:
o indice de retangularidade dos pilares e 2 diferentes valores de taxas de armadura de flexao
secundaria (dire¢ao x). As lajes foram divididas em 2 grupos, sendo o primeiro (L1A, L2A,
L3A e L4A) com taxa de armadura de flexdo secundaria alta (em torno de 1,25%) com 16 @
12,5 mm c./ 119 mm (fys = 600 MPa e fu= 740 MPa), e o segundo (L1B, L2B, L3B e L4B) com
taxa de armadura de flexdo secundaria baixa (em torno de 0,30%) com 16 @ 6,3 mm c./ 119
mm (fys = 505 MPa e fu = 661 MPa). Todas as lajes foram armadas na dire¢do principal (dire¢ao
y) com @ 12,5 mm a cada 119 mm. A Figura 3.9 apresenta detalhes da laje e do sistema de

ensaio aplicado.
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Figura 3.9 — Lajes de Damasceno (2007)
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Ap6s andlise da influéncia do indice de retangularidade dos pilares e a contribui¢do da taxa de
armadura de flexdo secundaria nas cargas ultimas das lajes e nos modos de ruptura, observou-
se que os resultados experimentais indicaram que essas variaveis, além de elevar a resisténcia
da ligacdo, podem fornecer certa ductilidade a ruptura da laje. Para lajes com pilares de mesmo
indice de retangularidade, as deformagdes foram mais acentuadas naquelas com maior taxa de

armadura de flexao secundaria, o que foi mais perceptivel para os indices 5 e 7.

As lajes L24, L34 e L4A4 apresentaram cargas 38%, 23% e 25%, maiores que as cargas
necessarias para promover o inicio de escoamento da armadura principal das lajes L2B, L3B, e
L4B, respectivamente. No caso das lajes L/4 e L1B, somente a ultima apresentou escoamento
da armadura, com carga equivalente a 93% da carga de ruptura observada no ensaio. Portanto,
o comportamento da armadura de flexdo principal das lajes foi bastante influenciado pela
varia¢do da armadura de flexdo secundaria que, no caso de uma baixa taxa, apresentou menor
resisténcia ao puncionamento, assim, deixando de mobilizar parte da resisténcia a flexdo na
direcdo principal. Isto confirma que a taxa menor de armadura de flexdo secundaria limitou a

capacidade de algumas lajes resistirem aos esforcos, conforme apresentado na Tabela 3.7.

Tabela 3.7 — Caracteristicas das lajes de Damasceno (2007)

Laje d(mm) O (mm) Os(mm) py(%) px(%) fc(MPa) Cunsx/Cmin Pu (kN) Modo

L1A 893 12,5 1,22 1,22 41,3 1 188,5 Puncao
L2A 893 12,5 1,22 1,22 40,0 3 254,0  Flexo-Pungdo
L3A 99,7 12,5 1,09 1,09 39,7 5 297,0 Flexdo
L4A 98,6 2.5 12,5 1,11 1,11 40,4 7 325,0 Flexao
LIB 98,1 ’ 6,3 1,11 0,28 41,4 1 172,0 Puncao
L2B 90,5 6,3 1,21 0,31 42,0 3 194,5 Pungdo
L3B 92,7 6,3 1,18 0,30 41,6 5 232,0  Flexo-Puncdo
L4B 98,1 6,3 1,11 0,28 40,5 7 254,5  Flexo-Puncgao

No caso das lajes com pilares de maiores indices de retangularidade (5 e 7), observou-se a
tendéncia de reducdo dos efeitos do puncionamento devido ao aumento do perimetro de
controle. Apesar da maior rigidez conferida as lajes com maior taxa de armadura de flexdo
secundaria, a variacdo desta ndo possibilitou diferencas acentuadas no padrao de fissuracdo a
ponto de estabelecer uma relagdo entre essa taxa e o surgimento das fissuras. Assim, o autor
conclui que embora as lajes L34 e L4A4 tenham rompido por flexdo, houve um elevado estado
de fissuracao que diminuiu consideravelmente a rigidez da peca, resultando na formagao do

tronco de cone de puncdo apds a ruptura. Por sua vez, as lajes L24, L3B e L4B apresentaram
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rupturas caracterizadas pela combinacdo de puncdo e flexdo simultancamente. Damasceno
(2007) ainda sugere estudar o comportamento de lajes lisas unidirecionais quadradas ao
puncionamento simétrico, variando as taxas de armadura de flexdo nas duas direcdes e

utilizando pilares quadrados com diversas dimensdes.
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4. RECOMENDACOES NORMATIVAS

A relativa economia de lajes lisas depende diretamente de sua espessura, que ¢ governada por
ambos os limites de deslocamentos verticais e de resisténcia a puncao. Lajes menos espessas
ndo s6 economizam nos custos dos materiais da estrutura e fundagdes, como também reduzem

os custos de revestimento de parede dado pela diminui¢ao de pé-direito.

Para este fim, ndo ha método tnico para anélise do puncionamento; métodos de calculo recentes
sdo calibrados usando dados de testes de espécimes de lajes retangulares. Senso assim, neste
capitulo, sdo apresentadas as propostas de calculo de quatro normas vigentes, que levam em
consideragdo a resisténcia ao puncionamento de lajes com e sem armadura de cisalhamento de

um total Vg, mas ndo maior que Vg 4y, onde:

* Vg =aVp,+ Vs = Vi =¢aresisténcia a pungdo total da laje, constituida
da parcela ponderada do concreto aVg., onde o < 1; e da parcela da
armadura de cisalhamento Vg g;

* Vgre=V. u-d = ¢ a resisténcia de uma laje similar sem armadura de
cisalhamento em que “v.” ¢ a tensdo de cisalhamento de projeto, “u” € o

perimetro de controle bésico e “d” ¢ a altura util média da laje;

" Vermax € a resisténcia ao cisalhamento maxima possivel para os dados

tamanho de pilar, altura util e resisténcia do concreto.

Assim, sdo estudadas as principais normas reconhecidas e utilizadas mundialmente como
referéncia para desenvolvimento de projeto e execugdo de obras civis, por exemplo, a norma
brasileira NBR 6118 (2014), cujas prescrigdes relativas ao puncionamento de lajes sao
inspiradas na norma EUROCODE 2 (2004), sendo entdo similares para lajes unidirecionais ao

puncionamento. Portanto, as normas apresentadas serdo:
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= ACI 318 — 2019 (ACI 318), American Building Code Requirements for
Reinforced Concrete. American Concrete Institute. (ACI, 2011);

= EUROCODE 2 - 2004 (EC 2), Design of Concrete Structures. European
Committee for Standardization. (EC 2, 2004);

= NBR 6118 (2014), Projeto de Estruturas de Concreto - Procedimento
(ABNT, 2014);

= MODEL CODE 2010 (MC 2010), CEB-FIP: 2011. Comitee Euro-
International du Beton. (MC, 2011).

A seguir, serdo descritas sucintamente as expressoes e recomendacgdes de tais normas para
previsdo da resisténcia a puncao de lajes lisas unidirecionais de concreto armado sem armadura
de cisalhamento sujeitas ao puncionamento simétrico. Em todas os calculos e expressdes
realizadas, serdo removidos os coeficientes de seguranca das normas, de tal modo que se possa

estimar a resisténcia ultima caracteristica das pegas.

Resumidamente, o cdédigo EC 2 (2004) especifica o perimetro de controle de cantos
arredondados a “2,0 - d” da face do pilar e o perimetro externo a “1,5d” da ultima camada da
armadura de cisalhamento, quando houver. A norma MC 2010 (2011) adota de maneira similar
os cantos arredondados, porém fixa a localizacdo a “0,5d” da face do pilar, assim como também
prescreve a norma norte americana ACI 318 (2019) sem cantos arredondados, conforme
mostrado na Figura 4.1. Esta Gltima com perimetro externo a “0,5 - d,,” da Gltima camada da
armadura de cisalhamento, onde “d,” ¢ a altura util tomada comumente em estudos
paramétricos como “d — 25 mm” para lajes (em que 25 mm ¢ o cobrimento de concreto),

conforme Choi e Kim (2012) e também Lips, Ferndndes e Muttoni (2012).

4 c | 4 c |
| | | |
u
e g
.
== Sum— 2
N Hﬁ Lol
NBR 6118/ EC2 ACI 318 MC 2010

Figura 4.1 — Perimetros de controle das normas estudadas
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A norma EC-2 (2004) multiplica o esforco de cisalhamento de calculo por 8 para que se leve
em consideracgdo os efeitos de corte irregular devido a reagdes de apoio excéntricas, nas quais
a MC-2010 (2011) reduz o esforco de cisalhamento de calculo pelo fator k,. Logo, em pilares
internos (ou de centro), em casos onde a estabilidade lateral nao depende do contraventamento

(frame action), B pode ser tomado como “1,15” ¢ k, como 0,9. A maxima tensdo de
cisalhamento na laje na regido em torno do pilar ¢ limitada a “0,3 (1 _f ck/ 25 0) f Ck/yc” pela

EC-2, na qual y. € o fator de seguranca do concreto que na EC2 e na MC-2010 ¢ adotado como

1,5. Ambos os cddigos normativos tomam a tensdo de escoamento do aco de célculo como

h yk/ys, onde o ys = 1,15 e para a pesquisa ¢ tomado como 1,0.
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4.1. ACI 318 (2019)

A norma americana, a qual foi uma das primeiras a tratar o problema da punc¢ao em placas
de concreto armado, pois desde 1913 ja abordava sobre o assunto, determina atualmente para a

resisténcia de lajes sujeitas a puncao que:

V=V, +V Equagdo 4.1
Onde:
= Vu= Vra— forca de cisalhamento nominal, calculada pela Equacao 4.1 (kN);
= J.—forga resistente oriunda do concreto (kN);

= J,— forca resistente proveniente da armadura de cisalhamento (kN).

No caso de lajes sem armadura de cisalhamento, a carga de ruptura a punc¢do da ligacao
laje-pilar ¢ dada apenas pela resisténcia devida ao concreto e assume o menor valor dentre as

Equacdes 4.2, 4.3 e 4.4 apresentadas baixo.

1 2
I/C:_.(l_{__).\/z-bo-d Equagdo 4.2
6 Be
1 as-d
VC:E.(Z-I_ 20 )'\/E'bo'd Equagdo 4.3
1
V. = 5-\/ﬁ-b0-d Equacgao 4.4

Onde:
= 05 : 40 para pilares internos, 30 para pilares de borda e 20 para pilares de canto;
= fc:razdo entre o maior e o menor lado do pilar;
= bo : perimetro critico ACI 318 (mm);
= d: altura 1til da laje ao longo do contorno critico (mm);
= fc: resisténcia a compressao do concreto (MPa).
A norma também determina que o perimetro de controle deve ficar a uma distancia 0,5-d

das faces do pilar.
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4.2. EUROCODE 2 (2004)

A norma EUROCODE 2 (EC2) apresenta:

0,18 Y

2 ~
Vra,c(EC2) = v )-ul-d Equagcdo 4.5

100+ s+ (50)

C

Onde p = (px : py)o'5 < 0,02 ou 2%, em que py; € py; s30 as taxas de armadura de flexdo

“Ag1/b - d” com “d” igual a altura util da laje. O termo “1 + (200/d)1/2” representa o size

effect com o valor méximo de 2,0.

A érea de ago requerida para o combate ao cisalhamento ¢ calculada como segue abaixo:

d _ BVgq —0,75Vpq,

1,54, P = Equacao 4.6
T

fywd,ef
Onde “Ag,,” ¢ a drea de armadura de cisalhamento no perimetro, s, ¢ o espagamento radial da
armadura de cisalhamento e “fyyqer = (250 + 0,25d) < fywq”, em que “fypaer” € “fywa”
sdo, respectivamente, a tensdo efetiva de calculo e a tensdo de escoamento de calculo da

armadura de cisalhamento.

Para limitar a tensdo maxima de cisalhamento em torno do pilar, a EC2 estabelece 0 maximo
esfor¢o de cisalhamento possivel de aVrq ¢, onde a é¢ um pardmetro com valor recomendado de

1,5 que ¢ aumentado para 2,0 no Reino Unido através da UK National Annex (BSI, 2004b).

A armadura de cisalhamento pode ser provida radialmente ou perpendicularmente ao pilar. O
espacamento radial do primeiro perimetro da armadura de cisalhamento dista do pilar entre
“0,3-d” e “0,5-d”. O espacamento maximo radial dos perimetros sucessivos da armadura ¢
“0,75 - d”. O espagamento circular dos estribos da laje ndo deve exceder “1,5 - d” do primeiro
perimetro de controle e “2-d” externamente, onde parte do perimetro contribui para a

resisténcia ao puncionamento.
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4.3. NBR 6118 (2014)

A norma brasileira prescreve, para pilares internos com carregamento simétrico, sem efeitos de
momentos e sem armadura de punc¢do, que a resisténcia ao puncionamento da laje de concreto

armado para uma superficie critica C ¢ dada por:

1
18 200y /2 i
Y - (100 p -fc)l/a(l + (T) )-ul-d Equacdo 4.7

C

Vra1(NBR) =

Ondep = (pX . py)o's, em que py € Py, sa0 as taxas geométricas de armadura de flexdo aderentes
nas duas dire¢des ortogonais (Ag(y,)/b - d) com “d” igual a altura til da laje ao longo do
contorno critico C', externo ao contorno C da area de aplicacdo da forca e deste distante 2d no
plano da laje, calculada por d = (dx+dy)/2. O termo “1 + (ZOO/d)l/Z” representa o size

effect. Neste caso, nenhum dos valores acima sofre limitagdo maxima ou minima nos intervalos

de aplicacdo, diferentemente da norma EUROCODE 2 (2004).

Deve-se ainda efetuar a verificagdo da tensao resistente de compressao diagonal do concreto na

superficie critica C em lajes submetidas a pun¢ao, com ou sem armadura.

fux

C

Tsq < Traz = 0,27 - a,, Equacao 4.8

Onde,

a, = (1 — f./250) Equagdo 4.9
Com fck em MPa.

E, 754 calculado com u0 (perimetro do contorno C) em lugar de u distante 2d da face do pilar

no plano da laje.
O valor de tgq, pode ser ampliado em 20 % por efeito de estado multiplo de tensdes junto a

um pilar interno, quando os vaos que chegam a esse pilar ndo diferem mais de 50 % e ndo

existem aberturas junto ao pilar.
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4.4. MODEL CODE 2010 (2011)

Apesar de ndo ser uma norma oficial, o Model Code 2010 (MC 2010) ¢ reconhecido
internacionalmente pelo meio académico. Possui quatro estddios de céalculo que sdo
classificados por grau, do menos preciso (1) ao mais preciso (4) nos resultados; assim, o 1°, 2°

e 3° tem aplicagdes mais indicadas para dimensionamentos e o 4°, para avaliagao.

Para fins de célculos iniciais do caso estudado nesta pesquisa, a resisténcia ao cisalhamento ¢
calculada em termos da rotagdo da laje “y”’, em que o nivel I calcula conforme a Equagdo 4.10
e no nivel II acrescenta a relacio ms/my, que, segundo Ruiz e Muttoni (2009) pode ser
substituida pela relagcdo Pu/Psex. O Nivel III ¢ recomendado para lajes com geometria irregular,
de relagdo entre vaos /x/ly, com valores fora do intervalo de 0,5 ¢ 2,0. Posteriormente, através
do nivel IV de aproximagao, a rotagdo ¢ obtida através de analise nao linear considerando a
fissuracdo, rigidez (tension stiffening), escoamento da armadura e todos os demais efeitos ndo
lineares relevantes para uma andlise precisa da estrutura, conforme recomenda a propria norma.
Neste caso, o calculo da rotacdo ¢ realizado através do software ABAQUS/CAE 6.14, que ¢
apresentado no capitulo a seguir para as lajes do programa.

5 fya ms
d-E; m,
Onde “rg = 0,22 - L” ¢ a posi¢ao onde o momento fletor ¢ zero distante em relacao ao eixo do

w=15

Equagdo 4.10

pilar, “f,q” € tensdo de escoamento ¢ “Eg” € 0 modulo de elasticidade da armadura. Logo, a

resisténcia a puncao ¢ calculada como:

Vra = Vrac + Vras Equacio 4.11
Onde:

_ o e

Vrac = Ky v

“by - dy Equagdo 4.12

c

Em que “f.” em MPa ¢ a resisténcia a compressao do concreto e “d,” ¢ a altura util, que pode
ser tomada como “d”, e “bo” ¢ o perimetro de controle para esta norma.

O parametro “ky,” depende da rota¢do da laje em torno do apoio e € calculado como:

1
ky = <06 o 4.
¥~ 15+09- kag -d Equagao 4.13
kgg = 32 = 0,75 a
dg = 6+d,~ Equacdo 4.14

Em que “dg” € o didmetro maximo do agregado gratido utilizado.
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4.4.1. TEORIA DA FISSURA CRITICA DE CISALHAMENTO (2008)

O modelo de calculo de ligagdes laje-pilar adotado pelo MC 2010 ¢ inteiramente baseado nos
estudos desenvolvidos por Muttoni (2008), chamado de Teoria da Fissura Critica de
Cisalhamento (TFCC) aplicado as vigas e lajes de concreto armado, em cisalhamento uni ou
bidirecional, no qual se considera a superficie de ruptura ocorrendo a 45° e que a resisténcia

final ¢ inversamente proporcional a rota¢do da pegca Y - d.

Esta considera a rotagdo do elemento e engrenamento dos agregados devido a propagacao da
fissura critica que corta a biela de compressao responsavel pelo equilibrio, e estd diretamente
ligada a rugosidade da superficie da fissura através do didmetro maximo de agregado gratdo,
conforme expressa a Equacdo 4.15 que prevé a resisténcia de lajes lisas de concreto armado

sem armadura de cisalhamento.

Equagdo 4.15

Onde:
* u; = byp— perimetro de controle a d/2 da face do pilar (mm);
* dg;— didmetro maximo do agregado gratido (mm);

" dgn— didmetro do agregado gratido de referéncia (16 mm).
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5. PROGRAMA EXPERIMENTAL

O programa experimental foi executado no Laboratério de Engenharia Civil (LEC) da
Universidade Federal do Parda (UFPA) com o apoio e todo o aparato técnico do Grupo de
Analise Experimental em Estruturas e Materiais (GAEMA), com o objetivo de avaliar e calibrar
modelos numéricos computacionais para alimentacdo do banco de dados de lajes lisas
unidirecionais de concreto armado. Um total de 9 (nove) lajes lisas unidirecionais de concreto
armado inspiradas nos trabalhos de Carvalho (2006), Ferreira (2006) e Damasceno (2007)
foram executadas e agrupadas em 3 partes. O primeiro grupo é composto de taxa de armadura
longitudinal secundaria (y) de 0,5% e pilares de indice de retangularidade 1,3 e 5 (L/4, LIBe
L1C); o segundo grupo, de taxa de armadura secunddria de 1% e indices 1,3 e 5 (L24, L2B ¢
L2C); e o terceiro e ultimo grupo contém taxa de armadura de 2% e indices 1, 3 e 5 (L34, L3B

e L3C). Todas as lajes armadas na dire¢do principal (x) contém taxa de 1%, aproximadamente.

As lajes de dimensodes de (1800 x 1800 x 120) mm, apresentam altura util aproximada de 95
mm e distdncia do eixo da armadura principal até a face inferior da laje de aproximadamente
25 mm. A Tabela 5.1 apresenta a armadura principal constituida por 13 @ 12,5 ¢/ 147 mm (1%
aproximadamente) em todas as lajes, e as armaduras secundarias sdo compostas por 7 @ 12,5
¢/ 293 mm (0,59%), 13 @ 12,5 ¢/ 147 mm (1,09%) e 25 @ 12,5 ¢/ 73 mm (2,1%), conforme
ilustrado nas Figuras 5.2 a 5.10. Para o melhor desempenho da ancoragem das armaduras
principais (dire¢do x), foram feitos ganchos nas extremidades das barras (Figura 5.1). Na
superficie inferior comprimida do concreto foi instalada armadura de distribuigdo composta por

10 @ 6,3 ¢/ 198 mm em cada diregao (x,y).
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Tabela 5.1 — Caracteristicas das lajes

Lo d I ly Px Py Jys fe Coin__ Cmix o
(mm) mm mm (%) (%) (MPa) (MPa) (mm) (mm)
L1A 0,59% 85 1
L1B 0,59% 255 3
L1C 0,59% 425 5
L2A 1,09% 85 1
L2B 95 1600 1800  0,94% 1,09% 573 28 85 255 3
L2C 1,09% 425 5
L3A 2,11% 85 1
L3B 2,11% 255 3
L3C 2,11% 425 5

Dados: /i - distancia entre apoios; /y - largura da laje; px - taxa de armadura na direcdo principal; py
- taxa de armadura na direcdo secundaria; Cmin - menor dimensao do pilar e cmax - maior dimensao do
pilar.
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Figura 5.1 — Detalhe da ancoragem da armadura principal (mm)
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Figura 5.2 — Armaduras L1A (mm)
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Figura 5.3 — Armaduras L1B (mm)
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Figura 5.4 — Armaduras L1C (mm)
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13212,5mmc¢./ 147 mm
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Figura 5.6 — Armaduras L2B (mm)
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13212,5mm ¢./ 147 mm
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Figura 5.7 — Armaduras L2C (mm)
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Figura 5.8 — Armaduras L3A (mm)
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132125 mm ¢./ 147 mm
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Figura 5.9 — Armaduras L3B (mm)
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Figura 5.10 — Armaduras L3C (mm)

Para aplicagdo do carregamento, foram utilizados pilares de tipo A, B e C de dimensdes (85 x
85) mm, (85 x 255) mm e (85 x 425) mm (Figura 5.11), respectivamente, simulando uma
situacdo de ligacdo laje-pilar interno (central) com carregamento concentrado simétrico. A série
“A” foi projetada com pilar metélico e as séries “B” e “C”, com pilares de concreto armado e 6

0 10,0 — 350 mm (com gancho de 120 mm cada), ambos com estribos de 3 @ 5,0 ¢/ 70 mm.

68



85
| |
&5
Q:] £ P9 5 ° e

Figura 5.11 — Secéo e armadura dos pilares A, B ¢ C (mm)

Todas as lajes foram concretadas no proprio LEC com concreto usinado de resisténcia nominal
de 28 MPa e slump 100 = 10 mm, composto de cimento tipo CP II Z 32, areia derivada do
arenito e brita derivada do calcario, com diametro maximo de 16 mm. No mesmo local, também
foram cortadas e dobradas todas as armaduras das lajes constituidas de barras de ago CA-60 (O

5,0 mm) e CA-50 (6,3 /10 e 12,5 mm).

Figura 5.12 — Espessura da laje em corte (cm)
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5.1. Materiais

E essencial o controle tecnoldgico dos materiais em uso nesta pesquisa, tendo em vista que o
desempenho do elemento estrutural depende diretamente das propriedades fisicas e mecanicas

dos materiais aplicados.

51.1. ACO

O aco ¢ um produto siderurgico com porcentagem de carbono entre 0,008% e 2%. Os agos
destinados ao concreto armado (armadura passiva) sdo chamados de agos-carbono e possuem
teor de carbono < 0,5%. Sao acos de dureza natural, laminados a quente ou encruados a frio.
As formas encontradas para os agos sdo duas: as barras e os fios. Os agos para concreto armado
sdo classificados de acordo com a norma NBR7480 (1996). As barras sdo produtos de bitola
(diametro da se¢do transversal nominal, @) de 4,2 mm a 40 mm, obtidos por laminagdo a quente.
As barras se apresentam no comércio com comprimentos de aproximadamente 12 metros,

admitindo-se uma tolerancia de 9%.

O aco utilizado nos experimentos foi caracterizado a partir de ensaios de tracao realizados em
seis amostras de aco, sendo trés com 5,0 mm (CA-60) e trés com 12,5 mm de diametro (CA-
50) e 600 mm de comprimento. Todas as amostras sao do mesmo lote para fins de determinagao
das propriedades mecanicas do aco — resisténcia a tragdo, modulo de elasticidade, tensdo de
escoamento e de ruptura — na maquina universal de ensaio do Laboratorio de Engenharia Civil
da UFPA. As deformacdes foram medidas com extensometros mecanicos € 0s ensaios seguiram
as recomendagdes da NBR 6152 (1992). A Figura 5.13 mostra o tipo de ensaio realizado nas

amostras de aco.

Figura 5.13 — Ensaio de tragdo das armaduras
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5.1.2.  CONCRETO

Na concretagem dos elementos estruturais, empregou-se concreto usinado com abatimento
(slump) de 10 £ 1 mm que corresponde a um grau de trabalhabilidade normal. Suas propriedades
mecanicas foram obtidas experimentalmente a partir de 9 corpos-de-prova cilindricos de (100
x 200) mm, os quais foram submetidos a ensaios destrutivos de compressdo axial, compressao
diametral e modulo de elasticidade. A dimensdao maxima caracteristica do agregado graudo foi
19 mm. A Figura 5.14 mostra a moldagem dos corpos-de-prova e a Figura 5.15 mostra os

ensaios realizados.

Segundo MONTOYA et al. (2000), resultados comparativos obtidos através de ensaios de
corpos de prova de dimensdes diferentes mostram que os de maiores dimensdes, portanto, com
maior volume de concreto, apresentam resisténcias menores. A justificativa esta no fato de que,
para maiores volumes, o indice de vazios ¢ maior e, por conseguinte, ¢ mais deformavel e
apresenta resisténcias menores. A diferenga de dimensao, quando do estudo do modulo de
elasticidade, também pode resultar em variabilidade nos resultados, visto que esta propriedade

também ¢ conhecida através de um ensaio semelhante a resisténcia & compressao.

A determinagao da resisténcia & compressao do concreto foi estabelecida a partir de ensaios de
compressao axial em 3 corpos de prova, realizados de acordo com a NBR 5739 (1994; 2018).
Para a determinacdo da resisténcia a tracdo, também foram utilizados 3 corpos de prova
cilindricos de mesmas dimensdes de acordo com a NBR 7222 (1994; 2011). Os modulos de
elasticidade foram obtidos de acordo com a NBR 8522 (1984; 2017), e para tanto, também

através dos ensaios de 3 corpos de prova cilindricos.

Figura 5.14 — Moldagem dos corpos de prova
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Figura 5.15 — Ensaio de compressdo axial, médulo de elasticidade e compressdo diametral

5.2. Instrumentac¢ao
5.2.1. DEFORMACOES

As deformagdes foram verificadas através de extensometros de resisténcia elétrica do tipo strain
gauges, fabricados pela empresa KYOWA ELECTRONIC INSTRUMENTS CO. LTD., do
tipo KC-80-120-A1-11, com comprimento de 84 mm, fator 2,13 + 1% e resisténcia de 120,2 +
0,2 ohms. Os extensometros foram utilizados para monitoramento do concreto, e dispostos
conforme ilustrado entre a Figura 5.16 e a Figura 5.18; aparecem na cor vermelha, no meio do
vao, na superficie inferior da laje, com o objetivo de monitorar as maximas deformacgdes de

compressao durante os ensaios.
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Figura 5.16 — Strain gauges do concreto (Lajes: L1A, L1B e L1C) (mm)
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Figura 5.17 — Strain gauges do concreto (Lajes: L2A, L2B e L2C) (mm)
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Para o monitoramento das deformagdes das armaduras, foram utilizados strain gauges do tipo
KFC-5-120-C1-11 com comprimento de 5 mm, fator 2,11 £ 1% e resisténcia de 119,8 + 0,2

ohms, conforme mostrado da Figura 5.19 a Figura 5.21.

A distribui¢do dos strain gauges foi elaborada simetricamente, visando o monitoramento
simultdneo do possivel esmagamento do concreto e escoamento das armaduras de flexao,

facilitando a caracterizagdo do modo de ruptura das pecas por flexdo/puncao.
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Figura 5.20 — Strain gauges do ago (Lajes: L2A, L2B ¢ L2C) (mm)
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Figura 5.21 — Strain gauges do ago (Lajes: L3A, L3B ¢ L3C) (mm)

5.2.2. DESLOCAMENTOS

Para o monitoramento dos deslocamentos verticais, foram utilizados transdutores lineares de
posi¢ao ou Linear Variable Differential Transformers (LVDT) da empresa SONSEIKO
SENSER da SONSEIKO CORPORATION, do tipo KTR-150MM, de resisténcia de 5000 ohms
+ 20% e de precisdo de 0,001 mm. As flechas foram monitoradas em 3 (trés) pontos
posicionados simetricamente a partir do centro da laje (Figura 5.22), com objetivo de verificar
o comportamento da laje em duas dire¢des durante os ensaios e, assim, permitir posterior

calibragdo dos modelos computacionais.

\
o ‘y o
|
|
|
O O
210 . 690 !
i L
| | |
| 8
! |
—@r———f——i‘#————f—@—
[} |
[} |
(o
-
=
‘ (@)
O | o O
|
6 | =
\ o
O ‘ g O
a) b)

Figura 5.22 — Posicionamento dos LVDT em planta (a) e em perspectiva (b) (mm)
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5.2.3.

FISSURACAO

Foram avaliados também os padrdes de fissuracdo das lajes ensaiadas, pois tendem a ser

influenciados pela taxa de armadura e indice de retangularidade dos pilares, assim como

perceberam Tassinari et al. (2011) e Einpaul (2016).

Para isso, a marcagdo de fissuras foi realizada a partir de uma vista superior da laje e também

com base no corte da se¢do transversal feito com serra circular, a exemplo da Figura 5.23. Os

padroes de fissuracdo nos cortes tendem a mostrar se a zona de falha foi severamente danificada

por fissuras de flexdo e cisalhamento, se as placas de base e pilares penetraram mais

profundamente nas lajes, bem como se houve a formac¢do do tronco de cone e qual o angulo e

perimetro da fissura critica de puncionamento, com atengdo aos padrdes de fissuragdo

assimétricos em torno dos pilares, conforme apresentado na Figura 5.24.

Figura 5.23 — Cortes de lajes ensaiadas a pungdo (EINPAUL, 2016)
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Figura 5.24 — Padrdes de fissuragdo de lajes ensaiadas a pungdo (TASSINARI et al., 2011)
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5.3. Sistema de Ensaio

As lajes foram ensaiadas no Laboratério de Engenharia Civil (LEC) - anexo A - da
Universidade Federal do Pard (UFPA. O sistema simplesmente apoiado unidirecional foi fixado
através de vigas metalicas e tirantes, conforme mostrado na Figura 5.25, simulando o
puncionamento como carregamento concentrado aplicado ao centro da laje e na direc¢ao vertical.
O dispositivo de carregamento consistiu em um cilindro hidraulico da marca ENERPAC, do
tipo HCG1008, 200 mm de curso, de comando elétrico com capacidade de carga de 1000 kN,
apoiado sobre uma célula de carga da marca ALFA INSTRUMENTOS, do tipo 0002707 C-
100T em ago liga niquelado com capacidade de 1000 kN e precisdo de 1 kN. Previamente, as
lajes foram submetidas a um pré-carregamento de 1 kN com objetivo de estabilizacdo do
sistema e aperto dos tirantes. A montagem do sistema de ensaio contou com auxilio de uma
empilhadeira de capacidade de aproximadamente 50 kN. A Figura 5.26 e Figura 5.27 descrevem

o sistema de ensaio em vistas bidimensionais e a Figura 5.28, em perspectiva.

Figura 5.25 — Sistema de ensaio
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Figura 5.28 — Perspectiva do sistema de ensaio
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5.4. Sistema de Aquisi¢ao de Dados

Os dados de deformacao, deslocamentos e cargas foram obtidos a partir de um sistema modular
de aquisi¢do de dados desenvolvido na Universidade de Sao Paulo (USP - Sao Carlos) chamado
BESSAN DIDAQ-B2, de excitag¢ao 2,5 V, faixa de entrada de + 7,5 mV/V, resolugdo maxima
de 1 uE (microstrain) para strain gauges, faixa minima de leitura > + 10000 uE e taxa de
amostragem de até 10 Hz, mostrado na Figura 5.29. Através desse sistema, foi realizada a leitura
dos extensdmetros posicionados no aco e no concreto, dos transdutores de deslocamento e da
célula de carga. A velocidade de aplicagdo de carga foi de aproximadamente 5 kN/min, por
meio de sistema eletro-hidraulico composto por bomba e um cilindro hidraulico da marca
ENERPAC com capacidade para 2000 kN (Figura 5.30), suficiente para a marcacao de fissuras
feitas a cada 5/10 kN, possibilitando a aquisi¢ao do comportamento da laje sem interrupgdes e

um mapeamento completo de fissuras.

Figura 5.30 — Sistema de aplicagdo de carga

79



6. RESISTENCIA A FLEXAO

Neste item ¢ aplicado o método das linhas de ruptura de Ingerslev (1923), também conhecido
como método das charneiras plésticas, para determinar a capacidade resistente a flexao, tanto
das lajes ensaiadas em questdo quanto das lajes apresentadas por outros autores. Esse método
foi utilizado anteriormente por Elstner e Hognestad (1956), por Park e Gamble (1980), Hallgren
(1994), Oliveira (2003), Damasceno (2007) e Pinto (2015), ambos com resultados considerados

satisfatorios.

Para aplicagdo do processo, ¢ necessario adotar uma possivel configuracdo para as linhas de
ruptura (Figura 6.1), nas quais deve atuar o momento resistente, pois a resisténcia ultima a
flexdo ¢ estimada admitindo-se que as lajes sob acdo da carga de ruptura dividem-se em painéis
que giram em torno de “linhas” de plastificacdo das quais atua, perpendicularmente, 0 momento

resistente.

Segundo Langendonck (1970), a ruina por flexao da laje ocorre quando a tensao de escoamento
das barras que compdem as armaduras ¢ atingida, e quando h4 o surgimento das linhas de
plastificagdo formadas pela fissuragao do concreto até a carga maxima calculada pela Equagao

6.1

Figura 6.1 — Linhas de ruptura adotadas
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4-Ly-my .
Priex = 7——— Equacdo 6.1
Lx - Cmin

Dados:

O momento fletor ultimo por unidade de comprimento pode ser calculado através da andlise do
diagrama simplificado, representando os principais esfor¢os atuantes em uma secao retangular

de concreto armado a flexdo, conforme a Equagdo 6.2 a seguir.
mu:P'fys'dz-(1—0,59-p-]§’s/f) Equagdo 6.2
C

6.1. Critérios para os Modos de Ruptura

Foram adotados como critérios primordiais os dados observados experimentalmente:
deformacdes nas armaduras, deformacdes no concreto, padrao de fissuragdo e deslocamentos

verticais. Como alternativa, foi adotada a relagdo entre a resisténcia ultima observada e a

Py

resisténcia a flexdo calculada ( ) para a classificacdo do modo de ruptura (Oliveira, 2003),

Pflex

conforme especificado abaixo:

Ruptura por flexao;

Py
2 >1,0 Equacido 6.3
flex
Ruptura por puncao;
Py
<10 Equagdo 6.4
flex

Ruptura simultanea por pun¢ado e flexao com margem de influéncia de 10%;

Py

Pflex = 1(*10%) Equagdo 6.5

Deve-se destacar que, segundo Elstner e Hognestad (1956), a observagdao experimental ¢
prioridade, pois sendo este critério alternativo dependente das propriedades fisicas dos
materiais, ¢ da resposta do sistema de ensaio em relagdo as configuragdes de linhas de ruptura
adotadas, deve ser considerado como um método tedrico para estimar as cargas de ruptura por

flexdo com possibilidade de variagao.
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6.2. Modelo de previsao para os modos de ruptura

Ainda neste capitulo, foi utilizado o modelo para previsao e analise do modo de ruptura de lajes
lisas unidirecionais sem armadura de cisalhamento, proposto por Oliveira e Ferreira (2005),
usado por Vilhena et al. (2006) e posteriormente revisto e ampliado por Damasceno (2007),
que incluiu as prescricdes de Oliveira (2003) para melhorar a precisdo dos resultados,
considerando os fatores de flexdo na resisténcia a puncdo das lajes lisas unidirecionais de

concreto armado.

Apo6s o adogdo correta da configuracdo das linhas de ruptura para as condi¢des de apoio e
carregamento da laje, chega-se na Equagao 6.6 utilizando o procedimento realizado por Ferreira
e Oliveira (2005), cuja expressao fornece o valor minimo da dimensdo do pilar (cfex)
posicionada perpendicularmente ao vao de uma laje unidirecional sujeita a carregamento
simétrico e sem armadura de cisalhamento, teoricamente necessario para que ocorra o inicio de

uma ruptura por flex@o, favorecendo a ocorréncia de uma ruptura ductil.

2-10%-m, - L

. —Cmn — 2T d Equagdo 6.6

Clex = 1
0,18- E ’ (100 p fc)3 ’ (LX - Cmin)

Com unidades em “mm”, “N x mm” e “MPa”.

Na previsao do modo de ruptura, a equagao anterior também ¢ utilizada para obter o valor
minimo da relagdo taxa de armadura secundéria e taxa de armadura principal “py/px” através da
relacdo “Cumax /d”, que pode contribuir para uma ruptura por flexao. Assim, chega-se a Equacao
6.7, que relaciona tais fatores e possui pardmetros que levam em consideragao as propriedades
mecanicas médias do aco e do concreto, indicando quando a ruptura pode ocorrer por

puncionamento ou por flexao.

1 2-10% my - Ly 11°

qJ(B):(loo.p.fc)Zl 0’18.E.d2-(LX—Cmin).B+A

Equagdo 6.7

Com unidades em “mm”, “N x mm” e “MPa” e sendo:

Y = py / px;
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B = Cmax / d,
A= (Cmin / d)+27|:,

£=1++/200/d.

Desta maneira, o modo de ruptura das lajes pode ser estimado em funcao das taxas geométricas
das armaduras longitudinal e transversal de flexdo e da relacdo crex/d das lajes, onde crex € 0
menor comprimento do maior lado do pilar para que a ruptura seja ductil ou por flexao. A partir
desse modelo, foram obtidos os modos estimados com base nos dados constantes na Tabela 6.1.
Adotando-se a taxa geométrica média de armadura para a confec¢do da curva de ductilidade
proposta, com margem de influéncia de + 10% da flexdo e considerando que a ruptura por
flexao das lajes se inicie em aproximadamente 202,90 kN, as lajes foram avaliadas pelo critério

exibido na Figura 6.2.

Tabela 6.1 — Propriedades consideradas

Laje pvpy cma/d py (%) px (%) d(mm) f.(MPa) f,s (MPa) Cmis/ Cmin  Cmin (M)
LiA 0,63 094 0,59 1

LIB 0,63 2,83 0,59 2
LIC 0,63 4,72 0,59 3
L24 1,17 094 1,09 1
L2B 1,17 2,83 1,09 0,93 95 28 573 2 85
L2C 1,17 4,72 1,09 3
L34 2,26 094 2,10 1
L3B 2,26 2,83 2,10 2
L3C 226 4,72 2,10 3
5
Ductil
4
3
><
Q
2
Q
1
0
0 5 10

Figura 6.2 — Previsdo dos modos de ruptura
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Oliveira (2003) propos fatores de flexao para ajuste das expressdes dos codigos recomendados,
que podem ser aplicados para lajes unidirecionais com vaos perpendiculares ao maior lado do
pilar, calculado a partir da equagdo: “0,93 * (Cppsx/d)%**” constante na Tabela 3.3. Logo, a
Equagdo 6.7 foi ajustada levando-se em consideracao esse fator, resultando na Equagdo 6.8

(Damasceno, 2007).

1 1,86-10% m,-L,  p%4]°

= . . Equacao 6.8
Y®r=100-p 102|018 8 @ (Ly=Cop) BFA anas

Os valores estimados pelas normas analisadas tenderam a divergir bastante entre si a medida
que os indices de retangularidade aumentavam. Este comportamento deve-se ao fato de as
normas nao considerarem as condi¢des de contorno das lajes em suas estimativas, no caso de
lajes unidirecionais; apenas o EC2 considera a taxa geométrica de armadura diretamente
enquanto o MC 2010 a considera indiretamente, conforme apresentado na Figura 6.3 e na
Tabela 6.2. Observa-se que, a partir desta nova curva média, o0 modo de ruptura da laje L1A,

que rompe por pung¢do, fica mais evidente.

Ductil

0 5 10

Figura 6.3 — Previs@o dos modos de ruptura com o fator de flexdo de Oliveira (2003)
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Nota-se que, a medida que os indices de retangularidade aumentam, a proximidade de rupturas

por flexdo se torna mais evidente. Para esses modelos, as resisténcias das lajes ndo se alteraram

significativamente com o incremento da taxa de armadura secundaria, pois este ultimo ndo ¢

considerado nas previsdes atuais de ACI 318, MC 2010 e TFCC, para os mesmos indices de

retangularidade, conforme mostra a Tabela 6.2. Sdo observadas diferencas de aproximadamente

46% em lajes com indice 5 e destaca-se que as lajes L1A, L2A, L3A e L1B apresentam modo

de ruptura tedrico por pungao.

Tabela 6.2 — Previsdo de modos de ruptura (tedricos)

Laje Pact Pk Pec2 Pmc2oio Prrcc Poliveira200s P Modo estimado (Fig. 6.3)
L1IA 108,80 159,76 127,75 115,28 142,29 172,83 202,90 P
L2A 108,80 176,97 141,51 115,28 142,29 191,44 202,90 P
L3A 108,80 197,41 157,85 115,28 142,29 213,55 202,90 P
LIB 135,02 197,09 157,59 178,61 220,47 182,81 202,90 P
L2B 135,02 218,32 174,57 178,61 220,47 202,50 202,90 F
L3B 135,02 243,53 194,73 178,61 220,47 225,89 202,90 F
LI1C 150,67 234,41 187,44 241,95 298,65 202,43 202,90 F
L2C 150,67 259,66 207,63 241,95 298,65 22423 202,90 F
L3C 150,67 289,65 231,61 241,95 298,65 250,13 202,90 F

Legendas: P — Pungdo; FP — Flexo puncido; F — Flexao.

Deste modo, a armadura longitudinal de combate a flexdo foi dimensionada para que o processo

de inicio de plastificacdo das armaduras se iniciasse, no minimo, em aproximadamente 120%

da resisténcia média geométrica de puncao prevista pelas normas técnicas para as nove lajes do

programa experimental (Prjpy = 1,2 \/Py - Py * P3 - ... By).
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7. RESULTADOS EXPERIMENTAIS

Este capitulo apresenta os resultados obtidos durante os ensaios descritos no capitulo anterior.
Foi estudado o comportamento das lajes, procurando-se sempre verificar a influéncia da taxa
de armadura secunddria e o indice de retangularidade dos pilares. Destaca-se que, em todos os
casos, os modelos ensaiados foram executados sem armadura de cisalhamento, com a mesma
taxa de armadura principal e a mesma resisténcia do concreto, na intencdo de diminuir as
variaveis atuantes e eliminar a contribuicao dos estribos, favorecendo o desenvolvimento de

ruptura por pun¢ao.

7.1. Propriedades dos materiais
7.1.1.  ACO

Os valores médios das tensdes de escoamento e de ruptura, da deformacao de escoamento e do
modulo de elasticidade das seis amostras de ago de diametro 5,0 mm, 6,3 mm ¢ 12,5 mm sao
apresentados na Tabela 7.1. Na Figura 7.1, podem ser observadas as curvas médias obtidas

durante os ensaios das mesmas.

Tabela 7.1 — Propriedades do aco

0 CP Js h G E;
(mm) (Qtde.) (MPa) (MPa) (%0) (GPa)
5,0 3 670,0 700,0 4,60 257,70
6,3 3 540,0 650,0 2,30 234,78
12,5 3 573,0 685,0 2,35 243,83
700 700 700 ————————
= = s E
s = = =
o 350 ) 5 350 o 350 12
@12,5mm 06,3mm ©5,0mm
0 : : 0 : : 0 : ~
0 2,5 5 7.5 0,00 250 500 750 0 2,5 5 7.5

€ (%o) € (%o0) € (%o)

Figura 7.1 — Diagramas dos agos utilizados
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Os resultados das propriedades mecanicas do ago contidas nos diagramas mostram todos os
resultados obtidos para a armadura de flexdo utilizada, indicando que houve pouca discrepancia
entre eles, uma vez que apresentaram variacao menor que 10 %. Procurou-se, entdo, determinar
a inclinacdo média em cada passo de carga imposto para se obter o valor médio do modulo de
elasticidade. Adicionalmente, todas as amostras atenderam aos critérios de ductilidade da
NBR7480 (1996), que admite que a tensdo de ruptura fu do ago utilizado seja, no minimo, igual

a 1,10 fys para agos com patamar de escoamento.

7.1.2.  CONCRETO

A partir dos ensaios dos corpos de prova de concreto aos 28 dias de idade, foram obtidos os
resultados médios de nove amostras cilindricas de dimensdes 100 x 200 mm utilizadas para a
realizacdo de ensaios de compressdo axial (fc), compressdo diametral (fct) e mddulo de
elasticidade (Ec). Tais resultados experimentais sdo apresentados na Tabela 7.2 e na Figura 7.2,
juntamente com as estimativas de resisténcia a tracdo e mddulo de elasticidade previstas pela
NBR 6118 (2014), calculadas a partir de fc. Observa-se que os resultados experimentais ficaram

proximos dos resultados teoricos.

Tabela 7.2 — Propriedades do concreto

Experimental Tedrico*
A CP fe fet E. Joo ¥ Ei*
(mm) (Qtde.) (MPa) (MPa) (GPa) (MPa) (GPa)
100x200 3 28 2,3 26,63 2,77 29,63

* valores calculados conforme os itens 8.2.5 ¢ 8.2.8 da NBR 6118 (2014)

30 30
g2 £ 20 ¢
2 2
© ©o
10 10 Fk
0 i 1 1 1 0 1 1 1
0 200 400 600 800 1000 0 1 2 3

t(s) € (%0)

Figura 7.2 — Diagrama do concreto utilizado
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7.2. Deformacoes

Madureira et al (2013) afirmam que a deformagao ¢ a mudanga de comprimento original, dada
uma devida solicitagdo. Tasdemir et al (1998) dizem que, até um determinado limite, as
deformagdes sdo reversiveis apos o descarregamento (elasticidade), e deformagdes plasticas
acontecem antes do material atingir seu ponto maximo de resisténcia. Assim, este
comportamento mecanico depende da rigidez, fragilidade e ductilidade do material. Nesta
secdo, apresentam-se os comportamentos carga (P) x deformacao (¢) dos materiais, concreto e

aco, adquiridos durante os ensaios das nove lajes.

7.2.1. DEFORMACOES DE TRACAO

Os dados de deformacgdes foram obtidos por meio do uso de extensometros elétricos de
resisténcia instalados diretamente nas barras de aco. A armaduras foram monitoradas nas
€, (1))

direcdes “x” e “y” na camada da armadura principal e secundaria, respectivamente. Isto

possibilitou a verificagdo de quais barras ultrapassaram a deformagdo de escoamento (&, =

2,35 %o) referente ao didmetro @ 12,5 mm utilizado na composi¢ao da armadura de flexao.

A locacgdo dos extensdmetros seguiu aquela mostrada anteriormente na se¢do 5.2. Sendo assim,
os extensometros s/, s2 e s3 foram aplicados nas armaduras principais e 0s extensometros s4,

s5 e s6, nas armaduras secundarias, conforme Figura 7.3.

o o)
sl
(e} s2 o
I I
i3
(e) o 0
I I
I I
s6 | s5 i is4
o 0
o) o)

Figura 7.3 — Posicdo dos extensémetros instalados nas armaduras
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O critério proprio adotado para a mudanca de regime do estado elédstico para o pléstico das
pecas foi qualitativo e quantitativo, com base em pesquisas como as de Michel (2007), Hirama
(2017), Rugarli (2018) e Popov (2021), que consideram o nivel de deformagao e a quantidade
de barras que ultrapassaram a deformacdo de escoamento dentro do arranjo de cada armadura
(em cada dire¢do), conforme aplicado também por diversos autores nacionais como Ferreira

(2010), Lima Neto (2012) e Albuquerque (2014).

Na Figura 7.4, conforme segue, ¢ detalhada a classificacdo propria adotada para os modos de
ruptura por pungdo (fragil), flexo-puncao (fragil) e flexao (ductil), adaptada de pesquisadores

como Menetrey (1998), Stein (2007) e Oliveira (2003).

Ainda na Figura 7.4, fica estabelecido para esta pesquisa que a ruptura por pungdo pode ocorrer
com o escoamento das barras internas ao cone de pung¢do, devido a alta rotagdo dos segmentos
de laje provocada pela formacdo do tronco de cone (SHEHATA, 1985), distante 2d da face
externa do pilar de acordo com o previsto pelo EC 2 (2004) e NBR 6118 (2014). A ruptura por
flexdo ocorre com o escoamento de todas as barras e, por flexo-pungdo nos casos intermediarios,

afirmada também pelo histérico de deslocamentos verticais das pecas.

Figura 7.4 — Critério de ruptura adotado com armaduras: A(p) — diregdo principal; As(s) — direcdo secundaria)
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Destaca-se que as lajes L1A, L2A e L3A (grupo A) ndo entraram em regime de plasticidade,
pois conforme o critério demonstrado anteriormente (Figura 7,4), somente uma barra central
cada dire¢do entrou em processo de escoamento previamente a ruina da pega, caracterizando a
ruptura por puncao de todo o grupo. Houve ganho de resisténcia a pun¢do devido ao aumento

da taxa de armadura secundaria, conforme se observa da Figura 7.5 a Figura 7.7.

No grupo B, as lajes L1B e L2B nao entraram em regime de plasticidade (ruptura por pungao),
enquanto a L3B (Figura 7.10) ultrapassou a deformacao de escoamento percebida em mais de
uma barra de cada dire¢do (ruptura por flexo-puncao). Deve-se destacar que, neste grupo, houve
aumento de resisténcia e mudanca significativa no comportamento das lajes, devido ao aumento

da taxa de armadura secundaria.

Em razdo das elevadas deforma¢des na regido tracionada, houve maior propagacdo da
fissuracdo; assim, ja no grupo C, a laje L1C (Figura 7.11) apresentou deformacdo de
escoamento em mais de uma linha de armadura (com escoamento inclusive da armadura
secundaria); logo, rompeu por flexo-puncdo, enquanto as duas ultimas lajes, L2C e L3C,
entraram em regime total de plasticidade com todas as armaduras em escoamento e
comportamento mais ductil, mostrando a ruptura por flexdo. Destaca-se que houve, novamente,
aumento de resisténcia e mudanga no comportamento das lajes do grupo. A seguir, sdo
apresentadas graficamente as deformagdes das armaduras (S) obtidas a partir da monitoragao

de cada uma das lajes, conforme pode-se perceber da Figura 7.5 a Figura 7.13.
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7.2.2. DEFORMACOES DE COMPRESSAO

Segundo Scott e Gill (1987), as deformagdes de superficies de concreto armado em grandes
pecas ensaiadas em laboratdrio, sdo geralmente monitoradas usando extensdmetros de
resisténcia elétrica. De acordo com Mckillen ef al. (1967), estes devem apresentar uma
capacidade de adesdo e medi¢do de até 10 %o, o que garante, de forma adequada, o

monitoramento do material fragil, como apresentado também por Roesler e Barengerg (1999).

Desta maneira, os dados de deformagdes foram obtidos por meio do uso de strain gauges
instalados sobre a superficie de concreto na regido central de momento fletor maximo, assim

e,

como feito também por Cornelissen e Reinhardt (1984). Esta foi monitorada nas dire¢des “x” e
“y” para verificagdo do comportamento unidirecional dos experimentos. Isto possibilitou a
verificagdo dos espécimes que ultrapassaram a deformagdo de esmagamento (. = 3,5 %o),

conforme prescreve a NBR 6118 (2014) para elementos estruturais sujeitos a flexao simples.

A locacgdo dos extensdmetros seguiu aquela mostrada anteriormente na se¢do 5.2. Sendo assim,
os extensometros ¢/ foram instalados na direcdo principal (x) e ¢2 na direcdo secundaria (y),
conforme Figura 7.14. Destaca-se que, ndo foi verificado o esmagamento do concreto em

nenhuma das lajes ensaiadas, em consonancia com as ilustragdes das Figuras 7.15 a 7.23.
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Figura 7.14 — Posigdo dos extensometros instalados no concreto
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7.3. Deslocamentos verticais

Todos os espécimes ensaiados apresentaram flechas satisfatorias e seus resultados foram
registrados até o momento da ruina total. De modo geral, foi observado que, apos formado o
tronco de cone de puncionamento, ha pertinacia de deslocamento vertical e queda brusca do
carregamento (ruptura fragil), independentemente do nivel de deformacao das armaduras, como
percebido também em trabalhos como os de Mirzaei e Muttoni (2008), Melo e Regan (1998) e
ainda Mcpeake (1980). A partir de entdo, o carregamento se estabiliza e o deslocamento vertical
cresce aceleradamente; as barras de armadura de tracdo tendem a ser expulsas do concreto
devido a uma combinacgdo de falha de ancoragem e rotacao da laje, haja vista que ndo sao

armaduras ativas, como as de Ramos e Lucio (2008).

A Figura 7.24 mostra o posicionamento dos transdutores de deslocamento utilizados durante os
testes, de tal forma que foi possivel adquirir os deslocamentos verticais préximos do apoio (D7),
maximos no centro da laje (D2) e na borda da laje (D3), também conforme mostra em corte a

Figura 7.25.
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&= 31 777777

— = —]
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Figura 7.24 — Posicao dos transdutores em planta
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dire¢do x | | | diregdo y

Figura 7.25 — Posig¢do dos transdutores em corte
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Observou-se 0o aumento significativo na resisténcia ao puncionamento (Pu) das lajes devido a

elevagdo da taxa de armadura secundaria (py). Na série de lajes de pilar tipo A indice 1 (85 x

85 mm), o ganho ultrapassou os 47%, ou 88 kN, na laje L3A em relacdo a laje L1A. Expde-se

também o modo de ruptura brusco que caracteriza a ruptura fragil por punc¢ao, concordante com

os graficos carga (P) versus deslocamento () mostrados da Figura 7.26 a Figura 7.28.
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Figura 7.28 — Deslocamentos da laje L3A
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Para a série de lajes de pilar tipo B indice 3 (85 x 255 mm), novamente constatou-se o ganho

de resisténcia, neste caso de 10% ou 22 kN da laje L1B para L2B, e mais 23% ou 51 kN para a

L3B. Todas as lajes da série apresentaram escoamento de pelo menos uma barra de armadura

de flexdo, com mudanca de comportamento, destacando-se a laje L3B, a qual passou a romper

por flexo-puncao, segundo o critério de ruptura adotado na se¢do 7.2.1 e conforme apresentado

da Figura 7.29 a Figura 7.31.
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Na ultima série (C) de lajes, de pilares de indice 5 (85 x 425 mm), houve mudanga de

comportamento de flexo-puncdo para flexdo, observado claramente nos graficos carga (P)

versus deslocamento (0). A laje L1C apresentou escoamento até a segunda barra monitorada

(s2), enquanto que L2C e L3C apresentaram escoamento de toda a armadura de flexdo. Ainda

assim, aconteceu o ganho de resisténcia, porém em menor propor¢do, acima de 20% ou 52 kN

na laje L1C comparada a laje L3C, conforme mostrado da Figura 7.32 a Figura 7.34.
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A partir de tais resultados apresentados, ¢ possivel visualizar em maior profundidade a
influéncia da taxa de armadura secundaria. Para a obten¢do da resposta da pega frente ao
escoamento das armaduras, um método muito utilizado ¢ aproximar o comportamento linear-
elastico a uma unica rigidez efetiva (Ke¢) (ZHOU, 2021), calculada para cada uma das lajes
conforme a Equagdo 7.1. Tal conceito também foi utilizado por Huang (2000), Zhou (2017) e
Talaeitaba (2021).

Py
Koy == Equagao 7.1
AJ’
Em que:
* P, carga no instante do Gltimo escoamento da armadura (kN);

* A, —deslocamento no instante do ultimo escoamento da armadura (mm).

O grafico a seguir (Figura 7.35) apresenta a variacdo de rigidez efetiva das lajes em séries
agrupadas por tipo de pilar (A, B e C) e divididas por taxa de armadura (py = 0,59%, 1,09% e
2,1%) e mostra a influéncia da tltima. Fica explicito o ganho de rigidez devido ao aumento da
taxa de armadura secundaria. Por exemplo, a comparacdo entre os espécimes (pilar do grupo
B) indica que a elevacado de rigidez pode ultrapassar os 100% ao se aplicar o dobro de armadura
de flexdo na dire¢do secundaria em lajes unidirecionais apoiadas sobre pilares de indice de

retangularidade 3.

20

K¢ (kN/mm)

LIA
L2A
I L3A

Figura 7.35 — Rigidez efetiva das lajes (taxa de armadura em %)
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A ductilidade de uma estrutura pode ser definida como a habilidade do elemento em exibir
deformagdes plasticas significativas sem que sofra a perda relevante de carga para tal (JANG e
KANG, 2019). Este ¢ um importante indice para analises sismicas (BU e POLAK, 2009). Em
geral, o coeficiente de ductilidade (1) pode ser usado para avaliar a performance da estrutura,

conforme a Equacao 7.2.

H=-— Equagdo 7.2
Em que:
» A, —deslocamento no instante do carregamento ultimo (mm);

* A, —deslocamento no instante do ultimo escoamento da armadura (mm).

A Figura 7.36 mostra o comportamento do indice de ductilidade das lajes agrupadas em séries
por tipo de pilar (A, B e C) e divididas por taxa de armadura (py = 0,59%, 1,09% e 2,1%). Nao
houve variacdo significativa de ductilidade frente ao acréscimo de armadura de flexdo
secundaria, porém indices que se apresentam acima de 2,0 mostram a boa ductilidade das
estruturas (GILBERT e SAKKA, 2010), o que corrobora com os modos e cargas de ruptura
observados durante os ensaios, ja que as lajes da série C (pilares 85 x 425 mm) demonstraram

predominancia de comportamento de ruptura por flexao.
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Figura 7.36 — Indice de ductilidade
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7.4. Mapas de fissuragao

Uma desvantagem dos compositos de cimento hidraulico ¢ o comportamento fragil, ja que a
degradagdo sob carregamento estatico ocorre em deformagdes totais relativamente baixas (1 ~
5 %0) (SZELAG, 2020). A liberagdo repentina da energia elastica leva a resisténcia a tracao da
matriz cimenticia a ser excedida, resultando na formagao de fissuragdo (HLOBIL, SMILAUER
e CHANVILLARD, 2016). Através da intersec¢ao e conexao entre si, as fissuras formam uma
rede na superficie do material, a qual ¢ denominada como padrdo de fissuragdo (mapa de

fissuracdo) (BISSCHOP e WITTEL, 2011).

A performance de elementos de concreto armado ¢ comumente monitorada através de inspecao
visual, considerando-se o comprimento, a abertura e a orientacdo das fissuras (DAVIS et al.,
2002). Fissuras sao um dos melhores indicadores da degradacdo do concreto, pois reduzem a
rigidez local, causam descontinuidades no material e, além disso, encurtam a integridade e vida
util da estrutura (LIU, 2020). Tipicamente, essas informagdes sdo aplicadas a outros parametros
de condigdes estruturais para categorizar o tipo de dano sofrido pelo elemento (ATHANASIOU

etal.,2019).

Na manuten¢do de construgdes, a presenca de fissuras ¢ um dos indicadores mais comuns e
essenciais no diagnostico das condigdes estruturais (HOANG, 2018). A verificacao precoce de
fissuras através de métodos eficientes pode prevenir o possivel dano ou colapso do elemento

estrutural (LIU e YEOH, 2020).

A inspecao visual, apesar de trabalhosa, pode detectar fissuras superficiais com precisao
(CHENG et al, 1999). E, assim, um método altamente utilizado para mapeamento de danos de
lajes lisas de concreto armado testadas em laboratorio. No entanto, segundo Gupta (2021),
fissuras internas encontradas em pavimentos rigidos ¢ obras subterrineas ndo podem ser

detectadas por meio de métodos tradicionais.
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Os mapas de fissuragdo exibidos a seguir foram obtidos por meio de inspe¢do visual,
monitorando-se encaminhamento e nivel de carregamento das fissuras das lajes durante os
ensaios. Destaca-se o padrdo de fissuragdo predominante de ruptura por flexdo nas lajes L3B e
L3C (Figura 7.42 e Figura 7.45), que apresenta, por sua vez, a formagado do tronco de cone de
puncionamento, bem como o encaminhamento de fissuras paralelas ao cmar até proximo das

bordas das lajes.

As lajes da série A apresentaram mapas de fissuragdo com ruptura preeminente por pungao,
com fissuras tangenciais (Figura 7.37 e Figura 7.39) e prolongamento de fissuras radiais antes

da proximidade das bordas, conforme visto na laje L2A (Figura 7.38).

Foi observada, na série B de lajes, a alternancia do modo de ruptura de pungao para flexao ao
passo que as fissuras radiais (na laje L1B e L2B) se tornaram fissuras paralelas (na laje L3B)
conforme o aumento da taxa de armadura secundaria (py) de 0,59% (Laje L1B, na Figura 7.40),
1,09% (Laje L2B, na Figura 7.41) e 2,10% (Laje L3B, na Figura 7.42). Esta Gltima apresenta
padrao caracteristico de ruptura por flexdo, o que corrobora as deformagdes capturadas nas

armaduras.

Por fim, na Gltima série (C), as lajes L1C e L2C demonstram um mapa de fissura¢do de pungado
com aumento do tronco de cone frente ao aumento da secdo transversal do pilar (Figura 7.43 e
Figura 7.44), além de modo de ruptura prevalente com prolongamento de fissuras até as bordas
da laje L3C (Figura 7.45). Ocorreu a clara formagao das fissuras paralelas tipicas de ruptura por

flexdo em lajes lisas unidirecionais, concordando com a andlise feita anteriormente nos itens

72¢7.3.
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Figura 7.38 — Mapa de fissuragdo L2A (— tangencial — radial)
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Figura 7.39 — Mapa de fissuragdo L3A (— tangencial — radial)
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Figura 7.42 — Mapa de fissuragdo L3B (— tangencial — radial)
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Figura 7.45 — Mapa de fissuragdo L3C (— tangencial — radial)
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7.5. Superficie de ruptura

Para Palhares (2018) e Ledo (2016), ¢ imprescindivel realizar o corte (sawcut) das lajes para
avaliar, com exatiddo, a posicao e inclinacdo da superficie de ruptura, bem como a presenca de
fissuras nos dois planos horizontais entre a armadura de flexdo e a de cisalhamento

(delaminagdo). Ou, no caso de lajes sem armadura de cisalhamento, também o efeito pino.

Segundo Albuquerque (2014), o padrao de fissuragdo mostrado na parte superior das lajes
(secdo anterior) ndo representa o real contorno do tronco de cone de puncionamento, mas a
borda do cobrimento de concreto que foi expulso devido ao efeito pino que transfere e aumenta
esta superficie. Assim, faz-se necessario estabelecer um plano de seccionamento das lajes ao
longo de sua extensao que, conforme Moraes Neto (2013), deve evitar que a linha de corte passe
pelo eixo de simetria a fim de minimizar a possibilidade de encontro com as barras de armadura

longitudinais.

De acordo com Ferreira (2010), o objetivo do seccionamento das lajes ¢ identificar a posigao e
a inclinagdo da superficie de ruptura na ligagdo laje-pilar. Assim como no método empregado
pelo autor supracitado, foi cortado apenas um quadrante de cada laje, distante 20 mm dos eixos,

o que foi possibilitado pela condi¢ao de simetria, conforme apresentado no modelo de corte na
Figura 7.46.
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Figura 7.46 — Plano de corte das lajes em destaque hachurado (mm)
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Figura 7.47 — Lajes secionadas: a) tipo A; b) tipo B; ¢) tipo C

Para Albuquerque (2015), o tronco de cone de pungdo se forma a partir de uma superficie
inclinada que se inicia na face do pilar e sobe até atingir a armadura de flexdo (superior) que
continua ao longo do cobrimento, conforme pdde ser observado em todas as lajes ensaiadas

nesta pesquisa.

Todos os planos de corte realizados sdo apresentados da Figura 7.48 a Figura 7.53 - a esquerda
em fotografia e a direita em desenho esquematico. A partir dai, puderam ser verificados os
seguintes dados: distancia horizontal do eixo do pilar até o inicio da fissura critica na face
inferior da laje (d:), distancia horizontal do eixo do pilar até o fim da fissura critica na face

superior da laje (d2) e angulo principal de inclinagdo da fissura critica (©).
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Figura 7.49 — Corte das lajes da série A lado (y) paralelo ao cyax (mm)
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Figura 7.51 — Corte das lajes da série B lado (y) paralelo ao ¢ (mm)
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Figura 7.53 — Corte das lajes da série C lado (y) paralelo ao ¢ (mm)
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A Tabela 7.3 apresenta a sintese do que foi observado apds o corte das lajes. Torna-se evidente

a influéncia da armadura secundaria no comportamento da fissura critica, e assim, do tronco de

cone de punc¢do. Houve formacao do tronco de cone em todas as lajes ensaiadas e nao foram

observadas mudancas significativas no perimetro critico e no angulo da fissura critica no lado

paralelo ao cmas.

A analise por grupos a partir de um mesmo tipo de pilar (A, B ou C) revela a forte tendéncia de

comportamento unidirecional nas lajes com maior taxa de armadura secundaria (2,1 %), devido

a diminuigdo de rotacdo da laje provocada pela armadura secundéria.

Existe um comportamento coincidente entre as lajes do grupo (1) com taxa de 0,5%, em relagao

a manter um angulo de inclinagdo médio da fissura critica na dire¢ao perpendicular em 16,67°,

para o grupo (2) com taxa de 1,09% em 23,67° e para o grupo (3) com taxa de 2,1% em 43,33°,

conforme apresentado.

Tabela 7.3 — Sintese do seccionamento das lajes (x)

Lado perpendicular ao Cmsx (X)

Laje di(mm) dr(mm) Xg(mm) Oc(®) Xoec(°) +@c(®)  Superficie Py (kN)
LIA 43,00 275,00 19,00 183,29
LIB 43,00 520,00 392,00 13,00 16,67 0,00 220,40
LIC 43,00 381,00 18,00 251,51
L2A 43,00 310,00 22,00 208,38
L2B 141,00 360,00 330,33 27,00 23,67 7,00 Tr‘;‘;‘;de 242,48
L2C 43,00 321,00 22,00 298,38
L3A 43,00 126,00 53,00 271,69
L3B 43,00 272,00 186,00 36,00 4333 26,67 271,20
L3C 43,00 160,00 41 303,86

Legenda: di - distancia inferior da fissura ao eixo do pilar; d> - distancia superior da fissura ao eixo do pilar; Xq2 -

média aritmética de d2; @c - angulo da fissura; Xoc - média aritmética de @c; + ¢ - acréscimo de inclinagéo.

Por sua vez, no lado paralelo observou-se acréscimo nulo de inclinagdo da fissura critica e

tendéncia de manuten¢do do mesmo angulo de aproximadamente 23° com perimetro médio

entre 380,33 mm e 414,33 mm, conforme apresentado na Tabela 7.4.
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A maior taxa de armadura secundaria aumenta a rigidez na dire¢do considerada e, assim,
diminui a rotagdo da laje. Conforme observado por Damasceno (2007), as inclinagdes
apresentaram a tendéncia de serem maiores para as lajes com maior taxa de armadura, em
decorréncia da maior rigidez que contribuiu para que a curvatura das lajes fosse ligeiramente
restringida. J& na dire¢do paralela ao cmax (y), houve comportamento semelhante em todas as
lajes analisadas experimentalmente: o acréscimo de inclinagao foi praticamente nulo, e que a

fissura critica se apresentou entre 20° e 23° médios na direcao considerada (Tabela 7.4).

Tabela 7.4 — Sintese do seccionamento das lajes (y)

Lado paralelo a0 Crmax (Y)
Laje d; (mm) d(mm) Xg (mm) @c(°) Xoo(mm) +c(®)  Superficie Py (kN)

LIA 43,00 324,00 20,00 183,29
LIB 128,00 379,00 381,33 24,00 23,33 0,00 220,40
LIC 213,00 441,00 26,00 251,51
L2A 43,00 273,00 24,00 208,38
2B 128,00 416,00 380,33 21,00 23,33 0,00 Tr‘;‘;fl‘;de 242,48
L2C 213,00 452,00 25,00 298,38
L3A 43,00 342,00 20,00 271,69
L3B 128,00 422,00 41433 20,00 20,67 2,67 271,20
L3C 213,00 479,00 22,00 303,86

Legenda: di - distancia inferior da fissura ao eixo do pilar; d2 - distdncia superior da fissura ao eixo do pilar; Xa2 -
média aritmética de d2; Q. - angulo da fissura; Xgc - média aritmética de @c; + D¢ - acréscimo de inclinagao.

115



7.6.  Analise dos resultados experimentais

Sob a otica dos ensaios realizados, ¢ possivel visualizar graficamente o comportamento
experimental das cargas tltimas por meio da relacdo entre esta e a carga calculada necessaria

para inicio de ruptura por flexao (item 6) das lajes ensaiadas.

Na Figura 7.54, observa-se que a mudanca de comportamento e o aumento das cargas ultimas
j& eram esperados devido ao maior indice de retangularidade dos pilares, que tendem a elevar
o perimetro de controle, em que para uma mesma taxa de armadura secundaria ha um aumento

nas dimensdes dos pilares.

Apesar de cargas (experimentais) maiores que Prex (tedrico) serem apresentadas, em poucos
casos a totalidade das armaduras alcangou a deformacao de escoamento, ficando implicito que
esta ultima representa muito mais uma carga para inicio de um processo de ruptura dactil. E
imprescindivel a andlise de pardmetros experimentais (como deformagdes) de ago e concreto

para uma defini¢ao exata de um modo de ruptura.

Ductil

Fragil
0’00 1 1 1 1
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50
py (%)
Figura 7.54 — Cargas ultimas e armadura secundaria (— tendéncia; - - - tendéncia + 10%)

Entretanto, a partir de um novo ponto de vista, na Figura 7.55, percebe-se a alteragdo do
comportamento mais fragil para um mais ductil proporcionalmente ao aumento da armadura
secundaria das lajes, em que para um mesmo indice de retangularidade ha um aumento da taxa
de armadura correlacionado ao ganho de capacidade de carga. Isto ocorre de forma mais
acentuada nas lajes com taxa de py = 2,1%, o que justifica, assim, a tese aqui proposta, pois

alimenta novos bancos de dados (através da Tabela 7.5). Destaca-se que de 9 (nove) lajes
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ensaiadas: 5 (cinco) romperam por pun¢do, 2 (duas) romperam por flexo-pungdo e apenas 2

(duas) romperam por flexdo com aumento de capacidade de carga e mudanca de modo de

ruptura.
2,00
Ductil
Fragil
0,00 L L
0,00 2,00 . 4,00 6,00
1
Figura 7.55 — Cargas tltimas e indice de retangularidade (— tendéncia; - - - tendéncia + 10%)

Tabela 7.5 — Cargas e modos de ruptura experimentais
Cargas (kN)
Laje Pacr Pnar Pec2 Pumcio  Prrcc  Potiveiraos Py Pﬂex Pu/Pﬂex Eys Modo

L1A 108,80 159,76 127,75 115,28 142,29 172,83 183,29 202,90 0,90 sim (1) P
L2A 108,80 176,97 141,51 115,28 142,29 191,44 208,38 202,90 1,03 nio P
L3A 108,80 197,41 157,85 115,28 142,29 213,55 271,69 202,90 1,34 sim (1) P
L1B 135,02 197,09 157,59 178,61 220,47 182,81 220,40 202,90 1,09 sim (1) P
L2B 135,02 218,32 174,57 178,61 220,47 202,50 24248 202,90 1,20 sim (1) P
L3B 135,02 243,53 194,73 178,61 220,47 225,89 271,20 202,90 1,34 sim(2) FP
L1C 150,67 234,41 187,44 24195 298,65 202,43 251,51 202,90 1,24 sim(2) FP
L2C 150,67 259,66 207,63 241,95 298,65 224,23 298,38 202,90 1,47 sim(3) F
L3C 150,67 289,65 231,61 241,95 298,65 250,13 303,86 202,90 1,50 sim (3) F

Legenda: ey sim (1) - escoamento da primeira barra monitorada; sim (2) - escoamento até a segunda barra; sim
(3) escoamento de todas as barras; P — Pungéo; FP — Flexo pung¢ao; F — Flexao.

Parametricamente, ¢ possivel notar através da Tabela 7.6 que todas as previsdes se mostram
inadequadas para previsdo de carga maxima de lajes lisas unidirecionais com taxa de armadura
secundaria variavel, em que as normas NBR 6118 (2014) e EC 2 (2004) apresentam boa
precisdo (coeficiente de variagdo — CV proximo de 10 e coeficiente de determinagdo — R

préoximo de 1,0), porém houve baixa acuracia, pois MAPE acima de 10% (erro percentual

absoluto médio — MAPE = . n |x_i"J’i|).
n Yi
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Tabela 7.6 — Cargas e modos de ruptura relativos a P,

Laje Py/Pnr Py/Paci Py/Peco Pyw/Puvicio Py/Prrcc Puw/Poiiveira
LI1A 1,15 1,68 1,43 1,59 1,29 1,06
L2A 1,18 1,92 1,47 1,81 1,46 1,09
L3A 1,38 2,50 1,72 2,36 1,91 1,27
L1B 1,12 1,63 1,40 1,23 1,00 1,21
L2B 1,11 1,80 1,39 1,36 1,10 1,20
L3B 1,11 2,01 1,39 1,52 1,23 1,20
LIC 1,07 1,67 1,34 1,04 0,84 1,24
L2C 1,15 1,98 1,44 1,23 1,00 1,33
L3C 1,05 2.02 131 1.26 1,02 121
Média 1,15 1,91 1,43 1,49 1,21 1,20
DP 0,09 0,27 0,12 0,40 0,32 0,08
CV (%) 7,80 13,96 8,27 26,77 26,77 6,98
R? 0.82 0.43 0.82 0.45 0.45 0.89
MAPE (%) 12,27 46,85 29,85 29,10 16,67 16,39
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8. MODELAGEM COMPUTACIONAL

Neste capitulo ¢ feita uma investigacdo computacional ndo linear através do software
ABAQUS/CAE 6.14, com base no Método dos Elementos Finitos (Finite Element Method -
FEM) e Dano do Concreto (Concrete Damage Plasticity - CDP), o qual foi desenvolvido por
Lubliner et al. (1989) e ampliado por Lee e Fenves (1998) para a modelagem de estruturas de
concreto armado. O modelo combinado FEM-CDP permite visualizar cargas, tensoes,
deformacdes, deslocamentos e fissuracdo com aproximacdo satisfatoria. O ABAQUS ¢ um
programa ndo linear para andlise de elementos de concreto armado sujeitos arbitrariamente a
combinagdes de esforgos e/ou deslocamento aplicados de maneira progressiva até a ruptura.

Nas verificagdes, sao formuladas diversas hipdteses que serdao apresentadas a seguir.

8.1. Propriedades dos materiais e resisténcia do concreto

Na mecanica da fratura, existem trés tipos de comportamento da fissura: quando ela traciona
(Modo I - Abertura); quando ela cisalha (Modo II - Deslizamento) e também quando ela cisalha
(Modo IIT - Rasgamento), como mostra a Figura 8.1. No concreto e em outros materiais
similares, 0 modo I ¢ o mais comum para o crescimento e propagacao de fissuras. Os outros
dois sdo formas mais raras de esfor¢o puro. Combinag¢des de modos também sdo frequentes; no

concreto, ¢ comum a combinagdo dos modos I e II (ELFGREN, 1989).

I I 11
Figura 8.1 — Diferentes tipos de fissuragdo (BJORNSTROM et al., 2006)

119



O comportamento do concreto confinado ¢ diferente do concreto ndo confinado, pois sob baixas
pressodes de confinamento o concreto tem um comportamento tipicamente fragil. No entanto, o
concreto sob altas pressdes tem um comportamento mais dictil em relagdo ao anterior (Chen,
1982). Isso foi observado em ensaios de estado triaxial de tensdes, conforme ilustra a Figura

8.2.

>
e

s/, =0.2 :: o)
<
<

CT-_J/O'] =0 w

Figura 8.2 — Ensaio de compressao triaxial (MANG et al., 2003)

8.2. Estado de tensao uniaxial dos materiais
8.2.1. COMPRESSAO

E possivel afirmar, a partir de resultados experimentais, que o comportamento do concreto neste
estado ¢ altamente nao-linear. A curva tensao-deformacao do concreto ¢ linear elastica até uma
faixa de 30% a 40% de fc. Ap6s esse intervalo, a curva cresce gradualmente até 75% de fc. Nesse
estagio, deformagdes ortogonais geram fissurag¢ao entre o agregado ¢ a pasta de cimento e, por
consequéncia, diminui¢do da rigidez do elemento, o que gera comportamento nao linear do
material. Apos o pico de carregamento, a curva comeca a decrescer, o que normalmente
acontece através de um comportamento soffening em que o esmagamento acontece no ultimo

nivel de deformagao.

Na auséncia de dados experimentais para representacdo deste fendmeno, pode-se aplicar a
equacdo do Model Code 90 (1991) MC90, que ¢ de larga aceitagdo no meio técnico-cientifico.
O comportamento ¢ dividido em duas partes: uma que compreende o trecho de deformacdo 0 <
& < 3,5%o0 (Equagdo 8.1) e uma correspondente a &, > 3,5%0 (Equacdo 8.2), conforme

ilustrado na Figura 8.3.
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Figura 8.3 — Resposta ndo linear do concreto a compressdo (MODEL CODE 90, 1991)

— A (SC/Eco) — (gc/eco)z f Equacao 8.1
1+A=-2)-C5/e) |

£ 2 € 2 4
e = €c,lim B & 2 .(C/gcl) + 8'—_8
g i c,lim
( /5c1) ( ‘ lm/ecl) ( /gcl) Equacdo 8.2
-1
£
' ( C/ecl) ) fcm
Em que:
fem = fe + 8 MPa;
€.1 — o valor de 2,2%o;
Ec1im — 0 valor de 3,5%o;
2:f1¢
€0 T 5
Com a variavel A sendo calculada como:
E.-¢ E ..
=4 " oua=2 Equagéo 8.3
fcm ECS
A partir de: E. = ag 5600,/ f Equagao 8.4
Es=a; E; Equacao 8.5
a; =08+0,2 % <10 Equacao 8.6

O modulo de elasticidade secante pode ser tomado a partir da posi¢ao do pico maximo de tensdao

de compressao da curva, conforme a Figura 8.4. E calculado conforme as equagdes que seguem.
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Compressive stress (MPa)
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Eo Eser
f' _______________ Hognestad type parabola
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o= 12 (E)-(3)]
O-CO
£o &y 3

Compressive strain

Figura 8.4 — Modulo de elasticidade secante (MODEL CODE 2010, 2011)

€ £c\2
Op = form - [2 . (S_C> — (g_c) l Equagao 8.7
0 0

&1 2 E.1:

4- [( c,llm/gﬂ) “(A-2)+2- ( C,llm/gd) — A] Equacio 8.8
€= '
Ecli 2
|(Fem e, ) - (A —2)+1]
1/2
€0 1im 1(1 ) 1 (1 )2 1 «
dm_ 2 (2441 Z(Za41) =2 Equacao 8.9
e, 2 At h Tz At 2 1

E por fim, segundo Alfarah, Lopez-Almansa e Oller (2017), as deformacgdes finais sdo

calculadas como:

Pl = p, - gl Equagdo 8.10
gt =g, — &gl Equacdo 8.11
gl = e Equagdo 8.12
Eci
Em que,
pl . 5
b, = % ou b, = 1,97-(fc+8) Equagdo 8.13
&c Gch
e
_ (fem) Equagdo 8.14
Gch =\ " Gf
fem
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Gr = 0,073 o **° Equacdo 8.15

8.2.2. TRACAO

Para a consideragdo do comportamento do concreto a tragdo, foi adotada a curva apresentada
por Hordijk (1992), que utiliza o critério de abertura da fissura, conforme a equacao e a figura

abaixo:

2,0

0,5 \\
\\
0,0
0,00 0,10 0,20 0,30

w (mm)

Figura 8.5 — Resposta ndo linear do concreto a tragao (baseado em HORDIJK, 1992)

w3 w w Equacao 8.16
Oct = fetm {[1 + (cl : ;) lexp (—c2 ;) 0 1+ cf)exp(—cZ)} e
c

c c

Em que:
Equagdo 8.17
fetm = 0,33 [ fem
W= 08 G_,f Equagdo 8.18
fe
W, = 36- % Equagéo 8.19
t

Sendo C1 e C2 respectivamente considerados como 3 e 6,93 para concretos convencionais.
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A modelagem matematica do comportamento plastico do ago a tracdo adotada seguiu a
recomendacdo do MC90 (1991), que apresenta um estado perfeitamente plastico do material
em um tracado bilinear (Figura 8.6) com Modulo de Elasticidade de Eg = 243,83 GPa. O limite
superior a tensao de escoamento caracteristica foi 0 mesmo da tensdo experimental do aco

utilizado, o qual nesta pesquisa foi de f,,; = 573 MPa em ¢,5 = 2,35 %o (CA - 50).

600

o (MPa)

200

0 2 4 6 8 10
€ (%0)

Figura 8.6 — Resposta do ago a tragdo (MODEL CODE 90, 1991)
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8.3. Meétodo dos elementos finitos (FEM) e Dano do Concreto (CDP)

No programa ABAQUS CAE 6.14, existem trés maneiras para a modelagem do comportamento
ndo linear de estruturas de concreto. Duas delas sdo baseados no método de propagacdo de
fissuras chamado de Concrete Smeared Cracking e Brittle Cracking. A terceira maneira ¢
baseada em teorias de plasticidade chamada Concrete Damage Plasticity (CDP). Este modelo
pode ser usado tanto para andlises estaticas quanto dindmicas com Finite Element Analysis
(FEM) juntamente com CDP. Neste ultimo, ¢ possivel definir niveis de degradag¢dao dos
materiais sob condi¢gdes de tragdo e compressao assumindo o comportamento da lei de abertura
de fissura e energia da fratura. Este dano ¢ associado com os mecanismos de fissuracdo e

esmagamento do concreto que resultam em perda de rigidez da peca.

Nesse contexto de teoria de dano, a perda de rigidez € isotrdpica e caracterizada por variaveis
de degradagdo d: e d. para tragao e compressao, respectivamente. E a lei tensdo-deformacgao sob

o estado de tensdo uniaxial de tracdo e compressdo pode ser expressa das seguintes formas,

respectivamente:
Oy = 1-d) Equacdo 8.20
Eo - (St )
0. = M Equacdo 8.21
Ey- (ec - gf)
Em que:

E, — modulo de elasticidade inicial;
— deformacdo pléstica equivalente a tracdo;

— deformacao plastica equivalente a compressao.
O estado biaxial de tensdes usado no CDP ja inclui as modificagdes que foram propostas

posteriormente. A fungdo representativa ¢ uma combinagdo geométrica de dois diferentes tipos

de funcdes de Drucker-Prager, conforme ilustrado abaixo:
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Figura 8.7 — Modelo constitutivo do estado biaxial de tensdes (HIBBITT, KARLSSON e SORENSEN, 2004)

A fungdo de Drucker-Prager usada no CDP ¢ ilustrada na Figura 8.8 e na Equacgdo 8.22. O
comportamento da func¢do ndo ¢ idéntico a supertficie de plastificagdo no plano meridional se o

angulo de dilatagdo e o angulo de atrito do material forem diferentes.

Hardening

Hyperbolic Drucker-Prager
flow potential

ol

Figura 8.8 — Fungdo de Drucker-Prager (HIBBITT, KARLSSON e SORENSEN, 2004)

G=1/(e fro- tg@))* + ¢ —p - tg@¥) Equagdo 8.22

Em geral, a observacdo experimental de materiais quase frageis, incluindo o concreto, ¢ de que
a rigidez na compressdo ¢ restaurada com o fechamento da fissura assim que o carregamento

muda de tragdo para compressao. Por outro lado, a rigidez a tragdo nao é recuperada uma vez
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que microfissuras tenham se desenvolvido. Este comportamento é observado na Figura 8.9,
onde I't = 0 corresponde a nenhuma recuperagdo quando a solicitagdo muda de compressao para
tracdo e I'c = 1 corresponde a recuperacao completa quando a solicitagdo muda de tracdo para
compressao.

Gy

T S—

Figura 8.9 — Ciclo assumindo valor padrao de restauragdo de rigidez (HIBBITT, KARLSSON ¢ SORENSEN,
2004)

O modelo do CDP ¢ inicialmente direcionado para a anélise de estruturas de concreto armado
sob carregamento ciclico e/ou dindmico. Também ¢ adequado para andlise de materiais quase
frageis como rochas, argamassa e ceramicas. Sob baixas condi¢des de confinamento, o concreto
se comporta de maneira fragil e seus principais mecanismos de ruptura sdo fissura¢io na tragao
e esmagamento na compressao. O comportamento fragil do concreto desaparece quando as
condi¢des de confinamento sdo suficientes para prevenir a propagagdo das fissuras. Nessas
circunstancias, a ruptura acontece pelo colapso da microestrutura do concreto, levando a
resposta macroscopica que se assemelha ao comportamento ductil com efeito hardening pos-

pico (HIBBITT, KARLSSON e SORENSEN, 2004).

Materiais com comportamento soffening quando sofrem perda de rigidez frequentemente geram
dificuldades de convergéncia na andlise feita pelo programa. Algumas dessas dificuldades
podem ser evitadas com o uso de um fator de viscosidade (i) das equagdes constitutivas. O
CDP pode ser regularizado através desse fator, permitindo que as tensdes atuem fora da

superficie de plastifica¢do. O tensor ¢ definido conforme a Equagao 8.23.

1
deb = B (P — ) Equagdo 8.23
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O parametro u representa o tempo de relaxagdo do sistema viscoplastico ¢ P, a deformagdo
plastica avaliada no modelo estrutural; assim, o modelo viscoplastico ¢ como:

o= (1 —-d, ) - DO - (8 — 85) Equagdo 8.24

A solugdo pratica do sistema viscoplastico se d4 em casos como de fluido sem viscosidade
quando “At/p — 00”, onde “At” é o incremento de tempo. O uso da regularizagio viscoplastica
com valores pequenos para o pardmetro de viscosidade geralmente ajuda a melhorar a taxa de
convergéncia do modelo no regime softening sem comprometimento dos resultados (HIBBITT,

KARLSSON E SORENSEN, 2004).

Segundo o manual do ABAQUS, as variaveis de dano variam de 0 (zero) para o material sem
danos para 1 (um) com o material totalmente danificado e com perda total de resisténcia.
Também explica que a formulagdo destes escalares ocorre em fungao de deformagdes plasticas,

temperatura e varidveis externas:

d.=d.(e£4,6,f);0<d. <1 Equagdo 8.25

di =d; - (é‘fl,@,fi); 0<ds<1 Equagio 8.26

E notério que a determinagio dessas fungdes é trabalhosa e complexa, e para isso Hassan,
Mahmud e Zhenjun (2013) apresentam uma forma de simplificagdo de acordo com as Equagdes

a seguir juntamente com a Figura 8.10 e Figura 8.11, para danos de compressdo e tragdo,

respectivamente.

-1

d. =1— o. Eg
c~ ol (1 1 Equacao 8.27

SC (b__ 1) +O_C.EC1'
C
Ot
de=1- Equagdo 8.28
fctm
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Figura 8.10 — Curva de dano de compressao utilizada
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Figura 8.11 — Curva de dano de trag@o utilizada
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8.4. Modelagem

Nesta etapa de analise, foram utilizados trés tipos de elementos para modelagem da estrutura:
para o concreto foi testado o elemento C3D8R (3d Continuum, 8-node element with hourglass
control) elemento hexaédrico continuo de trés dimensdes, com 8 nos e integracao reduzida; e o
elemento C3D4 (3d Continuum, 4-node element) elemento tetraé¢drico continuo de trés
dimensodes, quatro nos e integragdo normal), indicado pelo fabricante Simulia para modelagem
tensdo-deslocamento, conforme mostra a Figura 8.10 a) e b). Por fim, para a modelagem da
armadura, aplicou-se o elemento T3D2 (3d Truss, 2-node element) elemento de trelica espacial
composto por dois nds, conforme mostra a Figura 8.10 c). Deve-se destacar que, nesta fase,
foram implementadas todas as varidveis de dano d: e dc do concreto complementando esta

simulagao FEM-CDP.

O hourglass ¢ essencialmente um modo de deformacgao adulterado de uma malha de elementos
finitos, resultante da excitacdo de graus de liberdade de energia zero. Ele normalmente se
manifesta como forma retalhada (Figura 8.11), na qual os elementos individuais sao
excessivamente deformados, enquanto a secdo geral da malha ¢ indeformada (Schulz, 1985).
Isto tende a acontecer nos elementos de integragdo reduzida (a integra¢do reduzida diminui
bastante o custo computacional) usados para analise ndo linear mais econdomica de estruturas
espaciais como os solidos hexaédricos 3D; para isso, o proprio software fornece um controle

eficiente sobre o efeito hourglass, confirmado com os resultados observados.

e

C3D8R C3D4 T3D2

Figura 8.12 — Tipos de elementos usados na modelagem
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Figura 8.13 — Deformagdo de um pilar: a) indeformado; b) deformado sem controle do efeito hourglass; e c)

deformado com o controle do efeito hourglass (JOLDES, WITTEK e MILLER, 2008)

Na auséncia de dados experimentais de estado biaxial de tensdo, angulo de dilatagdo e
excentricidade do concreto, optou-se por obter um baixo custo computacional e, ainda assim, o
maximo de precisao nos resultados, que foram posteriormente conferidos com a resposta carga
x deslocamento da laje experimental. Para tanto, adotou-se parametros proximos dos utilizados
e comprovados por Navarro, Ivorra e Varona (2018), apresentados na Tabela 8.2, que
compararam respostas computacionais € experimentais com precisao satisfatoria, de lajes lisas
bidirecionais de concreto armado a pungdo com concreto de resisténcia a compressao entre 25
e 55 MPa e ago de tensdo de escoamento nominal entre 400 e 600 MPa. Na pesquisa dos autores
também foram utilizados elementos do tipo C3D8R para modelagem de elementos de laje e

pilar, e elementos do tipo T3D2 para modelagem das armaduras.

Tabela 8.1 — Parametros de Navarro, Ivorra e Varona (2018) para o FEM-CDP

P € u Soolfeo K
36° 0,1 0,00001 1,16 0,667

De acordo com Jankowiak e Lodygowski (2005), estes sdo parametros aceitos, pois para
concretos convencionais na auséncia de ensaios triaxiais, “K = 0,667 ¢ o valor normalmente
adotado por inumeros autores; fro/fco varia entre 1,0 e 1,5 e o angulo de dilatagdo 1 varia entre
0,6 € 0,75 radianos (34,38° 2 42,97°). A influéncia do ultimo fator pode ser vista nos resultados
obtidos por Kupfer, Hilsdorf e Rusch (1979), quando ele € usado por outros programas como o
Atena, que apresenta maiores resisténcias a compressao no estado biaxial quando a menor de
duas resisténcias ¢ igual a 40% da resisténcia a compressao do concreto (fc0). Em comparacao,
no modelo de Lee ¢ Fenves (1998), usado pelo Abaqus/CAE 6.14, a mais alta resisténcia ¢
obtida em 80% de f:o. E possivel perceber que as duas superficies coincidem em o, /0, ~ 0,41.
Para maiores estados de tensdao, o Abaqus fornece maiores resisténcias a compressao, de acordo

com a Figura 8.12.
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----- Kupfer et al., 1969 T
Lee and Fenves, 1998 <

L2 L0 08 06 04 02 |

Figura 8.14 — fy0/fc0 no Atena (KUPFER, HILSDORF E RUSCH, 1979) e no Abaqus (LEE E FENVES, 1998)

Nesta modelagem, para consideragao da aderéncia perfeita entre ago e concreto, foi utilizada
uma limitacdo do tipo “embedded region”. Para o contato entre a viga de reagdo e a laje de

Cegr 99

concreto, foi aplicada uma limitagdo do tipo “tie” e para simulacdo do
carregamento/deslocamento na base do pilar, foi utilizada uma limitagdo do tipo cinematica

“coupling”.

A calibragdo dos modelos foi realizada através da comparacao dos resultados numéricos versus
experimentais da laje L1A, considerando cargas e deslocamentos observados durante o ensaio

até o momento da ruptura total da pega, consonante com o que se apresenta a seguir.

Segundo Schaefer (2002), as borrachas vulcanizadas tém moddulo de elasticidade baixo (entre
1 e 5 MPa) e coeficientes de Poisson altos (entre 0,25 e 0,49), sendo capazes de absorver
deformacodes de até 1000%. Esses resultados foram observados por Bouaziz ef al (2020), que
experimentaram modulos de elasticidade entre 0,5 e 2,0 MPa em borrachas de policloropreno

de até 8000h de uso.

Um dos processos de caracterizagdo mecanica da borracha ¢ a medida da dureza SHORE ou
GIDB (Graus Internacionais de Dureza da Borracha, em inglés /RHD) através de durometro

especifico para esta aplicagdo (conforme CAETANO, M. J. L./ www.ctborracha.com, 2010).

Na auséncia deste optou-se por, através de analise linear computacional, realizar a calibracdo

das propriedades mecanicas (coeficiente de Poisson e Mddulo de elasticidade) do elastomero
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utilizado entre a superficie da laje e da viga metélica de apoio, como mostra a Figura 8.13 para

coeficientes de Poisson extremos e a Figura 8.14 para modulo de elasticidade médio.

30 40 50

4 (mm)

Figura 8.15 — Calibragdo do coeficiente de Poisson

350
Exp.
300 —F=1,0
—F =15
250 E=20
2 200
S
A~ 150
100
50
0 y 1 1 1 1
0 10 20 30 40 50
4 (mm)

Figura 8.16 — Calibragdo do Modulo de elasticidade

Em seguida, calibrado o trecho linear de comportamento, partiu-se para a calibragdo da resposta
ndo linear da laje. Foram utilizados elemento do tipo hexaédrico C3D8R e discretizagdo em 30,
40 e 50 mm de malha, conforme ilustrado na Figura 8.15, em que se nota a grande diferenga do
comportamento computacional quando comparado com o experimental. Em comparacao, o uso
do elemento do tipo tetraédrico C3D4 e discretizagdo em 30, 40 e 50 mm, conforme apresenta
a Figura 8.16, gerou resposta mais coerente com o experimento. Exposto isto, ¢ possivel inferir
que, nesta pesquisa, a discretizacdo da malha pouco colaborou para a aproximagao dos
resultados, diferentemente do tipo de elemento tridimensional utilizado, em que o tetraédrico
com maior nimero total de nds e pontos de integragcao corrobora a resposta experimental da

laje L1A.
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Figura 8.17 — Calibragdo da malha hexaédrica
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Figura 8.18 — Calibragdo da malha tetraédrica

Como penultimo passo da calibragdo, foram testados o angulo de dilatacdo (o) e a viscosidade
(1) do concreto. O primeiro - entre 38° e 42° - dentro do intervalo de estudos feitos por Malm
(2006) para estruturas de concreto armado, e o segundo - entre 0,0001 e 0,002 - conforme Demir
et al (2018), também para estruturas de concreto convencional. Deve-se destacar a Figura 8.17,
na qual fica explicita a maior influéncia do pardmetro a no comportamento pos-pico (pos
ruptura) da peca. Para menores valores, a pega se torna mais fragil e para maiores valores
(tendendo para o angulo de fricgdo do material “f = arctan [3/2] = 56,3°”), a peca tende se

tornar mais ductil.

Na Figura 8.18, a viscosidade modifica o desempenho da pega através da regularizagdo da perda
de rigidez tangente do material, tornando-a positiva para incrementos suficientemente pequenos
até a convergéncia do modelo. Assim, p afeta tanto o tempo de processamento total quanto a

carga maxima alcangada na simulagdo. Em manuais do Abaqus 6.14 e na literatura, ndo ¢
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definido valor padrao para esta viscosidade, at¢ mesmo por este ndo ser um pardmetro

experimental.
350
Exp.
300 a=42°
a=40°
250 | a=38°
30 40 50

6 (mm)

Figura 8.19 — Calibragdo do angulo de dilatagio
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Figura 8.20 — Calibragdo da viscosidade

A partir de entdo, adotou-se na modelagem Abaqus 6.14/FEM-CDP a malha tetraédrica de 40
mm e os parametros de dano do concreto segundo os valores apresentados pela Tabela 8.2 na

simulag¢do final de todas as lajes.

Tabela 8.2 — Pardmetros do concreto calibrados aplicados na modelagem FEM-CDP

P € u Joo/feo K
38° 0,1 0,002 1,16 0,667
Moédulo de elasticidade inicial E. 26,63 GPa
Coeficiente de Poisson v 0,2
Resisténcia a compressao fe 28 MPa
Deformagao em 28 MPa £c0 2,2 %o
Resisténcia a tragdo fi 2,3 MPa
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No Abaqus (LEE e FENVES, 1998), a analise estatica geral utiliza o método de Newton
Raphson (DRAVESH e PRASHANTH, 2022 e KIM-HUNG, 2022), o qual, neste caso de
analise, ¢ mais indicado para incrementos monotonicos ¢ sem decréscimo por controle de
deslocamento (Figura 8.19), ao contrario do que ocorre com o controle de forca (Figura 8.20).
E, por esta razdo, pode ndo ser visivel o momento em que ocorre a ruptura estrutural quando se

analisa apenas a curva carga versus deslocamento.

& Edit Boundary Condition X

Name: BC-4

Type:  Displacement/Rotation
Step: Step-1 (Static, General)
Region: (Picked) [3

CSYS: (Global) [3 L

Distribution: | Uniform v fix)
Ot

vz

U3: 50

] uR1: radians
[J Ur2: radians
Jur3: radians
Amplitude: | (Ramp) M A

Figura 8.21 — Aplicagdo de deslocamento no software Abaqus CAE 6.14

4= Edit Load *

Name: Load-1

Type:  Concentrated force
Step: Step-1 (Static, General)
Region: (Picked)

CSYS: (Global) [3 L

Distribution: | Uniform v fx)
CF1:

CF

CF3: 200000

Amplitude: | (Ramp) e y\\f

] Foliow nodal rotation

Figura 8.22 — Aplicagdo de forca no software Abaqus CAE 6.14

Também para Santos Junior (2019), a andlise estatica geral descreve bem este tipo de
comportamento. Assim, na realizagdo da simulacdo computacional, o modelo numérico ¢
controlado através de uma flecha induzida, isto €, aplicando-se um deslocamento crescente
monotdnico que representa o movimento feito pelo cilindro hidrdulico sob a placa de concreto

armado; mais especificamente, um deslocamento de 50 mm que cobre a flecha maxima
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experimental observada nas lajes ensaiadas, considerada razodvel para obter o padrio de

comportamento computacional completo de todas as lajes modeladas.

Doravante, os problemas de convergéncia que podem surgir com uma andlise de forga
controlada sdo minimizados, conforme prova o estudo paramétrico realizado aqui com a laje
L1A (lisa, unidirecional de concreto armado desta pesquisa), apresentado na Figura 8.21, em
que fica claro o efeito da fissuragdo e ruptura (fragil) da pega - neste caso, quando se aplica o

deslocamento, o que ndo pode ser observado no modelo que simula a aplicacdo de forca.

350

300 EXP.
Desloc.

250 Forga
= 200
<
& 150 /Q

V=

50

0
0 10 20 30 40 50
4 (mm)

Figura 8.23 — Estudo paramétrico entre aplicacdo de for¢a e deslocamento usando o método estatico geral.

Por fim, foi realizado outro estudo paramétrico com o objetivo de diminuir mais ainda os custos
computacionais, comparando-se a modelagem da laje completa (100%) e a modelagem de 4
da laje (25%), ilustrada na Figura 8.22. Foram mantidos idénticos todos os parametros e as
propriedades fisicas e mecanicas dos materiais com o uso das opc¢des de simetria constantes no
software ABAQUS CAE 6.14, por meio das condi¢des de contorno equivalentes aplicadas ao
modelo (25%), em que se restringe o deslocamento lateral das faces cortadas, de acordo com a

Figura 8.23.

Esta metodologia foi considerada satisfatoria em testes de convergéncia realizados na pesquisa
de Alfarah, Lopez-Almansa e Oller (2017), que compararam malhas de 200, 50 e 25 mm para

analise de deslocamentos em estruturas de concreto armado.
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b)

Figura 8.24 — Modelos: a) laje completa ou 100%; b) Y4 da laje ou 25%

Figura 8.25 — Condigdes de contorno (modelagem de % da laje)

Assim, constata-se que ¢ possivel modelar apenas %4 das lajes em estudo, obter resultados
precisos e otimizar mais ainda o custo computacional, conforme mostrado na Figura 8.24, na

qual os resultados se mostram totalmente coerentes.
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Figura 8.26 — Estudo paramétrico entre a modelagem da laje inteira e Y4 da laje

8.5. Resultados computacionais

O proposito desta analise FEM-CDP ¢ comparar a capacidade do programa ABAQUS CAE
6.14 de simular o comportamento de lajes unidirecionais de concreto armado a pungdo. Para
tornar isso possivel, todas as lajes foram modeladas com as mesmas propriedades fisicas e

mecanicas.

Quando sujeito a compressao (item 8.2.1), o trecho eléstico se estende até 40% da resisténcia a
compressdo do concreto. Apds essa porcentagem, a curva se comporta conforme apresentado
anteriormente. Quando a forga aplicada ¢ a tragdo (item 8.2.2), os comportamentos softening
ou hardening podem ser representados por qualquer modelo de curva desde que haja taxa de
convergéncia e representatividade suficiente nos testes, ou ainda modos de ruptura frageis e
ducteis. Em ambos, o trecho elastico se estende até a tensdo resistente maxima de tragdo do

concreto.

Para uniformizacdo do sistema de ensaio computacional, todas as lajes receberam o mesmo
deslocamento total de 50 mm, ou até o momento em que foi possivel perceber a ruptura, com
passos de 1 mm, por um periodo total de 10 unidades aplicados na base do pilar. E em ambas
as lajes foram criadas limitagdes (constraints) para integracao e obtengao das reacdes verticais
totais nos apoios. Todos os resultados apresentados a seguir (exceto historicos de carregamento)
sdo correspondentes ao incremento responsavel pelo pico méximo de carregamento de cada

laje.
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8.5.1. DANO DO CONCRETO

Em relagdo a plastificagdo, é possivel afirmar que a maior parte das lajes (L1A, L2A, L3A,L1B
e L2B) apresenta formagdo evidente do tronco de cone de puncdo devido a concentracao de
tensdes na regido central da laje, principalmente na presenca de pilares quadrados (grupo A,
Figura 8.25 a Figura 8.27) de (85 x 85 mm), em que o perimetro critico tende a ser menor e ndo
ha maior influéncia do indice de retangularidade do pilar e pilares retangulares de indice 3

(grupo B, Figura 8.28 e Figura 8.29).

As demais lajes tendem a apresentar sinais de danos em areas mais distribuidas, indicando um
comportamento mais ductil e provavel ruptura por flexo-puncdo ou flexdo devido a forte
contribuicdo da forma dos pilares, somada a influéncia da taxa de armadura secundaria,
conforme mostrado da Figura 8.30 a Figura 8.32. Esse comportamento ¢ diferente em
comparag¢do ao das lajes anteriores, pois foi mais fragil, havendo a formacao do tronco de cone
de puncionamento. Deve-se destacar a formag¢ao mais evidente do dano maximo coerente com
fissuras horizontais paralelas tipicas de ruptura por flexdo em lajes lisas unidirecionais de
concreto armado, na laje L3C, o que mostra um comportamento semelhante ao observado

experimentalmente (Figura 8.33).
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L.

Figura 8.27 — Dano no concreto - L1A
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Figura 8.28 — Dano no concreto — L2A
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Figura 8.29 — Dano no concreto — L3A
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Figura 8.30 — Dano no concreto - L1B
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Figura 8.31 — Dano no concreto — L2B
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Figura 8.32 — Dano no concreto — L3B
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Figura 8.33 — Dano no concreto - L1C
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Figura 8.34 — Dano no concreto — L2C
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Figura 8.35 — Dano no concreto — L3C
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8.5.2.  CORTE DAS LAJES

Nesta se¢do, sdo apresentados os danos maximos computacionais das lajes em corte passando
pela metade do vao livre na dire¢do principal (x), de acordo com a Figura 8.34, que apresenta

L1A,L2A e L3A.

DAMAGET

(Avg: 759%)
+2.774e-01
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+2.312e-02
+0.000e+00

————— ._._________________"‘____T__ _E‘

—————————— g

n

c)

Figura 8.36 — Dano em corte das lajes do grupo A: a) L1A; b) L2A; c) L3A.
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Figura 8.35: corte das lajes L1B, L2B e L3B comparando dano e fissuragao.
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+0.000e+00

NN

c)

Figura 8.37 — Dano em corte das lajes do grupo B: a) L1B; b) L2B; ¢) L3B.
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E Figura 8.36: corte das lajes L1C, L2C e L3C comparando dano e fissuragao.

DAMAGET
(Avg: 75%)

: b) L2C; ¢) L3C.

Dano em corte das lajes do grupo C: a) L1C;

Figura 8.38
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8.5.3. DEFORMACOES DA ARMADURA PRINCIPAL

A observacao deste item foi critério imprescindivel para a determinacdo dos modos de ruptura
(P — Puncdo; FP — Flexo-puncdo ou F — Flexdo) numérico-computacionais de cada laje, haja
vista que a deformagdo das armaduras de flexdo — limite de escoamento €, = 2,35%0 — em
parte ou em totalidade, ¢ adotada também na se¢do 7.2.1. Aqui, foram monitoradas as mesmas

barras e mesmas camadas de armaduras em relacao aquelas analisadas experimentalmente.

De forma geral, percebe-se o comportamento mais fragil das lajes com menor taxa de armadura
secundaria, como ¢ o caso das lajes do grupo A (Pilar A — 85 X 85 mm), em que se torna evidente
a contribuicao da armadura secundaria com taxa de 2% em relacao a armadura secundaria com
taxa de 0,5%, pois esta tltima proporciona lajes mais frageis sem escoamento das armaduras,
enquanto a primeira proporciona lajes mais ducteis com escoamento das armaduras que
modificam o modo de ruptura da laje (Figura 8.37 - Figura 8.39). Esses resultados corroboram

os modos observados experimentalmente.
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Figura 8.39 — Deformagdo da armadura principal - L1A (MPa)
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Figura 8.40 — Deformacao da armadura principal — L2A (MPa)
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Figura 8.41 — Deformacdo da armadura principal — L3A (MPa)

Nas lajes do grupo B (Pilar B — 85 x 255 mm), houve mudanga no modo de ruptura, que
progrediu de pungdo para flexdo, ao passo em que houve um aumento na taxa de armadura
secundaria de 0,59% para 1,09% e 2,1% enquanto permaneceu constante a armadura principal

de 0,93%, conforme ilustram as Figuras 8.40 a 8.42.
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Figura 8.42 — Deformacéo da armadura principal - L1B (MPa)
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Figura 8.43 — Deformacdo da armadura principal — L2B (MPa)
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Figura 8.44 — Deformagdo da armadura principal — L3B (MPa)

Nota-se o comportamento mais ductil das lajes L1C, L2C e L3C, com a maior solicitagao das
armaduras principais (constante de 0,93% em todas as lajes), conforme previsto no capitulo 5
desta tese, chegando até o maximo de 303 kN de carga ultima (Figura 8.43 a Figura 8.45) na
ruptura por flexao. Este resultado indica grande probabilidade de que lajes lisas unidirecionais
com taxa de armadura secundaria igual ou maior ao dobro da taxa de armadura principal ndo

apresentem uma ruina fragil e tenham barras que ultrapassam a deformagdo de escoamento.
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Figura 8.45 — Deformacdo da armadura principal - L1C (MPa)
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Figura 8.46 — Deformacgdo da armadura principal — L2C (MPa)
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8.5.4. DEFORMACAO DA ARMADURA SECUNDARIA

Nesta secdo, ¢ de destaque o aumento da capacidade resistente das pecas, em que, de forma
analoga aos casos de aumento de area de aco com a consequente diminui¢ao de tensdo e
deformagdo nas armaduras, resultou, para todas as lajes, exceto L1B e L1C (com apenas uma
barra escoada), na ruptura sem o escoamento da armadura secundaria. Assim, quando a taxa de
armadura secunddria ¢ de 0,59% a 2,1%, a tensdo maxima nas armaduras de modo geral nao
atinge a tensdo de escoamento (573 MPa); logo, a deformacao ndo atinge 2,35 %o (Figura 8.46
- Figura 8.54), devendo-se lembrar que a taxa de armadura principal € constante (0,93%) em
todas as lajes. Esse resultado nos leva a afirmar a maior influéncia da taxa de armadura de
flexdo secundéria sobre o mesmo indice de retangularidade dos pilares, com ganho maximo de
48% em carga ultima da laje L1A em relagdo a L3A, o que reflete maiores ganhos de resisténcia
em comparagdo aos resultados experimentais descritos por autores como Carvalho (2006),
Ferreira (2006) e Damasceno (2007), que observaram aumentos de até 18% na resisténcia
ultima das lajes devido a taxa de armadura de flexdo secundaria. Essas diferencas sugerem a

necessidade de se estudar cada vez mais o assunto.
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Figura 8.48 — Deformacao da armadura secundaria - L1A (MPa)
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Figura 8.49 — Deformagdo da armadura secundaria — L2A (MPa)
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Figura 8.50 — Deformagdo da armadura secundaria — L3A (MPa)
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Figura 8.51 — Deformagdo da armadura secundaria - L1B (MPa)
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Figura 8.52 — Deformacdo da armadura secundaria — L2B (MPa)
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Figura 8.53 — Deformagédo da armadura secundaria — L3B (MPa)
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Figura 8.54 — Deformagdo da armadura secundaria - L1C (MPa)
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Figura 8.55 — Deformagéo da armadura secundaria — L2C (MPa)
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8.5.5. CONDICAO DEFORMADA DAS LAJES

Nesta secdo, sdo apresentadas as lajes em posi¢do deformada ao nivel do incremento de
carregamento maximo obtido em simulacdo computacional de cada laje, respectivamente. O
deslocamento maximo observado experimentalmente foi de aproximadamente 37 mm,
enquanto o deslocamento numérico foi de aproximadamente 26 mm. E importante destacar que

sdo resultados calibrados visando o comportamento conjunto carga % deslocamento.

De forma global, nota-se a presenga do comportamento unidirecional com concentragdo da
flecha maxima no meio do vao, deslocamento das bordas livres ¢ condi¢ao indeslocavel das
bordas apoiadas em todos os casos simulados, o que evidencia a correlagdo da modelagem
computacional com os resultados experimentais, dadas as condigdes de contorno (Figura 8.55

- Figura 8.63).

Houve um aumento da regido macica deslocada, proporcional ao aumento do perimetro de
controle dado pelos indices de retangularidade 1, 3 e 5, referentes aos grupos de pilar A, Be C
respectivamente. Foram visualizadas diferengas de até 37 mm nas lajes com armadura de 0,59%
(1) em relacdo as lajes com armadura de 2,1% (3), o que representa um aumento total de 25%

nas flechas do grupo A e B, e 6,5% nas flechas do grupo C.

E percebido também aumentos do deslocamento vertical, juntamente com a carga ultima das
lajes, devido ao efeito da taxa de armadura secundaria quando esses aumentos sao visualizados
por grupos de mesmo indice de retangularidade de pilar. Isto se deve ao aumento da rigidez da

placa que € proporcionado pela armadura secundaria.
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8.5.6. DESLOCAMENTOS VERTICAIS DAS LAJES

E visivel a influéncia do indice de retangularidade dos pilares na carga ultima das lajes quando
ha um aumento do perimetro de controle. As lajes com pilares quadrados tendem a apresentar
uma ruptura fragil mais precoce e menor aproveitamento das armaduras longitudinais,
diferentemente de lajes com pilares alongados. Destacam-se a carga e rigidez maximas
apresentadas pelas lajes do grupo C de pilar de (85 x 425) mm, o que corrobora o maior indice

de retangularidade (i = 5) do pilar.

Sob uma nova o6tica (a da taxa de armadura p), é oportunizada a visualizagdo da influéncia da
armadura secundaria no desempenho de lajes unidirecionais de concreto armado ensaiadas a
pungdo. No grupo A, ¢ possivel notar (Figura 8.64 - Figura 8.66) a boa correlagdo
computacional % experimental, o ganho de capacidade de carga de até 88 kN (ou 48%) e o
comportamento altamente fragil sem modificacdo no modo de ruptura que ocorreu por pungao

ocorreu da mesma forma nas simulagdes computacionais e experimentais.

No grupo B, nota-se a correlagdo dos resultados apresentados com o ganho de capacidade de
carga de até 50 kN (ou 23,0%) da laje L1B em relagao a laje L3B, o que deixa clara a ruptura
ainda brusca, porém com um comportamento pds-pico menos acentuado devido a ocorréncia

do escoamento de algumas barras de armadura longitudinal (Figura 8.67 - Figura 8.69).

No grupo C (Figura 8.70 - Figura 8.72), ¢ observada a mudanga para um comportamento mais
ductil dos modelos computacionais, assim como nos resultados experimentais, devido ao efeito
do maior perimetro de controle (i = 5), que favorece a ruptura por flexao, mas ainda com ganho
de capacidade de carga proporcionado pelo aumento da armadura secundaria, conforme

observado.

Desta forma, a contribuicdo da armadura secundaria pode chegar a um aumento de 48,0% na
carga ultima nos casos em que os valores da taxa secundaria cheguem ao dobro dos valores da
taxa principal. Esses achados estdo de acordo com os resultados experimentais e sdo

corroborados pelos resultados computacionais descritos nesta secao.
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Figura 8.66 — Carga x Deslocamento — L1A (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.67 — Carga x Deslocamento — L2A (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.68 — Carga x Deslocamento — L3A (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.69 — Carga x Deslocamento — L1B (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.70 — Carga x Deslocamento — L2B (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.71 — Carga x Deslocamento — L3B (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.72 — Carga x Deslocamento — L1C (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.73 — Carga x Deslocamento — L2C (mm) — comp. — exp.
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Figura 8.74 — Carga x Deslocamento — L3C (mm) — comp. — exp.
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8.6. Analise dos resultados computacionais

A modelagem computacional apresentou resultados satisfatorios em relagdo as normas
analisadas, validando o sistema de ensaio e mostrando a tendéncia das prescrigdes. Segundo a
analise feita através do software ABAQUS/CAE 6.14, o ganho de capacidade de carga maxima
apontada pelas lajes da série 3 e 4, reflete um provavel patamar de contribui¢do da armadura
transversal (secundaria). E indiscutivel o ganho de resisténcia quando ha o aumento do indice
de retangularidade dos pilares, em que se observa a tendéncia de redugdo dos efeitos do
puncionamento devido ao aumento do perimetro critico e, em menor propor¢do, porém ainda
consideravel, quando ocorre o aumento da taxa de armadura transversal devido o ganho de

rigidez da laje.

O modelo de previsdao computacional ¢ considerado satisfatorio, pois em sua maioria coincide
com os demais resultados apresentados na secdo anterior em relacdo as deformagdes das
armaduras, plastifica¢do do concreto e, ainda, na Tabela 8.3 desta se¢ao. E importante destacar
que apenas as lajes L2B e L3B nao concordam com o modo de ruptura previsto, pois rompem

(de acordo com o FEM-CDP) com uma carga maior que a carga de flexao (Pyex).

Tabela 8.3 — Carga tltima das lajes a partir da analise ndo linear

Laje R (kN) Pner (kN) Pact (kN) Pec (kN) Pmcio (kN) Prem-cop (kN)

LIA 183,3 159,8 108,8 127,8 115,3 176,7
L2A 208,4 176,9 108,8 141,5 115,3 194,6
L3A 271,7 197,4 108,8 157,9 115,3 2339
L1B 220,4 197,1 135,0 157,6 178,6 215,6
L2B 242,5 218,3 135,0 174,6 178,6 230,1
L3B 271,2 2435 135,0 194,7 178,6 270,5
LI1C 251,5 2344 150,7 187,4 2419 255,0
L2C 298,4 259,7 150,7 207,6 2419 274,9
L3C 303,9 289,7 150,7 231,6 241,9 280,9

Obs.: FEM-CDP se refere aos valores obtidos através do software ABAQUS; MC 2010 se refere aos valores
calculados conforme prescri¢des da norma no modo de aproximacao II.
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Em relacdo as cargas obtidas pelo método computacional calibrado, este se mostra com boa

precisdo, com R? préximo de 1,0, e acuracia com MAPE abaixo de 10%; no entanto, a maioria

das normas tende a superestimar a resisténcia média das lajes em 49%, aproximadamente. A

MC 2010 ¢ a norma com resultados mais dispersos e com baixa precisdo, enquanto a norma

ACI 318 tem a menor acuracia. A norma NBR 6118 apresentou a melhor média (1,15), desvio

padrdo (0,09) e coeficiente de variagdo (7,8%), porém MAPE ainda maior que 10% em relagdo

aos resultados experimentais, perdendo apenas para as previsdes computacionais (Tabela 8.4).

Estes resultados indicam a real necessidade de uma proposta tedrica sobre o comportamento de

lajes lisas unidirecionais de concreto armado com diferentes taxas de armadura secundéria e

pilares retangulares.

Tabela 8.4 — Comparacdo das cargas ultimas a partir da analise ndo linear

Laje Pu/Pngr Pu/Pacr Pu/Pec2 Puw/Pwmcio  Pu/Pwmer-cop
L1A 1,15 1,68 1,43 1,59 1,04
L2A 1,18 1,92 1,47 1,81 1,07
L3A 1,38 2,50 1,72 2,36 1,16
L1B 1,12 1,63 1,40 1,23 1,02
L2B 1,11 1,80 1,39 1,36 1,05
L3B 1,11 2,01 1,39 1,52 1,00
L1C 1,07 1,67 1,34 1,04 0,99
L2C 1,15 1,98 1,44 1,23 1,09
L3C 1,05 2,02 1,31 1,26 1,08
Média 1,15 1,91 1,43 1,49 1,06
DP 0,09 0,27 0,12 0,40 0,05
CV 7,80 13,96 8,27 26,77 4,97
R? 0,82 0,43 0,82 0,45 0,90
MAPE 12,27 46,85 29,85 29,10 5,39
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8.7. Banco de dados computacional

Para aplicagdo de regressdo nao linear e criagdo de um modelo de previsao inicial desta
pesquisa, foram modeladas 40 lajes lisas de concreto armado, das quais 9 (nove) também
experimentais, para a construcdo de um banco de dados (BD) numérico-computacional
validado que possa exprimir o comportamento de um grupo de lajes com armadura secundaria
e indice de retangularidade varidveis, de forma a extrapolar as séries de variaveis estudadas em
laboratdrio (taxa p e indice i) — sumariamente apresentadas na Tabela 8.5 - com seus respectivos

resultados de carga ultima (Pu) e modo de ruptura.
Deste modo, foram extrapolados indice de retangularidade para 7 (i = 7) compondo o grupo
denominado D, taxa de armadura secundaria para 0 e 3,39% (p = 0; p = 3,39%) compondo os

grupos 0 e 4, e taxa de armadura principal para 1,53 % (p = 1,53%) como grupo X.

Todas as lajes foram modeladas e simuladas com os mesmos pardmetros e leis constitutivas

aplicadas e calibradas para a laje L1A.
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Tabela 8.5 — Modelos computacionais realizados

. ds d X D (%) a b Py
Lafe (o) (mm) (%) (%) (mm) (um)  (mum) (mm) (N) Mo
LOA 82,50 95,00 0,00 093 0,00 130 12,5 85,00 85,00 135,36 P
L1IA 82,50 9500 0,59 093 70125 130 12,5 85,00 85,00 176,71 P
L2A 82,50 95,00 1,09 093 130 12,5 130 12,5 85,00 85,00 194,55 P
L3A 82,50 95,00 2,10 0,93 250 12,5 130 12,5 85,00 85,00 23398 FP
L4A 82,50 95,00 3,39 0,93 250 16 130 12,5mm 85,00 85,00 239,52 F
LOB 82,50 95,00 0,00 0,93 0,00 130 12,5mm 85,00 255,00 167,22 P
L1B 82,50 95,00 0,59 0,93 7012,5 130 12,5mm 85,00 255,00 215,61 P
L2B 82,50 95,00 1,09 0,93 130 12,5 130 12,5mm 85,00 255,00 230,05 F
L3B 82,50 95,00 2,10 0,93 250 12,5 130 12,5mm 85,00 255,00 270,49 F
L4B 82,50 95,00 3,39 0,93 250 16 130 12,5mm 85,00 255,00 274,00 F
LOC 82,50 95,00 0,00 0,93 0,00 130 12,5mm 85,00 425,00 215,83 P
L1C 82,50 95,00 0,59 0,93 70 12,5 130 12,5mm 85,00 425,00 255,02 F
L2C 82,50 95,00 1,09 093 130 125mm 130 12,5mm 85,00 425,00 274,90 F
L3C 82,50 95,00 2,10 093 250 125mm 130 12,5mm 85,00 425,00 280,97 F
L4C 82,50 95,00 3,39 0,93 250 16 mm 130 12,5mm 85,00 425,00 297,79 F
LOD 82,50 95,00 0,00 0,93 0,00 130 12,5mm 85,00 595,00 239,53 FP
L1ID 82,50 95,00 0,59 093 7@12,5mm 130 12,5mm 85,00 595,00 267,35 F
L2D 82,50 95,00 1,09 093 130 125mm 130 12,5mm 85,00 595,00 296,30 F
L3D 82,50 95,00 2,10 093 250125mm 130 12,5mm 85,00 595,00 302,67 F
L4D 82,50 95,00 3,39 093 250 16 mm 130 12,5mm 85,00 595,00 304,35 F
LOAX 82,50 95,00 0,00 1,53 0,00 13016 mm 85,00 85,00 142,49 P
LIAX 82,50 95,00 0,59 1,53 70 12,5mm 1316 mm 85,00 85,00 192,40 P
L2AX 82,50 95,00 1,09 1,53 130 12,5 mm 1316 mm 85,00 85,00 215,49 P
L3AX 82,50 95,00 2,10 1,53 250 12,5 mm 13016 mm 85,00 85,00 249,16 P
L4AX 82,50 95,00 3,39 1,53 25016 mm 13016 mm 85,00 85,00 273,43 P
LOBX 82,50 95,00 0,00 1,53 0,00 13016 mm 85,00 255,00 177,14 P
L1IBX 82,50 95,00 0,59 1,53 70 12,5mm 13016 mm 85,00 255,00 246,25 P
L2BX 82,50 95,00 1,09 1,53 130 12,5 mm 13016 mm 85,00 255,00 273,75 P
L3BX 82,50 95,00 2,10 1,53 250 12,5 mm 13016 mm 85,00 255,00 323,57 P
L4BX 82,50 95,00 3,39 1,53 250 16 mm 13016 mm 85,00 255,00 335,05 FP
LOCX 82,50 95,00 0,00 1,53 0,00 13016 mm 85,00 425,00 235,23 P
L1CX 82,50 95,00 0,59 1,53 7012,5mm 13016 mm 85,00 425,00 307,86 P
L2CX 82,50 95,00 1,09 1,53 130 12,5mm 13016 mm 85,00 425,00 330,75 FP
L3CX 82,50 95,00 2,10 1,53 250 12,5 mm 1316 mm 85,00 425,00 351,71 F
L4CX 82,50 95,00 3,39 1,53 25016 mm 13016 mm 85,00 425,00 360,42 F
LODX 82,50 95,00 0,00 1,53 0,00 13016 mm 85,00 595,00 267,87 P
L1IDX 82,50 95,00 0,59 1,53 7@ 12,5mm 13016 mm 85,00 595,00 333,79 FP
L2DX 82,50 95,00 1,09 1,53 130 12,5mm 13016 mm 85,00 595,00 382,93 F
L3DX 82,50 95,00 2,10 1,53 250 12,5mm 13016 mm 85,00 595,00 371,46 F
L4DX 82,50 95,00 3,39 1,53 25016 mm 13016 mm 85,00 595,00 378,85 F
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As primeiras 20 (vinte) lajes deste bd foram aquelas com armadura principal constante de
0,93% (13 @ 12,5 mm), e indices de retangularidade e taxa de armadura secundaria variaveis.
Conforme mostrado pela Figura 8.73, € clara a contribui¢cdo da taxa de armadura secundaria em
grupos de lajes da mesma tipologia de pilar. Este ganho atinge o valor maximo de
aproximadamente 64% nas lajes de pilar B (85 x 255 mm — i = 3), inclusive com mudanga de

modo de ruptura de pungdo para flexdo (Figura 8.74).
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As ultimas 20 lajes deste bd foram as de armadura principal constante de 1,53 % (13 @ 16 mm)
e indices de retangularidade e taxa de armadura secundéria varidveis. Continua destacada a
contribuicao da taxa de armadura secunddaria na resisténcia ao puncionamento de todas as séries
de lajes lisas unidirecionais de concreto armado, havendo o maximo de aproximadamente 89%
de ganho de resisténcia da laje LOBX em relacdo a laje L4BX de pilar tipo B (85 x 255 mm —i
= 3), segundo Figura 8.75. Notada ainda a mudan¢a de modo de ruptura de puncao para flexao,

segundo mostra a Figura 8.76.

500 500
400 400
L4BX
= 300 L4AX = 300
) L3AX ) L3BX
A 200 \ A~ 200 L1BX
Lo
LOBX
100 LOAX “rSe— 100
L1AX L2BX
0 0
10 20 30 40 50 10 20 30 40 50
9 (mm) O (mm)
a) b)
500 500
400 400 L4DX
L4CX L3DX
300 ~ 300
z L3CX Z
= ~ L1DX
LODX L2DX
LOCX
100 S —— 100
L2CX
0 0
10 20 30 40 50 10 20 30 40 50
4 (mm)
O (mm) d
c) )
Figura 8.77 — Comportamento das lajes da série px = 1,53 % (FEM-CDP)
500
400
~ 300 ST oy
(4
é ’///I/ ', ', I’
=200 | 2 ) ;
1, U
I' ! ,'I
100 e
0
0 2 4 8
€ (%o)
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Em seguida, foi realizada uma analise do efeito das varidveis p e i no desempenho das lajes
deste bd. Conforme pode ser visto, tanto carga ultima quanto tensdo admissivel das lajes
recebem um acréscimo de resisténcia proporcional ao aumento da taxa de armadura secundaria
até um limite de aproximadamente 2%, o que mostra forte correlagdo e concorda com o
resultado verificado pelo codigo EC2 (2004), que limita a taxa de armadura longitudinal
também a aproximadamente 2%. Para taxas acima deste limite natural, os ganhos de resisténcia

se tornam insignificantes (Figura 8.77).
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Figura 8.79 — Influéncia de py na carga ultima e na tensdo das lajes computacionais

Em relacdo ao indice de retangularidade, ¢ percebido que este aumenta a carga ultima com
maior intensidade em indices de 2 até 5. A tensdo admissivel, por outro lado, tende a diminuir
como consequéncia do aumento do perimetro de controle (u;), que cresce proporcionalmente

ao indice de retangularidade (Figura 8.78).
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9. BANCO DE DADOS EXPERIMENTAL

O concreto convencional ¢ hoje um dos materiais mais utilizados na construgao civil, devido
ao baixo custo e a capacidade de se acomodar a distintas condi¢des de produgdo, muito embora
ainda possua algumas deficiéncias, por exemplo, a dificuldade de ocupar totalmente pegas

esbeltas densamente armadas e a baixa ductilidade, as quais sdo causas de varias patologias.

Dentre os diversos usos e aplicagcdes do concreto convencional, encontra-se a ligagao laje-pilar
denominada laje lisa. As lajes lisas podem ser consideradas como uma alternativa para edificios
de concreto, uma vez que permitem maior agilidade ao processo construtivo devido a
simplificacdo das formas e armaduras do pavimento. Além disso, reduzem custos com mao de

obra e fornecem versatilidade aos espacos construidos dos pavimentos.

O dimensionamento de lajes lisas ¢ feito utilizando-se recomendagdes apresentadas por normas
técnicas para projeto de estruturas de concreto, as quais sao fundamentalmente empiricas e
cujos resultados tendem a apresentar discrepancias. Podem ser calculadas com ou sem
armaduras de cisalhamento; neste ultimo caso, comportam-se de maneira fragil e podem
apresentar ruptura por puncao com carga inferior a de flexdo. Nessas situagdes, a resisténcia ao
cisalhamento ¢ um fator importante na verificagdo deste tipo de estrutura, sendo preponderante
na escolha da espessura da laje, geometria dos pilares, resisténcia a compressao do concreto e

escolha do uso da armadura de cisalhamento.

A previsdo da carga ultima de lajes lisas sem armadura de pung¢ao, segundo varias normas (NBR
6118, EC2,MC 2010 e ACI 318), pode ser feita pelo calculo da tensdo nominal de cisalhamento
que atua em uma dada superficie de controle, a qual pode ser chamada de superficie critica,
comparada a resisténcia ao cisalhamento do concreto por si sd. Ja nas lajes com armadura de
cisalhamento, a previsdo da carga de ruptura ¢ dada pela soma das contribui¢des do concreto e

do aco entre si.

Assim, torna-se de grande importincia avaliar os codigos normativos afim de proporcionar
indices quantitativos e qualitativos em relacdo a seguranca de tais estruturas, através do

concreto, que ¢ o meio aglomerante e ponto de maior fragilidade no tipo de ruptura por

puncionamento.
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9.1. Banco de dados Experimental

Para executar o teste e validar o modelo de previsao estabelecido desta pesquisa, este capitulo
tem como objetivo avaliar criteriosamente os resultados tedricos confrontados pelos resultados
experimentais de lajes lisas unidirecionais de concreto armado sem armaduras de puncdo e com
diferentes taxas de armadura longitudinal secundaria, cuidadosamente selecionadas para
compor um banco de dados com espécimes de variagdo significativa de parametros como altura
util, taxa de armadura de flexao, resisténcia do concreto e indice de retangularidade dos pilares.
Todas as lajes tiveram relag¢do a/d > 2,5 (para que ndo haja influéncia da transferéncia direta da
carga para o apoio) e foram carregadas simetricamente e apoiadas sobre um Unico pilar interno

(central).

As seguintes colunas podem ser encontradas no banco de dados:

Ix comprimento do vao ensaiado;

ly comprimento perpendicular ao vao ensaiado;

a distancia do eixo da carga ao eixo do apoio;

Jys tensdo de escoamento do ago;

fe resisténcia a compressao do concreto;

Es Modulo de elasticidade do aco;

a distancia de eixo a eixo da carga ao apoio;

Crmax maior dimensao do pilar;

Cmin menor dimensao do pilar;

pX taxa de armadura longitudinal na dire¢@o principal;
py taxa de armadura longitudinal na direcao secundaria;
dp altura util na direcao principal;

ds altura util na direcao secundaria;

Py carga ultima de ruptura da laje.

Modos de ruptura observados:

VC viga chata;

P puncionamento;

FP flexo-puncionamento;
F flexao.
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Os dados foram obtidos a partir dos trabalhos de Richart e Kluge (1939), Coin e Thonier (2007),
Oliveira (2003), Hawkin, Falssen e Hinojosa (1971), Regan e Rezai-Jorabi (1988), Ferreira
(2006), Carvalho (2006), Vilhena ef al. (2006) e Damasceno (2007). Todas essas pesquisas sao
experiéncias relevantes da literatura e em que os resultados de pequenos espécimes podem nao
ser totalmente representativos para as estruturas existentes devido ao size effect no
cisalhamento, o que leva a capacidades de cisalhamento relativamente menores para maiores

alturas da secao.

O banco de dados mostra concentragdo de pontos na regido com baixa altura util de se¢do
transversal ¢ uma taxa de armadura relativamente grande, como observado em outros bancos
de dados de cisalhamento disponiveis. Ao se comparar os resultados de um banco de dados com
as normas sugeridas, a variabilidade das propriedades dos materiais deve ser levada em conta.
Reineck (1997) aponta que diferentes corpos de prova podem apresentar diferencas na
resisténcia a tragdo de mais de 20% e até 30%. Portanto, dispersao semelhante pode ser esperada

em experimentos de cisalhamento.

Desta forma, apresenta-se o banco de dados de 38 lajes compiladas por meio de uma revisao
bibliografica da literatura nacional e internacional, tendo como principal conteudo as
caracteristicas dos ensaios de inumeras lajes solicitadas por uma carga central (pilar interno
retangular), bem como suas propriedades fisicas e geométricas gerais. Além disso, sdo descritos
os resultados experimentais de lajes ensaiadas a pun¢do com variaveis diversas, tendo
caracteristica comum a todos os ensaios a presencga da armadura de flexdo com taxa minima de

0,28%, conforme apresenta a Tabela 9.1.

A menor espessura das lajes apresentadas foi de 65 mm. Esse valor ¢ menor que o minimo
requerido por algumas normas, incluindo a NBR 6118 (2014), para lajes lisas, que ¢ de 160
mm. Ainda assim, sdo valores aceitos, devido a existéncia de poucos resultados deste tipo de
laje constante na literatura, e também pelo fato de que essa prescri¢do normativa leva em conta

arelagdo a/d e flechas maximas em servigo que ndo sdo restritas em laboratorio.
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Tabela 9.1 — Banco de dados de lajes lisas unidirecionais de concreto armado

Autor Laje Lx (mm) Ly (mm) a(mm) ds(mm) ps(%) dp (mm) p, (%) f.(MPa) fis (MPa) Es (MPa) Cpax (mm) Cpin (mm) P, (kN) Modo

S1-2 500,00 3096,00 250,00 127,00 0,98 140,00 0,91 25,60 305,00 200000,00 152,00 152,00 278,00 P
: S1-3 500,00 3096,00 250,00 127,00 0,98 140,00 091 25,60 305,00 200000,00 152,00 152,00 318,00 P

1 680,00 2500,00 340,00 74,00 1,10 85,00 1,07 25,80 530,00 200000,00  1000,00 200,00 257,00 VC

2 680,00 2500,00 340,00 77,00 0,30 85,00 1,59 30,40 530,00 200000,00  1000,00 200,00 272,00 VC
5 680,00 2500,00 340,00 77,00 042 8500 2,15 30,20 510,00 200000,00  1000,00 200,00 306,00 P
2 Sbis 680,00 2500,00 340,00 77,00 042 8500 2,15 30,20 510,00 200000,00  1000,00 200,00 312,00 P
6bis 680,00 2500,00 340,00 77,00 0,42 85,00 1,66 30,20 550,00 200000,00 700,00 200,00 250,00 P

7 680,00 2500,00 340,00 77,00 0,42 85,00 1,26 19,20 550,00 200000,00 400,00 200,00 165,00 VC

7bis 680,00 2500,00 340,00 77,00 0,42 85,00 1,26 19,20 550,00 200000,00 400,00 200,00 151,00 VC
L1b 1480,00 2280,00 740,00 90,00 1,08 108,00 1,08 59,20 749,00 234000,00 120,00 120,00 322,00 P
L2b 1480,00 2280,00 740,00 90,00 1,10 106,00 1,10 57,70 749,00 234000,00 240,00 120,00 361,00 P
3 L3b 1480,00 2280,00 740,00 90,00 1,09 107,00 1,09 59,40 749,00 234000,00 360,00 120,00 400,00 P
L4b 1480,00 2280,00 740,00 90,00 1,10 106,00 1,10 54,30 749,00 234000,00 480,00 120,00 395,00 P
L5b 1480,00 2280,00 740,00 90,00 1,08 108,00 1,08 67,00 749,00 234000,00 600,00 120,00 426,00 P
1 1900,00 2100,00 950,00 117,30 1,12 117,30 1,12 30,90 419,00 200000,00 305,00 305,00 391,00 F
4 5 1900,00 2100,00 950,00 117,30 1,12 117,30 1,12 27,40 419,00 200000,00 457,00 152,00 362,00 P
6 1900,00 2100,00 950,00 117,30 1,12 117,30 1,12 23,10 419,00 200000,00 457,00 152,00 342,00 P
14R 900,00 800,00 450,00 70,00 0,60 79,00 1,54 31,00 670,00 200000,00 75,00 100,00 77,00 P
15R 900,00 800,00 450,00 70,00 0,60 79,00 1,54 30,80 670,00 200000,00 150,00 100,00 86,00 P

> 17R 900,00 1000,00 450,00 70,00 0,60 79,00 1,51 31,00 670,00 200000,00 600,00 100,00 137,50 VC
19R 900,00 1000,00 450,00 70,00 0,60 79,00 1,51 29,00 670,00 200000,00 150,00 100,00 85,00 P
Lla 1600,00 1800,00 800,00 87,00 0,94 87,00 1,48 42,40 488,00 220000,00 85,00 85,00 174,00 P

6 L1b 1600,00 1800,00 800,00 87,00 1,18 89,00 1,48 51,40 488,00 220000,00 85,00 85,00 231,50 FP
Llc 1600,00 1800,00 800,00 80,00 1,48 87,00 1,48 43,50 488,00 220000,00 85,00 85,00 190,00 P
L1 1600,00 1800,00 800,00 85,00 1,32 90,00 1,32 52,50 676,00 646000,00 85,00 85,00 185,00 P
7 L2 1600,00 1800,00 800,00 85,00 1,32 90,00 1,32 51,90 676,00 646000,00 255,00 85,00 226,00 P
L3 1600,00 1800,00 800,00 85,00 1,32 90,00 1,32 49,60 676,00 646000,00 425,00 85,00 239,00 P
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Autor Laje Lx (mm) Ly (mm) a(mm) ds(mm) ps(%) dp(mm) p, (%) fc(MPa) f,,(MPa) Es(MPa) Cupsx(mm) Cppn (mm) Py (kN) Modo

L1A 1200,00 1000,00 600,00 60,00 1,20 65,00 1,20 27,40 773,00 259000,00 85,00 85,00 123,00 P
L1B 1200,00 1000,00 600,00 60,00 1,90 6500 1,20 27,40 773,00 259000,00 85,00 85,00 122,00 P

g L3A 1200,00 1000,00 600,00 60,00 1,20 65,00 1,20 32,40 773,00 259000,00 255,00 85,00 134,50  FP
L3B 1200,00 1000,00 600,00 60,00 1,90 65,00 1,20 32,40 773,00 259000,00 255,00 85,00 134,00  FP
L5A 1200,00 1000,00 600,00 60,00 1,20 65,00 1,20 30,90 773,00 259000,00 425,00 85,00 122,00 P
L5B 1200,00 1000,00 600,00 60,00 1,90 6500 1,20 30,90 773,00 259000,00 425,00 85,00 124,50 P
L1A 1600,00 1800,00 800,00 79,00 1,22 89,00 1,22 41,30 600,00 240000,00 85,00 85,00 188,50 P
L2A 1600,00 1800,00 800,00 79,00 1,22 89,00 1,22 40,00 600,00 240000,00 255,00 85,00 254,00 FP
L3A 1600,00 1800,00 800,00 89,00 1,09 99,00 1,09 39,70 600,00 240000,00 425,00 85,00 297,00 F
L4A 1600,00 1800,00 800,00 89,00 1,11 99,00 1,11 40,40 600,00 240000,00 595,00 85,00 325,00 F

? L1B 1600,00 1800,00 800,00 88,00 0,28 98,00 1,11 41,40 600,00 240000,00 85,00 85,00 172,00 P
L2B 1600,00 1800,00 800,00 81,00 0,31 91,00 1,21 42,00 600,00 240000,00 255,00 85,00 194,50 P
L3B 1600,00 1800,00 800,00 83,00 0,30 93,00 1,18 41,60 600,00 240000,00 425,00 85,00 232,00 FP
L4B 1600,00 1800,00 800,00 98,00 0,28 98,00 1,11 40,50 600,00 240000,00 595,00 85,00 254,50  FP
L1A 1600,00 1800,00 800,00 82,50 0,59 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 85,00 85,00 183,29 P
L1B 1600,00 1800,00 800,00 82,50 0,59 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 255,00 85,00 220,40 P
L1C 1600,00 1800,00 800,00 82,50 0,59 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 425,00 85,00 251,51  FP
L2A 1600,00 1800,00 800,00 82,50 1,09 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 85,00 85,00 208,38 P

10 L2B 1600,00 1800,00 800,00 82,50 1,09 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 255,00 85,00 242,48 P
L2C 1600,00 1800,00 800,00 82,50 1,09 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 425,00 85,00 298,38 F
L3A 1600,00 1800,00 800,00 82,50 2,10 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 85,00 85,00 271,69 P
L3B 1600,00 1800,00 800,00 82,50 2,10 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 255,00 85,00 271,20  FP
L3C 1600,00 1800,00 800,00 82,50 2,10 95,00 0,93 28,00 573,00 243830,00 425,00 85,00 303,86 F

Legenda de autores: 1- Richart e Kluge (1939); 2- Coin e Thonier (2007); 3 - Oliveira (2003); 4 - Hawkins et al. (1971); 5 - Regan e Rezai-Jorabi (1988); 6 - Ferreira (2006); 7 -

Carvalho (2006); 8 - Vilhena et al. (2006); 9 - Damasceno (2007); 10 - Lajes desta pesquisa (2022).
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9.2. Analise das Normas

Sao apresentados e discutidos os resultados das previsdes teoricas da carga caracteristica de
ruptura por puncao através das normas EC 2, MC 2010, ACI 318 e NBR 6118, apresentadas no

capitulo 3.3, em comparag¢do a carga verificada experimentalmente através do BD experimental.

Este estudo paramétrico € levado a investigar quais sdo as normas mais precisas para o calculo
da resisténcia ao puncionamento de lajes lisas unidirecionais sem armadura de cisalhamento,
com carga concentrada e pilares de centro retangulares de acordo com as normas supracitadas.
Os vaos variaram entre 500 e 3000 mm e os pilares retangulares de maior lado tiveram variagao
entre 85 e 1000 mm. As resisténcias caracteristicas dos materiais oscilaram entre 25 e 67 MPa
para concretos, € 305 e 773 MPa para armaduras. A espessura das lajes variou entre 79 e 140

mim.

A presente analise faz os apontamentos em termos de nivel de conservadorismo e inseguranga
das propostas estabelecidas anteriormente para descrever o critério de ruina de lajes lisas
unidirecionais sem armadura de cisalhamento. Para tal proposito, € julgado o pardmetro 4, que
relaciona os resultados experimentais e tedricos (Pu/Pnormas). Os valores de A serdo avaliados
segundo uma adaptagdo do critério de penalidade proposto por Collins (2001), o Demerit Points
Classification — DPC (Tabela 9.2). Nas analises, as normas sdo designadas, respectivamente,
pela sua nomenclatura oficial. Os resultados tedricos e experimentais, que definem o parametro
A, foram obtidos pelos métodos de céalculo das mesmas normas, conforme apresentado

anteriormente no capitulo 4.

Tabela 9.2 — Adaptagdo do critério de Collins (2001) - DPC

Valor Intervalo Classificacao Penalidade

<0,50 I Extremamente perigoso 10
10,50~0,85] I Perigoso 5
10,85~1,15] I Seguranca apropriada 0
11,15~2,00] v Conservador 1

>2,00 v Extremamente conservador 2

A Tabela 9.3 apresenta a classificacdo do banco de dados segundo o DPC em estudo. Observou-
se que a maioria dos resultados se encontra entre os intervalos III (]0,85~1,15]) e IV

(11,15~2,00]), sendo respectivamente de seguranca apropriada e conservador, e para os demais
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intervalos conforme ¢ mostrado graficamente entre a Figura 9.1 e a Figura 9.4. As normas que
apresentaram maiores penalidades foram a norma norte-americana ACI 318 (2014) e a proposta
de Oliveira (2003), com 43 e 47 pontos, respectivamente. As formulas da norma ACI 318 ndo
levam em consideracdo o size effect, a taxa de armadura e o indice de retangularidade dos
pilares, enquanto que as prescri¢des do autor citado utilizam o indice de retangularidade, porém
ndo calculam com precisdo a contribui¢dao da armadura longitudinal secundaria no aumento de

rigidez e resisténcia de lajes unidirecionais.

Ainda na Tabela 9.3, ¢ possivel visualizar a andlise de seguranca, em que se observa que a
maior parte de todas as normas apresentou resultados conservadores; o codigo EC2 possui 06
seis pecas contra a seguranca enquanto a NBR 6118 apresenta 23 (mais de 60%) das pecas no
Normas intervalo contra a seguranga. Com isso ainda apresentam penalidades muito elevadas
(acima de 20) segundo o critério de Collins (2001). Em relagdo aos resultados estatisticos, a
prescri¢ao que apresentou melhor desempenho, de forma geral, foi a norma EC2, com Média =
1,03, desvio padrao DP = 0,17 e coeficiente de variagado CV = 17,11%. A norma MC 2010 foi

menos penalizada, apresentando 40 pts.

Tabela 9.3 — Classificag@o segundo o critério de Collins (2001) — DPC
Norma ACI 318 (2019) EC 2 (2004) MC 2010 (2011) NBR 6118 (2014)

3 Média 1,45 1,20 1,15 0,95

i DP 0,37 0,20 0,44 0,16

8 CV (%) 25,62 16,29 38,59 17,29

H R? 0,69 0,84 0,35 0,79
MAPE (%) 28,23 17,31 35,43 15,85

o A<l 3,00 6,00 13,00 23,00

gn A>1 35,00 32,00 25,00 15,00

N total 38,00 38,00 38,00 38,00

~ Intervalo L;. Pe. L;. Pe. L;. Pe. Lj. Pe.

3 x<0,5 0,00 0,00 0,00 0,00 2,00 20,00 0,00 0,00

S 05<x085 1,00 5,00 0,00 0,00 800 40,00 11,00 55,00

£ 0,85<xs1,15 7,00 0,00 16,00 0,00 7,00 0,00 2500 0,00

S 1,15<x=2,00 27,00 27,00 22,00 22,00 20,00 20,00 2,00 2,00

g x>2,00 3,00 6,00 0,00 0,00 1,00 2,00 0,00 0,00

Total 38,00 38,00 38,00 22,00 38,00 82,00 38,00 57,00
Obs.: Lj. — Laje; Pe. — Penalidades; DP — Desvio Padrao; CV — Coeficiente de variagdo.
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O desempenho das hipoteses é apresentado da Figura 9.1 a Figura 9.4, que mostram as previsoes

de resisténcia dos modelos em relagdo aos resultados experimentais. Destaca-se o melhor

desempenho da norma europeia EC2, com fator de correlagio R?= 0,87, e mais proxima da reta

ideal 1/1 que seria a carga tedrica exatamente igual a carga experimental. A resisténcia ao

puncionamento das lajes lisas sofre influéncia principalmente da altura util da laje, perimetro

de controle e resisténcia a compressao do concreto. E limitada a uma tensdo méxima de

cisalhamento Vg4, no dimensionamento. Além disso, tem-se as contribuicdes de taxas de

armaduras secundarias e indices de retangularidade dos pilares que ainda ndo sao considerados

por nenhuma das prescricdes normativas apresentadas e que se refletem diretamente nos

graficos abaixo.
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Figura 9.1 — Dispersdo dos resultados ACI 318 (2019)
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Figura 9.2 — Dispersdo dos resultados do EC2 (2004)
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Figura 9.3 — Dispersdo dos resultados do MC2010 (2011)
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Figura 9.4 — Dispersdo dos resultados de NBR 6118 (2014)

A carga de ruptura tedrica demonstra-se mais conservadora, sobretudo segundo as normas ACI-
318 e MC 2010. A subestimac¢do maxima observada foi de 69% para a primeira e de 75% para
a segunda. Este resultado indica que a norma norte-americana carece de parametros para a
previsdao da resisténcia maxima a pungdo, por exemplo, taxa de armadura e indice de
retangularidade dos pilares e a MC 2010 tende a apresentar resultados mais imprecisos de

rota¢do quando se trata de lajes unidirecionais.

A Figura 9.5 apresenta a variabilidade de resultados por meio do boxplot, que exibe os valores
minimos, maximos, primeiro quartil (Q1) com valores até 25% menores que a média e segundo
quartil com valores até 25% maiores que a média da amostragem. Este ¢ um grafico do tipo
exploratdrio, usado para demonstrar a distribuicao de base de dados criado por John W. Tukey.
Na mesma figura, destaca-se o comportamento da norma EC2 com melhor distribui¢ao, em que
a mediana ficou mais préxima de 1,0 e os valores mdximos nao ultrapassaram 1,4 e 0,6 (sem

discrepancias ou outliers) e ainda com maior parte com resultados acima de 1,0, o que torna as
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normas adequadamente seguras do ponto de vista estrutural para lajes lisas unidirecionais de
concreto armado sem armadura de cisalhamento. Atengdo especial precisa ser dada a norma
MC 2010, que apresenta determinados dados maximos acima de 1,7 da relagdo experimental-
teorico, e a dispersdo de pior qualidade, o que foi observado anteriormente na analise estatistica

e analise de seguranca.

A Figura 9.5 mostra graficamente o desempenho das normas, em que se coloca em posicao de
destaque a norma NBR 6118 que, apesar de ter média muito proxima de 1,0, apresentou valores
extremos entre 0,61 e 1,38 e quartis simetricamente distribuidos em valores distantes 13% da

média.

0,00

ACI318 NBR6118 EC2 MC 2010

Figura 9.5 — Boxplot de todas as prescri¢des estudadas
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10. HIPOTESE E TEORIA PROPOSTA

10.1. Regressao nao linear

Segundo Lessman (2015), modelos de regressao sao usados para descrever o comportamento
de uma varidvel aleatdria y como uma fungdo de condicionantes x chamadas de varidveis
explicativas, covariaveis ou estimulos. Com tais modelos, busca-se encontrar e descrever
padroes de homogeneidade dentre a heterogeneidade encontrada em um conjunto de
observacdes de y. Tal procedimento permite: explicar, ao menos parcialmente, o
comportamento de y; quantificar a influéncia das condicionantes em y; selecionar, mediante
algum critério, as condicionantes relevantes; predizer o comportamento de y para estados
observados e também nao observados das condicionantes x; e, por fim, avaliar a incerteza

associada a esse processo.

Para Hosmer e Lemeshow (2000), como alternativa, é possivel assumir: uma regressao
polinomial, por exemplo, uma forma linear ou quadratica; uma ligagdo ndo identidade, por
exemplo, exponencial; ou algum modelo intrinsicamente ndo linear, por exemplo, dado por
algum sistema de equacdes diferenciais. Essa discussao sugere que modelos lineares estendidos
devem considerar relagdes nao lineares entre y e x, heterogeneidade de variancias e nao
normalidade, possivelmente nessa ordem de relevancia. Como mostrado na Figura 10.1 para o

seguinte modelo ndo linear da Equacdo 10.1.

Yi/xi~Nlp;, 0]
0,x Equagao 10.1
617 + X

wi = g(Bo, Br, xi) =

(— Q(Y[x) = n(x,0)

E(Y|x) [Y|x] ~ Normal(j,0)

1 0,x
1 0y + x

! x

Figura 10.1 — Modelo de regressdo ndo linear (Zeviani et al. ,2013)
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Em que esta ¢ uma fungdo nao linear do vetor de pardmetros 8 = (6, 0,). A distribui¢do de y
¢ suposta gaussiana o que implica em erros aditivos a fun¢do média sendo ainda possivel

escrever o0 modelo na forma alternativa:

/ 0,x 4

}/' X; = e;

YT, 4 x ! Equagio 10.2
e;~N(0,02)

O modelo apresentado, portanto, pode ser dito um modelo ndo linear de y como fungao de x, ou
equivalente, um modelo linear generalizado com distribui¢do gaussiana, funcdo de ligagdo

inversa e covariavel 1/x.

Os modelos de regressdo sdo amplamente aplicados em diversas areas de conhecimento para
descrever uma variavel resposta y em fun¢ao de uma variavel explicativa x. O modelo estatistico
¢ linear se a quantidade de interesse ¢ fun¢do linear dos parametros, em contrario, ¢ ndo linear.
Por exemplo, em estudos de flexao simples, o momento fletor resistente de uma armadura em
uma se¢do retangular de concreto armado como fung¢do da linha neutra (x) pode ser obtida com

o uso Equagdo 10.3, linear.

M = A 'fys (d—04-x) Equacdo 10.3

O modelo acima ¢ linear nos parametros da equagdo (ax+b). No entanto, a distribui¢do da
tens@o no concreto (Equagdo 10.4) tem parametros ndo lineares como a deformagdo do
concreto. Uma vez que pelo menos um dos parametros aparece de forma nao linear, o modelo
¢ ndo linear. Tendo como principais vantagens, em relacdo ao modelo linear, que sua escolha
estd associada a conhecimento prévio sobre a relacdo a ser modelada e geralmente apresenta

interpretacdo pratica para os parametros utilizados.

g \? N
0. =085 f.4- [1 — (1 — 0,002) l Equagio 10.4

Os modelos apresentados a seguir, extraidos de Zeviani et al. (2013), seguem o mesmo
comportamento visto anteriormente na Figura 8.77, ou seja, logaritmico, exponencial e

logistico. Os autores consideram estas generalizagdes supracitadas; assim, esses modelos
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podem ser usados para criagdo de um modelo de previsdo doravante chamado de “v” do
comportamento de carga ultima (P) e tensdo (V) segundo a variacdo da taxa de armadura

secundaria (py).

v=(a+b-logp,) Equagdo 10.5
v=|(a—b-ch)| Equagdo 10.6

la — bl
v = +b) Equagéo 10.7

1+ (py/Xo0)*

Dessa forma, algoritmos de uma ou outra metodologia podem ser usados para ajustar o modelo
para um determinado conjunto de dados e devem fornecer resultados equivalentes, retornando
as mesmas estimativas (apos reparametrizagoes) e valores preditos. Na linguagem R, pode-se
fazer o ajuste com funcdes como NLS (Nonlinear Least Squares) ou GLM (Generalized Linear

Models).

Aqui, foi usada a simulagdo computacional Generalized Reduced Gradient (GRG), arbitrando-
se os valores iniciais dos parametros de cada modelo como iguais a 1,0. Os parametros do
modelo foram ajustados até que a concordancia entre os dados estimados-observados fosse
razoavelmente boa, ou seja: R? = 1,0; CV < 10%; MAPE < 10% e SQE = minimo. Esses
parametros sao suficientes para encontrar um bom ponto de convergéncia para o refinamento

ndo linear.

Assim, as estimativas de parametros iniciais foram criadas com algoritmos hibridos que usam
randomizacao e elitismo, através das fungdes macro e solver GRG do Microsoft Excel. Por sua
vez, tem-se os parametros para cada modelo de regressao analisado, conforme apresentado nas
equacdes a seguir, com destaque para o modelo logistico que se adapta perfeitamente a taxa de
armadura secundaria nula, resultando em um indice 1,0, ao contrario dos modelos exponencial
e logaritmico. Os resultados estatisticos da relagao carga tltima computacional por carga tltima

estimada sdo apresentados na Tabela 10.1 e da Figura 10.2 a Figura 10.4.
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_v-0,18

MI—T'u'd'gp'fc'

Sendo: v=154+041- logpy
v-0,18
My, =T.u.d.3/p.fc.
Sendo: v=171-0,61"-0,34Py
0,18 5
M”I:m.u.d. pf;:
Sendo:
0,41 — 0,67]
= Tz T 0,67

1+ (py/0,54)

Equacdo 10.8

Equacdo 10.9

Equacgao 10.10

Equagao 10.11

Equagdo 10.12

Equagdo 10.13

Tabela 10.1 — Desempenho estatistico de Pcomputacional / Pieorico d0s modelos de regressao

M; M Min
MEDIA 1,01 1,01 1,00
DP 0,09 0,07 0,07
A<l 20,00 20,00 21,00
=1 20,00 20,00 19,00
Ccv 8,56 7,50 7,51
R2 091 0,93 0,93
MAPE 6,24 6,15 6,11
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Figura 10.4 — Comportamento grafico do modelo 111
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10.2. Equacao proposta

Considerando os resultados apresentados pelos modelos de regressao ndo linear até aqui
estudados, foi selecionada a op¢dao modelo III (Equagdo 10.12 e Equacao 10.13), pelo melhor
desempenho estatistico aplicado ao BD computacional, em lajes lisas unidirecionais de concreto
armado apoiadas sobre pilares retangulares centrais gerando ganhos de tensao resistente da

ordem de 0,15 MPa, conforme apresentado pela Figura 10.5

1,0
f.=20~50 MPa
d, =74 ~101 mm
d,=85~118 mm
) i=1~7
[=¥
=S
<05
=]
2 O O °
o o - - 8
% °
0,0
0 1 2 3

py (%)

Figura 10.5 — Evolugdo da tensdo com a taxa de armadura secundaria

Nesse sentido, a colaboracdo da taxa de armadura secundéria se estabelece em y = / para taxa
nula, e y =1,58 para taxa de 2 %. Em casos de auséncia de armadura secunddria, a equagdo se
reduz ao indice 1, ndo interferindo na resisténcia final da estrutura. E desta forma, a proposta
implementa a contribui¢do da armadura em ganho de até 58,0 %, o que concorda
aproximadamente com a contribuicdo observada nas simulagdes computacionais e
experimentais desta pesquisa, de acordo com as equagdes simplificadas mostradas na Figura

10.6.

Quando testada e validada no BD experimental (considerando somente as lajes que rompem por
pungao), a proposta desta tese supera estatisticamente todas as normas estudadas, inclusive com
boa acuracia (MAPE = 8,8 %) e melhor coeficiente de variacdo (CV = 11,8 %). Em relacdo a
seguranga, apresenta mais de 70,0 % de respostas seguras (A > 1,0), frente 4 norma NBR 6118,
que apresenta a maior parte dos resultados como inseguros (A < 1,0). E, segundo o critério de
Collins (2001), a proposta apresentou 79,0 % das respostas dentro do intervalo de seguranca
(Penalidade 0,00) e a menor penalidade total: apenas 12 pontos, conforme ilustrado na Tabela

10.2.
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o

Figura 10.6 — Comportamento dos modelos de regressao ndo linear

1
[1.71—0.61-(0.34p y)]
= 0.5¢
(1.5+.41 log(py

1

Py

Tabela 10.2 — Resumo dos resultados do BD experimental

Norma ACI 318 EC2 MC 2010 NBR 6118 PROPOSTA
(2019) (2004) (2011) (2014) (2022)
Média 1,45 1,20 1,15 0,95 0,95
E DP 0,37 0,20 0,44 0,16 0,11
% CV (%) 25,62 16,29 38,59 17,29 11,30
5 R? 0,69 0,84 0,35 0,79 0,91
MAPE (%) 28,23 17,31 35,43 15,85 10,58
‘ A<1 3,00 6,00 13,00 23,00 25,00
%ﬂ r>1 35,00 32,00 25,00 15,00 13,00
total 38,00 38,00 38,00 38,00 38,00
j Pe. Lj. Pe. Lj. Pe. Lj. Pe L Pe.
= x<=0,5 0 0 0 2 20 0 0 0 0
§ 0,5<x<=0,85 0 0 8 40 11 55 4 20
\é/ 0,85<x<=1,15 16 0 7 0 25 0 33 0
% 1,15<x<=2,00 27 27 22 22 20 20 2 2 1 1
© x>2,00 0 0 1 2 0 0 0 0
Total 38 38 38 22 38 82 38 57 38 21
Obs.: Lj. — lajes; Pe. — Penalidades; DP — Desvio Padrao; CV — Coeficiente de variagdo.
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Graficamente, ¢ possivel visualizar a melhor precisdo e acuracia do modelo proposto,
representado por média segura (Figura 10.7), valores extremos mais proximos da média, entre
0,83 e 1,35 e finalizando com quartis 0,99 e 1,11 (Figura 10.8), tendo entdo o melhor

desempenho dentre as demais equagdes.
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Figura 10.7 — Dispersdo de resisténcia experimental x resisténcia tedrica
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Figura 10.8 — Comparagédo boxplot da proposta final

Paralelamente aplica-se a proposta de equag@o as nove lajes ensaiadas e compara-se as normas
técnicas para verificagdo de quais os melhores resultados. Observa-se, entdo, que a maioria das
normas continua sendo muito conservadora, enquanto a proposta desta pesquisa mostra média
apenas 6,0 % acima do valor de referéncia, com menor coeficiente de variagdo (7,7 %), maior
coeficiente de determinagdo (0,91) e menor erro médio absoluto percentual (8,1 %), conforme

apresentado na Tabela 10.3.
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Tabela 10.3 — Resumo dos resultados das nove lajes

ACI318 NBR6118 EC2 MC2010 PROPOSTA

. MEDIA 1,91 1,15 1,43 1,49 1,06
S DP 0,27 0,09 0,12 0,40 0,08
% CV (%) 13,96 8,27 8,27 26,77 7,73
z R? 0,43 0,82 0,82 0,45 0,91
MAPE (%) 46,9 12,3 29,9 29,1 8,10
' A<l 0,00 0,00 0,00 0,00 2,00
%" >=1 9,00 9,00 9,00 9,00 7,00
TOTAL 9,00 9,00 9,00 9,00 9,00
Lj. Pe. Lj. Pe. Lj. Pe. Lj. Pe. L. Pe.
~ x=05 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
S 05xs08 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Té’ 0,85<x=1,15 0 0 7 0o 0 0 1 0 8 0
= L15<x=2,00 6 6 2 2 9 9 7 7 1 1
O x>2,00 3 6 0 0 0 0 1 2 0 0
TOTAL 9 12 9 2 9 9 9 9 9 1

Obs.: Lj. — lajes; Pe. — Penalidades; DP — Desvio Padrao; CV — Coeficiente de variagao.

Por fim, tem-se a seguinte hipdtese/tese validadas:

e ‘o ganho de resisténcia proporcionado pela armadura secundaria (p,) com taxa de 0 <
py < 2,0 %, valido para concretos de resisténcia convencional de 20 < f, < 50 MPa e
pilares de indice de retangularidade de 1,0 < i < 7,0, varia de 0 a 58,0 %. E se apresenta
matematicamente de forma simplificada conforme a Equacdo 10.14 aplicada na
Equacao 10.15 para casos de calculo e dimensionamento de lajes lisas unidirecionais de
concreto armado com pilares retangulares simétricos e diferentes taxas de armadura

secundaria.”

1/3 2
V= 7t 3 Equagdo 10.14
1+ (py)3
0,18 s )
Ppropzl_vz'u'd' pfek Equagdo 10.15
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Em que:

. dy+d
d — altura util, que pode ser calculada como % (mm);

0,14
A=093- (C"i%) para pilares retangulares com cmax perpendicular a vao principal (x) (mm);

u — perimetro de controle medido a 2d da face do pilar (mm);

py — taxa de armadura longitudinal secundaria, maximo 2,0 %;
p — taxa de armadura longitudinal, podendo ser calculada como ,/py - p,,, maximo 2,0 %;

fc — resisténcia a compressao do concreto, valida para 20 < f. < 50 (MPa);

k=1+ ’? com d (mm), maximo 2,0 ;

v — fator de contribui¢do da armadura longitudinal secundaria vélido para 0 < p,, < 2,0 %.
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11. CONCLUSOES

11.1. Programa experimental

Conclui-se que o programa desenvolvido em laboratorio atendeu adequadamente a necessidade
da pesquisa e representou o fendmeno do puncionamento associado a flexdao simples de lajes
lisas unidirecionais de concreto armado, assim como proporcionalmente em situacdes reais de

obras da construcao civil.

As dimensdes (1800 x 1800 x 120) mm, taxa de armadura principal (= 1,0 %) e taxas de
armadura secundaria (= 0,5 %; 1,0 % e 2,0 %) e pilares de indices de retangularidade 1,3 e 5
(85 x 85 mm; 85 x 255 mm e 85 x 425 mm) tiveram desempenho adequado, pois foram capazes
de mostrar os diferentes tipos de comportamentos de puncao, flexo-punc¢do e flexdo das lajes,

sem perda de nenhum dos nove espécimes ensaiados em laboratorio.

Os modelos de strain gauge, LVDT, célula de carga, cilindro hidraulico e sistema de aquisi¢ao
de dados utilizados foram adequadamente funcionais, permitindo o registro de historicos de
deformagdes, deslocamentos e cargas durante todos os ensaios. Através desses modelos, foi
possivel analisar a ductilidade e rigidez das pecas, de modo a destacar as minimas diferencas

possiveis entre os resultados.

O sistema de ensaio com tirantes e vigas metalicas furadas de reacdo foi suficiente para
representar as condicdes de contorno das lajes em situagao de apoio unidirecional. Foram
apresentados deslocamentos maximos (em torno de 30 mm) no meio do vao e médios (em torno
de 15 mm) nas bordas livres das lajes. Foi observada fissuracdo bastante evidente e tipica dos
modos de ruptura com formagao do tronco de cone de pun¢ao e, como nos casos das lajes L3B
e L3C, inclusive com a formagao das duas fissuras paralelas ao pilar, comuns ao modo de
ruptura por flexdo unidirecional. Esse resultado mostra que o sistema ¢ indicado para o estudo

de lajes lisas unidirecionais em pesquisas futuras.
As deformagdes na superficie de concreto sdo muito baixas e ndo alcancam as deformagdes de
esmagamento (3,5 %o). Isto ocorre devido a resposta suficiente da resultante de compressao do

concreto para a faixa de laje solicitada sobre o pilar simétrico, o que proporciona o equilibrio
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necessario para secoes normalmente armadas ou subarmadas de taxas de armadura de até 2%,

aproximadamente.

Foram monitoradas 3 camadas de barras de armaduras de cada dire¢ao; este monitoramento se
mostrou satisfatdrio para a verificagdo da distribuicdo das deformacdes ao longo das placas. Foi
possivel perceber que a formagao do tronco de cone aumenta a deformagao na armadura central
porque a projeta para fora do macigo da laje. Além disso, observou-se que uma laje
unidirecional sujeita a pun¢do s6 assume um comportamento mais dictil quando no minimo

2/3 das armaduras principais alcancam 100% da deformagao de escoamento.

O corte das lajes revelou uma formagdo bem caracteristica do tronco de cone em todas elas e
varia¢do do angulo de inclinac¢do da fissura critica até que esta toque a camada de armadura
principal. Em geral, constatou-se que menores taxas de armadura secundaria levaram a menores
inclinagdes da fissura critica, o que pode sugerir, para trabalhos futuros, que novos modelos

tedricos podem ser adaptados com o uso de modelos de perimetro critico.

Os resultados experimentais indicaram que, em lajes lisas unidirecionais com armadura
secundaria elevada (taxa de 2%), pilares retangulares e com carregamento simétrico, ha o
aumento de rigidez e capacidade de carga ultima, ¢ mudanca no modo ruptura, que passa de
puncdo para a flexdao. Como pdde ser visualizado nos grupos de lajes tipo 4 e B, para taxas de
armadura secundaria de 0,5% ndo houve escoamento (&, = 2,35%o0) de armaduras principais.
J4 nas mesmas lajes, porém quando tinham taxa de armadura secundaria de 2%, houve o

escoamento das armaduras principais.
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11.2. Programa computacional

O Finite Element Method (FEM) e o Concrete Damage Plasticity (CDP) sao satisfatoriamente
adequados para a andlise de lajes lisas unidirecionais de concreto armado com carregamento
simétrico, com elementos 73D2 para modelagem das barras e C3D4 para modelagem dos
solidos em discretizagdo de malha de 40 mm, desde que devidamente alimentados com dados

dos materiais e calibrados para as condi¢des de contorno do sistema estrutural analisado.

E possivel realizar modelos computacionais inteiros de lajes lisas unidirecionais de concreto
armado e obter resultados satisfatérios quando comparados as respostas das nove lajes
experimentais, com coeficiente de determinagao (R?) 0,90 e média do erro absoluto percentual
(MAPE) de 5,4 %. Os modelos computacionais tendem a ser mais rigidos, porém apresentam
cargas finais muito proximas das experimentais (com Pu/Pfem-cdp proximo de 1). Isto se deve ao
fato de esses modelos computacionais representarem a perda de rigidez provocada pela
fissuracdo do concreto de maneira aproximada pelo dano. O padrao de fissuracao superficial e
transversal se mostrou semelhante ao observado no laboratério, inclusive concordando com

modos de ruptura de puncao.

O modelo de Y4 ¢é perfeitamente adequado e eficiente; reduz os custos computacionais e
apresenta resultados idénticos aos experimentais. Desta forma, oferece uma forma inédita de
modelagem de lajes lisas unidirecionais que pode ser utilizada por estudantes e engenheiros da
area de andlise e dimensionamento de lajes lisas unidirecionais de concreto armado com pilares

retangulares simétricos.

11.3. Normas técnicas

Quando comparados ao BD experimental (Capitulo 9), os resultados das normas se apresentam,
de forma geral, muito dispersos. A maior parte das normas, com exce¢do da NBR 6118, tende
a subestimar a resisténcia a puncao de lajes lisas unidirecionais de concreto armado com
diferentes taxas de armadura secunddria e pilares retangulares, ao passo que despreza a

contribui¢cdo da armadura secunddria presente na laje.
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A norma brasileira NBR 6118 apresenta precisdo média (R? = 0,79 e MAPE = 15,9 %) e baixa
acuracia; com destaque, apresenta 60,0 % das previsdes inseguras (Pu/Pnorma A<I), 0 que € um

dado preocupante e que precisa ser revisto e atualizado tao logo possivel.

O modelo de calculo do MC 2010 ¢ inteiramente baseado na rotagdo da laje; mostra-se bastante
eficaz para a previsdo de resisténcia de lajes bidirecionais em que as rotagdes sdo
proporcionalmente menores devido a maior rigidez dos apoios - diferentemente dos casos de
lajes unidirecionais em que as previsdes ficam muito distantes das cargas experimentais. E desta

forma, apresenta, em relagao a Pu/Pnorma, 0s valores de R = 0,35 e MAPE = 35,4 %.

A norma ACI 318 tende a subestimar e manter uma reserva de resisténcia muito elevada com
2>1,45. Apresentou, também, valores muito baixos de precisdo e acurdcia, com R? = 0,69 e

MAPE = 28,2 %.

A norma EC 2 apresenta o melhor desempenho dentre as normas analisadas, pois ¢
razoavelmente segura (média de lambda = 1,20); no entanto, ainda apresenta baixos valores de

precisdo (R? = 0,84) e acuracia (MAPE = 17,3 %).

11.4. Contribuicoes para a estimativa de resisténcia

O modelo de equagao logistico proposto ¢ adequado, pois assim como observado no capitulo
8, a taxa de crescimento € perceptivel até¢ um limite de p, = 2,0 %; apos esse limite, a
contribuicdo da taxa de armadura secundaria passa a ser desprezivel. Uma equacdo de
crescimento populacional se eleva até um tamanho especifico da populagdo; apds esse limite,
ela se estabiliza. O mesmo acontece com a armadura secundaria, que contribui para que a
resisténcia a pun¢do da laje aumente até¢ um limite de 2,0 % de armadura, além do qual ndo ha

mais ganho significativo de desempenho da peca.

Conforme demonstrado no Capitulo 10, o modelo ¢ estatisticamente adequado, seguro e pouco
penalizado pelo critério de Collins (2001), pois acrescenta a contribuicao da taxa armadura
secundaria entre 0 e 2,0 % de forma nao linear, aumentando a capacidade resistente da laje em
até 50,0 % aproximadamente. E valido para concretos entre 20 ¢ 50 MPa, taxas armadura
principal e secundaria entre 0 ¢ 2,0 %, pilares quadrados e retangulares de indice (cmax/Cmin) até
7.
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11.5. Recomendacoées para trabalhos futuros

Dentro do escopo do tema de lajes lisas unidirecionais de concreto armado com pilares

retangulares centrais e armadura secunddria varidvel, esta pesquisa contribuiu para

identificacdo de aspectos relevantes e decisivos para a verificagdo e projeto. Porém, certas

variaveis ainda precisam ser estudadas e desta forma sugere-se:

Realizar andlises experimentais para verificar a influéncia de cargas proximas ao apoio
(a/d < 2,5) nas lajes lisas unidirecionais de concreto armado com armadura secundéria
variavel;

Realizar ensaios para estudar a contribui¢do de estribos e/ou studs (armadura
transversal), buscando uma taxa de armadura de puncao otimizada;

Verificar experimentalmente a influéncia da dire¢ao do pilar, fazendo cmar paralelo ao
vao principal (x) em lajes unidirecionais com armadura secundaria variavel;

Analisar através de modelagem computacional ndo linear os efeitos da contribuicao
armadura secundaria nas mesmas lajes desta pesquisa quando usados pilares de se¢ao
transversal circular;

Analisar através de modelagem computacional ndo linear os efeitos da contribuicao
armadura secundaria nas mesmas lajes desta pesquisa quando usados pilares de se¢ao
transversal em “L”;

Verificar o desempenho de outras normas técnicas como DIN 1045, BS 8110, CSA A23,

EHE 08 e JSCE 15 comparadas a modelos experimentais € computacionais.
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13. ANEXOS

13.1. Memoria de calculo - modelo
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Modelos de calculo:

* Identificagdo: Laje modelo (BRANCO, 2022)

Dados:
dy = 95mm dy = 82.5mm
d, +d
di= —— ~88.75-mm
2
a:= 85mm <-—menor lado do pilar b := 85mm <-—maior lado do pilar
A= 1600mm 1, := 1600mm<---vao principal 1y = 1800mm  <-—vao secundario
fck = 28MPa fys = 573MPa Eg := 243.83GPa
Py = 0.93% Py = 0.59%
pi=Px Py = 0.741-% pr=1p
3 2
Ag = p-dy-1=1.126 x 10"-mm
Aq
— =0.741-%
d,1
P, = 183.29kN
Plex = 202.9kN
2 - Perimetros de controle:
L c | 1 ¢ | 1 c |
et | | | |
N T s e 7
| | | ()
\ \ \ \ \ |
Uy | | U | | ug \ \
\ \
\ \
uk\ 12y R L***J dn
1 ~_ _ _ 1~
I I
NBR 6118/ EC2 ACI 318 MC 2010
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ACI 318

bo = 2-(a + b) + 4d = 0.695-m

EC2/NBR 6118

up:=2-(a+b)+4mwd=1455x 103~mm

MC2010

by=2-(a+b)+md=618816-mm

3 - Verificagao ACI 318 (2011):

b N . .

B:=—=1 <-—-- (22.6.5.2) relacdo entre o maior e o menor lado do pilar.
a
oy = 40 <— (22.6.5.3) The value of alfa(s) is 40 for interior columns, 30 for
edge columns, and 20 for comer columns.

\Y ! 1+ 2 [f \/MP bn-d = 163.193-kN

= — —_— . . a. . = . .

cl 6 3 ck 0

121 b

Vi = —| —— + 2 |- [T /MPa-by-d = 193.327-kN
0

VC3 .

1
ek Do-d-/MPa = 108.795 kN

Pacy = min(Vep, Vep, Ves) = 108.795-kN

4 - Verificagdo NBR 6118 (2014):
1 2

K= 14 |22 ) s01
Y J d

3 3
VRK eNBR = 0:18:(K)-(100-p-fyy ) -MPa” = 1.237-MPa

fck

———— |'[2+(a + b)]-d = 202.573-kN
250MPa

VRmaxNBR = 0'27'fck'(1 -

PNBR = |(VRiceNBRU19) if VRKoNBRU1'd < VRmaxNBR = 159.76-kN

VRmaxNBR otherwise
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5 - Verificagio EUROCODE 2 (2004):

Ye=1 k=015 Ocp = 0MPa
20 20
K= f1+ [222 if 1+ [ <2 =2
d d
2 otherwise
0.18
C =——=0.18
Rd.
C ,\{C
. -3
PEC2 = |p if p<2 =7.407x 10

2 otherwise

1

3 3
VRk cEC2 = Crd.c'k(100-ppco-fok) " "MPa™ + kj-0g, = 0.989-MPa

fck

V =03f,|1-—
RmaxEC2 ck ( 250MPa

j-[Q-(a + b)]-d = 225.081-kN

Ppca = |(VRkcEC2U1'd) if VRKcEC2U1d < VRmaxECc2 = 127.748-kN

VRmaxECZ otherwise

6 - Verificagao MC 2010 (2011):

k.=1

e para pilares de centro

bMC2010 = Ke'by = 618.816:mm

dg = 19mm
ng = 16mm
32 32
kgg = if 20.75
dgo ﬁ dgo g
mm mm mm mm

0.75 otherwise

=0914

Ifthe size of the maximum aggregate
particles is not less than 16 mm, this
parameter may be

taken as kdg=1.0.
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1 := 0.014rad  (Obtida por andlise ndo linear)

1 . 1
kw = if <0.6 =0.396

d d
1.5+ 0'9kdg'¢'ﬁ 1.5+ 0.9kdg~ﬂ)~ﬁ

0.6 otherwise

VRkMC2010 = Ky [f./MPa = 2.098-MPa

PrC2010 = Ky Tk VMPa-byegp-d = 115.211-KN

7 - Teoria da fissura critica (MUTTONI, 2008):

1

2
bnpc2010°4 fek MPa

3
V. =— = 142.223-kN
TFCC
4 -d
8 - Verificagdo Oliveira (2003):
b 0.14
A= O.93-(Ej =0.924

1 2

0.18 200mm 3 3
PO = (Tj~(1+ ’ . j-(lOO-prk) ‘MPa~ -u;-d = 172.827-kN

9 - Verificagao Pflex:

2 fys
my 1= Pyfygedy | 1= 059 p = | = 42.693-kN

ck
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4.1,-m

u
Phlox= . = 202.898-kN
X
10 - Resultados:
Pyvica01o =115211kN Prpcc =142.223kN P, =18329kN Prex =202.898-kN
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13.2. Dados da modelagem FEM-CDP
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TENSAO x DEFORMACAO INELASTICA CONCRETO (COMPRESSAO)

11.62471
20.00505
25.33322
27.78652
28.00000
27.52879
24.71166
19.47564
14.00000
7.73687
5.40597
4.01632
3.11274
2.48873
2.03817
1.70145
1.44278
1.23954
1.07681
0.94441
0.83519
0.74401

0.00000
0.00025
0.00055
0.00096
0.00115
0.00147
0.00207
0.00277
0.00335
0.00421
0.00480
0.00535
0.00588
0.00641
0.00692
0.00744
0.00795
0.00845
0.00896
0.00946
0.00997
0.01047
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TENSAO x ABERTURA FISSURA CONCRETO (TRACAO)

1.746
1.380
1.096
0.881
0.721
0.601
0.513
0.447
0.396
0.357
0.325
0.298
0.273
0.251
0.230
0.209
0.189
0.170
0.152
0.134
0.117
0.100
0.085
0.070
0.057
0.045
0.033
0.022
0.013
0.004

0.0000
0.0100
0.0200
0.0300
0.0400
0.0500
0.0600
0.0700
0.0800
0.0900
0.1000
0.1100
0.1200
0.1300
0.1400
0.1500
0.1600
0.1700
0.1800
0.1900
0.2000
0.2100
0.2200
0.2300
0.2400
0.2500
0.2600
0.2700
0.2800
0.2900
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DANO CONCRETO x DEFORMACAO INELASTICA CONCRETO (COMPRESSAO)

0.00000
0.09037
0.14751
0.21570
0.24682
0.29850
0.40115
0.53177
0.65667
0.81297
0.87638
0.91409
0.93789
0.95363
0.96446
0.97216
0.97778
0.98198
0.98518
0.98766
0.98962
0.99119

0.00000
0.00025
0.00055
0.00096
0.00115
0.00147
0.00207
0.00277
0.00335
0.00421
0.00480
0.00535
0.00588
0.00641
0.00692
0.00744
0.00795
0.00845
0.00896
0.00946
0.00997
0.01047
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DANO x ABERTURA FISSURA CONCRETO (TRACAO)

0.000000
0.209863
0.372108
0.495215
0.587345
0.655718
0.706385
0.744205
0.772953
0.795467
0.813815
0.829458
0.843387
0.856246
0.868425
0.880140
0.891491
0.902500
0.913152
0.923407
0.933220
0.942549
0.951361
0.959632
0.967350
0.974515
0.981135
0.987226
0.992811
0.997918

0.0000
0.0100
0.0200
0.0300
0.0400
0.0500
0.0600
0.0700
0.0800
0.0900
0.1000
0.1100
0.1200
0.1300
0.1400
0.1500
0.1600
0.1700
0.1800
0.1900
0.2000
0.2100
0.2200
0.2300
0.2400
0.2500
0.2600
0.2700
0.2800
0.2900
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CONCRETO

DENSIDADE 2.4E-009
MODULO 26630 POISSON 0.2
DILATACAO 38
EXCENTRICIDADE 0.1
RELACAO FBO/FCO0 1.16

K 0.667

VISCOSIDADE 0.002

NEOPRENE
MODULO 1.5 POISSON 0.25

ACO
DENSIDADE 7.85E-009
MODULO 243830 POISSON 0.3
YIELD 573 STRAIN 0
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13.3. Analise grafica das nove lajes experimentais

Desempenho das normas técnicas para Pu/Pnorma.
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