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PUNCAO ASSIMETRICA EM LAJES

ROBERTO CALDAS DE ANDRADE PINTO

ABRIL 1993

Orientador: Ibrahim A. Malik Shehata

Programa: Engenharia Civil

Este trabalho apresenta um estudo da resisténcia da
ligagdo laje-pilar sem armadura de cisalhamento & pungdo,
para o caso onde ha transferéncia de momento fletor para o

pilar.

Desenvolveram-se modelos de Dbielas e tirantes
representativos dos casos de lajes com pilares internos e
nas bordas. Sao feitas comparagdes de seus resultados com
os de fdérmulas recomendadas em normas de cdlculo e com os

de ensaios.
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This work investigates the punching resistance of
slab-column connections with moment transfer in flat slabs
structures without shear reinforcement. Both internal and

edge columns cases are studied.

A rational model based on a strut-and-tie model is
presented for the cases of internal and edge coclumn-slab
connections. Comparisons of the results given by this
model with test results and results of formulae of codes

of practice are made.
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NOTACOES

A, - area do apoio do segmento

As - drea de uma barra de ago

A - area de ag¢o responsivel pelo momento M
Sflex 1

b - biela

C - coeficiente

c - lado do pilar paralelo ao eixo do momento transferido

c, - distancia do centro da coluna ao ponto mais distante
do perimetro de controle

c, - distancia do centrdide da segdo interna do perimetro
de controle para pilares no bordo & face livre do
pilar

c, - distdncia do centrdide da segdo interna do perimetro
de controle para pilares no bordoc a face interna
do perimetro

Cp - lado do pilar perpendicular ao eixo do momento
transferido

D - forgas de pino

d - altura efetiva da laje

d’ - cobrimento da armadura

E - energia interna

E, - médulo de elasticidade do concreto

Es - médulo de elasticidade do ago

F, - forga axial atuante na biela

» O

FC - forga total no concreto na diregdo radial

F__ - forga no concreto na diregao radial

Fct - forga no concreto na diregdo tangencial



x1i

Fh - componente horizontal da forga atuante na biela

Fn - componente normal ao pilar da forga atuante na biela
* . = .
Fs - forga total na armadura na direg¢do radial

F - forga na armadura na diregdo radial

Fst -~ for¢a na armadura na diregdo tangencial

F, - componente vertical da forga atuante na biela
fC - resisténcia 3 compressdaoc do concreto

ft ~ resisténcia & tragdo do concreto

fy - tensdo de escoamento do ago

g - excentricidade do carregamento

h - espessura da laje

J - propriedade de uma se¢do interna ao perimetro de
controle
KM - parcela de momento devida & tensdo ndoc uniforme de
cisalhamento
k, k’ - coeficientes

M - momento atuante na secgdo
M_ - momento resistente de uma secdo com auséncia de carga
vertical transferida

M1 - parcela de momento do modelo de pilares de bordo

Mcv - parcela de momentoc devida ao cisalhamento vertical

M, - momento transferido ao pilar em ensaios experimentais

Mf - parcela de momento devida a flexao

Mmod - momento transferido calculado a partir do modelo
proposto

Mt - parcela de momento devida & torgdo

N - forca de trag¢do atuante nas armaduras
n - relagdo entre o mddulo de elasticidade do concreto e do

acgo
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P - carga vertical atuante

Po - carga Gltima para pungdo simétrica

P, - carga vertical transferida em ensaios experimentais
r, - raio do pilar

r, - raio do cone de pungéo

rp - raio do perimetro de carregamento

r - raio dentro do qual ocorre escoamento da armadura
Seff - espag¢amento da armadura

Te - trabalho externo

u, uwt - comprimento do perimetro de controle

V - resultante das tensdes de cisalhamento

W - propriedade de uma se¢do interna ao perimetro de
controle

¥ - altura da linha neutra

X, - comprimento do perimetro de controle paralelo ao bordo
da laje
X1y altura da linha neutra para segdes submetidas a

flexdo simples
z - brago de alavanca
o - angulo

ae - ccllecu

g - dngulo

- relagdo entre os lados de um pilar

B

c
8 = deslocamento

€ ., - deformagdo no concreto equivalente a 0,0020

£ - deformagdo tGltima do concreto (0,0035)

cu

£ - deformagao no ago no escoamento
sY

¢ - angulo de atrito interno do concreto

v, - rotagdo na ruptura



xiv

v - coeficiente de Poisson do concreto
v.o- coeficiente
Ve T coeficiente de efetividade
* r
Pr Per P P - taxa de armadura de uma segao
o - tensao
0o~ tensdo no concreto
C o~ tensio atuante na faceta comprimida
T - tensdo nominal de cisalhamento
T, " tensdo limite de cisalhamento

€ - fator de forma da laje

A¢p - angulo de segmento radial



CAPITULO |

INTRODUCAO
’

Un sistema estrutural convencional para uma
edificagdo & composto de lajes, vigas e pilares. Como
alternativa para este sistema, incluem-se as
lajes-cogumelo, que sdo lajes diretamente apoiadas nos

pilares, e n3c em vigas como no sistema convencional.

Um dos problemas (o mais critico) das lajes cogumelo
&€ a ligagdo laje-pilar onde se concentram as tensdes
cisalhantes, as quais podem causar ruptura por pungac se a
ligagdo ndc for dimensionada adeguadamente para combater

estas tensoes.

Em geral, a auséncia das vigas apresenta as seguintes

vantagens:

economia de férmas,

- diminuigdo de pé direito,

aumento do nimerc de andares quando a cota do

topo do prédio é pré-fixada e



- flexibilidade maior no arranjo arquitetdnico,

principalmente em prédios comerciais.

Por outro lado, suas desvantagens sao:

- maior deformabilidade da laje,

- sensivel diminuicdo da rigidez a carregamentos

laterais e

- possibilidade de ruptura por pungao.

Estes problemas, entretanto, s&o contorniveis. A
deformabilidade da laje, por exemplo, pode ser diminuida
utilizando-se a protensdo, e, para aumentar a rigidez
lateral da estrutura, paredes de cisalhamento séo
normalmente empregadas em combinagdo com os pogos de
elevadores. Com relagdo & pungdo, o problema ja estad quase
esclarecido, existindo ainda algumas davidas,
particularmente com relagdo ao caso de pungao assimétrica
(casos de colunas de bordo e cantos como também colunas

internas com momento transferido na ligag¢do laje-pilar).
Com este quadro de vantagens e desvantagens, a
adogao de lajes cogumelo torna-se vantajosa do ponto de

vista estético, estrutural e construtivo.

0 desaparecimento das vigas neste sistema estrutural,



nio sd cria uma nova modalidade de ruptura (por pungao),
mas também gera uma forte interagdo de flexd3o com
cisalhamento ao longo do pilar (regido critica). Portanto,
para a determinagdo da resisténcia da ligagdo e a
identificag¢do de qual dos dois fatores &€ o dominante para
a ruptura da ligagdo, os dois problemas ndo podem ser
tratados em separado. Quando a resisténcia & pungdo da
laje & menor que sua resisténcia & flexdo, o efeito de
puncido & primordial no cllculo da laje; entretanto, quando

‘o inverso ocorre, a puncdo & um efeito secundario.

Enm pilares internos de laje onde nao ha
transferéncia de momento da laje para o pilar, o caso de
puncdoc simétrica ocorre. No capitulo II s&do apresentados
resumidamente alguns modelos para o calculo da resisténcia
& pun¢do simétrica quando ndo héd armadura de cisalhamento,
comparando os seus resultados com os de métodos de calculo

de varias normas, inclusive da brasileira.

Quando had transferéncia de momento da laje para o
pilar, ou seja, em pilares de canto e de borda e em
pilares internos guando ndo ha simetria de carregamento ou
ha presenga de carregamento lateral, ou gquando os vaos
entre eixos de pilares nao sdo iguais, a resisténcia a
pungic da laje é& diminuida em comparagdo & da laje
simétrica. Varios pesquisadores estudaram este efeito e
modelaram-no. Nos capitulos III e IV apresentam-se modelos
j4 desenvolvidos para a representagdo da transferéncia de

momento em pilares internos e pilares de borda,



respectivamente, assim como um novo modelo de bielas para
estes casos. Posteriormente, faz-se uma comparag¢do dos
resultados obtidos através destes modelos com  ©0S
resultados provenientes da utilizagdo de procedimentos de

cidlculo de normas e com valores obtidos experimentalmente.

No Gltimo capitulo sdo apresentadas conclusdes gerais

deste trabalho e proposic¢des para futuras pesquisas.



CAPITULO I

PUNCAO SIMETRICA
4

, L4
II.1 ANALISE TEORICO-EXPERIMENTAL

Nos principais trabalhos experimentais para a
verificagdo da resisténcia & pungdo de uma ligagao
laje~pilar, foram utilizados modelos dgue representam as
regides sujeitas a um momento negativo em torno de unm
pilar ou a um momento positivo em torno de um
carregamento. Os limites fisicos destes modelos

representam a linha de contraflecha de lajes continuas.

Dependendo da configuragdo das cargas e dos apoios,
fissuras de flexdo podem ter diversas formas antes da
ruptura; entretanto, a sequéncia em que aparecem & a mesma
em todos os casos. Quando do inicio do carregamento,
fissuras circunferenciais aparecem em torno do pilar ou da
drea carregada. Com o acréscimo de carregamento, fissuras
radiais se desenvolvem a partir das circunferenciais, indo
até o bordo da laje, ou indo até as linhas de inflexdo em
painéis continuos. A quantidade e disposic¢do da armadura e

sua eventual protensdao influenciam muito a fissuracgdo,

conforme demonstram experimentos de SHEHATA ([1] (figura



Uma fissuracgdo interna diagonal ocorre a segquir,
porém neste momento a laje permanece estavel, podendo ser
descarregada e recarregada sem afetar a sua carga Gltima &
pungdo, ou seja, a ruptura ndo acontece imediatamente apéds
o aparecimento da fissuracdo diagonal. Experimentos [1]
comprovam a fissuragdo diagonal e indicam sua ocorréncia
para uma carga igual a aproximadamente 50% a 70% da carga

de ruptura da laje por pungao.

A deflexido da superficie comprimida & praticamente
linear, o que significa que ha& rotagdo de corpo rigido de

segmentos de laje em relagdo & face do pilar.

As deformacgdes do concreto na face comprimida atingem
seus valores mais altos junto ao pilar ou ao carregamento.
As deformagdes radiais atingem valores maximos bem
superiores &s deformagdes tangenciais. Entretanto, as
deformacdes radiais decaem sensivelmente com a distancia a
face do pilar, enquanto as deformagdes tangenciais decaem
gradualmente. Assim, estas deformagdes atinjem valores
superiores dos das radiais a partir de uma certa disténcia

da face do pilar, conforme demonstrado na figura 2.2.

A ruptura por pungdoc se da apd6s a formagcdo de uma
fissuragdo inclinada partindo do lado carregado e
atravessando a espessura da laje sequndo um &ngulo de 20°

a 30° em relacgdo 3 horizontal. A deformac¢do da laje & bem
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concentrada perto do pilar, ou da area carregada. A
ruptura por pungdo & geralmente caracterizada pela
auséncia de escoamento ¢generalizado da armadura, sendo
basicamente ocasionada pela destruigdo local do concreto
da zona comprimida em torno do pilar ou da area carregada.
A ruptura, portanto, & stbita e violenta, havendo répida
perda da capacidade resistente, o que ndac acontece numa

ruptura por flexao.

As andlises de REGAN e BRAESTRUP [2] demonstraram que
a resisténcia A& pungio é influenciada por varios
pardmetros: resisténcia & compressdo do concreto, taxa de
armadura longitudinal, altura efetiva da laje e distéancia
entre o pilar {(ou &rea carregada) e a linha de inflexdc.
A variacio da resisténcia a pungdo com os trés primeiros

1/3 ou (p)1/2

pardmetros é& dada por (fc)l/2 ou (fcjim, (p)
e (1/d)“3, respectivamente. Para disténcias entre o pilar
e a linha de contraflecha menores que 1,5d, had um aumento

sensivel da resisténcia a puncgao.

Como a ruptura por pungdo se di principalmente com o
esmagamento do concreto, & necess&rio o desenvolvimento de
uma fungdo gque caracterize a resisténcia do concreto
submetido a um estado triaxial de tensbes (fc’). SHEHATA
[1] apresenta o desenvolvimento de uma funcdao e a

simplifica [3] para a seguinte equacdo:

onde:
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v_=1,4 | — > 1,25

o simbolo r, representa o raio do pilar e o limite de 1,25
& relativo & resisténcia biaxial do concreto. O estado
biaxial de tensdes & o que corresponde a lajes finas
apoiadas em pilares largos, gquando ocorre uma certa

restricio da deformacgdo da laje na diregdc tangencial.

0s modelos Jja desenvolvidos para o caso de pungao
simétrica, em geral, tratam do caso de pilares ou A&reas
carregadas circulares. Fol observado (1) que, no caso da
ocorréncia de outro tipo de geometria, a cbnsideragéo de
um circulo de igual perimetro ao do pilar conduz a bons

resultados.

II.1.1 MODELO TEORICO

SHEHATA [1] apresentou um modelo racional para a
determinagdao da carga de ruptura por pungao. Este modelo
consiste de segmentos radiais de 1laje definidos por
fissuras inclinadas e fissuras radiais, e elementos de
cunha definidos por fissuras inclinadas e fissuras
circunferenciais. Estes segmentos radiais de laje giram em
torno de um centro de rotagdo CR localizado na face do
pilar, ao nivel da linha neutra, conforme mostra a figura
2.3. A maioria dos simbolos abaixo empregados & também

indicada nesta figura.



-

0 raio onde ocorre o escoamento da armadura (rs) e

dado pela seguinte expressao:

sY

A forga D, correspondente ao efeito de pino, se anula

quando r =r, ou, quando r. = r_ assume a expressao
T
D = 0,364 p fy d r_ 1n { T ] Ag

s

A equagdo de equilibrio das forgas verticais nos da:

3 500 P Ag
Fc seno —_ = — D (II.1)
d 2mn
onde:
Fc = v fC Ac' sendo Ac a area frontal do segmento, e

3
/ 500
d é o fator que representa o efeito de tamanho da

laje. 0 valor de Ac é& dado pela seguinte equacgdo:

Ae = sen(110-a)

0,94 x _ 0,94 x seha Ad
o 2 sen{110-«)

0 equilibrio de momentos com relagac ao pontoc O nos

p 2% (x -~r)=Fz+D(r, -r), (II.2)
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r
_- P
Fst =p £ r_ d ln[ F']
£
Fsr = p fy r_ da A¢
e quando r =r,
rp
FSt = p fy 4 [r -r + r_ 1n[ f; ]]
FSr = p fy r d A¢

Finalmente, o equilibrio horizontal das forgas nos

da:

* *

F =F {I1.3)
S [ad
*

F =F + F A¢
c cr ct

Fcr = vc fc cosa AC

0 valor de Fct depende da relagdao entre r er

Ecu

our er_ _, sendo:
0 Ecl

r = wf . r = wf .
Ecu [ 4 €cl €
cu cl
Para r = r
Q Ecu
2 f ro wf‘ 1zcl rp
Fct = fC X [kc E_ - 0,723 X_ + 0,425 C_ ln[ W ]],
cl cl £
para rScu = ro = rCc‘l'
Y r ¥
_ 2 _ 0,298 £ _ o 0,298 £
Foo =g X [[0'425 - 1][8 x] o -1 €
cl e cl

wf X wf Scl r
ln{—] + 0,425 ln( A ]]
e r £ X

cl [ cl

e para r z I
o Ecl
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(a1

— 2 _p
Fct = 0,425 fc X ln[ ro]
In(a )
sendo ke = 0,425 + 0,298 (% 1)
£
o = cu
e £

cl

As equagdes II.1, II.2 e II.3 formam um sistema néo
linear com as incdgnitas %, o e Po’ podendo ser resolvido
iterativamente para uma dada rotacgéao Wf do segmento, até

atingir um dos trés estados criticos:

- o0 angulo de inclinag¢do da forca F__ atinge 20

passando a existir tensdes principais de tracgéao,

- a deformagdo radial obtida da rotagdo de corpo
rigido em um comprimento médio igual a 150mm atinge o
valor de 0,0035, correspondendo ac comprimento da rétula

plédstica, a partir de resultados experimentais em vigas.

- a deformagdo tangencial no comprimento igual a

X atinge 0,0035.

Para a resolugdo do sistema de equagdes pode-se

adotar o seguinte procedimento:

i) Assume-se uma rotagao wf do segmento radial.
ii) Assume-se um &ngulo o=a da inclinagd3oc da fore¢a
compressiva na face do pilar.

iii) Calcula-se a altura da linha neutra a partir da
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equagao II.3.

iv) calcula-se P utilizando-se a equagdo II.2.

v) Calcula-se o, utilizando-se a equagdo II.1l.

vi) Se a, *a, repete-se a iteragao.

vii) Se @, =a ., verifica~se a ocorréncia de alqum dos 3
estados criticos anteriormente descritos. Se nenhum

deles ocorrer, deve-se voltar a etapa (i),

adotando-se outro valor de wf.

Embora o cdlculo da carga de ruptura por pungao por
este método ndo seja imediato, com o uso de um computador
a resolucdo matemdtica do sistema de equagdes ndo lineares

se torna um problema de facil solucgao.
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II.2 ANALISE A PARTIR DA TEORIA DA PLASTICIDADE

IT.2.1 SOLUCAQO LIMITE-INFERIOR
a) Modelo de SHEHATA (3]
A solugdo apresentada por SHEHATA (3], vem a ser uma

simplificagdo de seu modelo geral j& apresentado no item

II.1. A figura 2.4 ilustra o modelo estatico adotado.

o

—
[\¥)
HIO

dF

sr

— F
st

F
R 4 ct

cr

- esfor¢os agindo num segmento

Fig. 2.4- Modelo de SHEHATA [3]

O modelo & composto de uma biela comprimida radial e
tirante radial em cada segmento. A partir das equagdes de

equilibrioc das forgas horizontais e verticais, tem-se:

P A$
- = dF sen 10°
a1l
dF =dF «cos 10°
sTr cr
_ X
dF =r_ A¢p ——— v_ £ (II.4)
cos 10
dFSr =p_ T, d A¢ fy
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de onde chega-se a:
_ Q
PO = 2n ro o xXv, fc tan 10" £, {II.5)
onde £ & um fator que leva em considera¢do ¢ tamanho da

laje:

1/3

- ()

A altura da linha neutra (x) na fase elasto-plastica
pode ser calculada por:
x =0,8d (n pe)“2 (35/fc)“2 (II.6)
sendo:
e = taxa de armadura referente & tensdo de

e

escoamento de 500 MPa
_ fy
P, = P [ 500 ]

n = relagdo entre os médulos de elasticidade do ago

e do concreto.

[&9]

n =

7
o la

e fy e fc na unidade MPa.

Considerando que n = 10, tem-se:

(II.7)

Na tabela II.2 sao apresentados resultados obtidos a
partir desta modelagen comparados com resultados

experimentais.



18

Para que se possa garantir o escoamento da armadura,

limita-se o valor de p a um maximo de 2%.

b) Modelo de ALEXANDER E SIMMONDS (4]

O modelo proposto por ALEXANDER e SIMMONDS [4]
consiste em uma treli¢a espacial composta de bielas de

concreto e tirantes de ago conforme figura 2.5.

0 cisalhamento é resistido pela componente vertical
da biela inclinada de compressdao do concreto, mecanismo ja
verificado experimentalmente. Estas bielas sdo chamadas de
"bielas de <cisalhamento". S3o necessirios 3 dados

importantes para a definigdoc deste mecanismo:

- o0 angulo a1 de inclinagdo da biela,
- a forga de tragdo no tirante de ago e

- a forgca de compressdo na biela de concreto.

Considera-se também que dgqualguer barra de ago gue
esteja posicionada até a uma dist@ncia igual & altura
efetiva da laje deva ser incluida no modelo. As barras que
ndo estiverem posicionadas de forma a cruzar o pilar,
devem ter suas Aareas multiplicadas por um fator redutor
variando linearmente com a distdncia ao pilar e
anulando-se a uma distancia igual & altura efetiva da laje

junto ao pilar.
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Por este modelo pode-se definir uma ruptura por
escoamento do tirante de ago ou por esmagamento da biela

comprimida.

ALEXANDER e SIMMONDS assumiram que o modo de ruptura
seria dado pelo escoamentoe da armagdo, ou seja, nao
ocorreria esmagamento da biela de concreto. Decidiram por
esta forma de ruptura a partir de observagdes de
resultados de ensaios existentes que mostram que o ago
junto ao pilar escoa antes da ruptura, sugerindo que a
resisténcia 3 compressdo da biela ndo & atingida, Esta
escolha arbitraria impede a consideragdo de ruptura por

pungdo devida ao esmagamento do concreto.

Desta forma, apenas o &ngulo a de inclinag¢dc da
biela, seria necessario para a definig¢do da resisténcia &

puncéao.

A partir de considera¢des geométricas tem-se que a
componente fora do plano da biela & igual & multiplicacgao
da tana pela componente no plano. Como esta & igual a

forgca de escoamento da barra considerada, tem-se, para

equacgdo de equilibrio das forgas verticais:

P = Z Ag £, tana (II.8)

n=1

onde

m = nlimero de barras a considerar,
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Para a avaliag¢do do &angulo o1, ALEXANDER E SIMMONDS

indicam a seguinte férmula empirica:

1.0 - e 2.25 k )

o+
j\ 1]
o
R
-
il

d 172
_ Seff d (fc) .
k = , em unidades SI (II.9)

1/4
A £, (c,/d)

sendo:

d’ = cobrimento da armadura,

S!T = espacamento das barras.

e

c, = dimensd3o da face do pilar perpendicular a barra
considerada.

Mesmo se fosse aplicado para este modelo um critério
de resisténcia para a biela comprimida de concreto, os
resultados finais ndo se modificariam substancialmente,
pois na formulacdo empirica para a avalia¢do do angulo a1
foram levados em consideracgdo diversos ensaios em que, na
realidade, ocorreu ruptura por esmagamento do concreto na
regido comprimida e ndo por escoamento do ag¢o. Portanto,
embora os resultados obtidos por esta formulagdo atinjam
valores préximos aos reais, conforme pode ser observado na
tabela II.2, o modelo utilizado ndo representa o

comportamento real da laje.
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MODELO DE ALEXANDER E SIMMONDS (41

Malho Superior

MODELO DE BIELAS E TIRANTES EM TORNO DO PILAR

FIGURA 2.5
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IT.2.2 SOLUCKO LIMITE-SUPERIOCR
a} Modelo de NIELSEN et al [5]

Para a obtengcdc de uma sclugao "“upper bound", NIELSEN
et al [5] utilizaram um mecanismo de ruptura gque considera
a separacido de um sdlido de revolugdo do resto da laje,
conforme mostra a figura 2.6, associado ac critério de

escoamento de Mohr-Coulomb modificado para o concreto.

I
o cone de o
puncgao
Z S
carga carga

Fig. 2.6 - Modelo "upper-bound" de Nielsen et al [5]

0 deslocamento relativo da superficie de ruptura @&
perpendicular & armag¢do principal, o que implica emn
dissipag¢do nula de energia devidc & armagdo principal, ocu
seja, desprezando-se o efeito de pino, esta armadura nao
exerce influéncia na capacidade de carga & puncio. A
superficie 6tima de ruptura & calculada através de cidlculo
variacional, chegando-se a uma catenaria combinada com uma
reta inclinada de um &ngulo ¢ (adngulo de atrito interno do
concreto) com a vertical. A figura 2.7 representa

graficamente a curva &6tima.
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bt
] e e
lho laje
¢ ¢
cone de h
pungao
/ \ 3
L L
7 r 1

Fig. 2.7 - Curva 6tima do modelo de Nielsen et al

A carga de ruptura por pungdo é& dada pela seguinte

expressao:

_m 1l - seng _
P = 3 Ve fc [ho (2r° + ho tan¢) W + kl k3 (h ho) +

k [r r?-%kx?-%k X ] -x [r 2. x ]] (II.10)
3 1 1 3 4 5 2 1 4
onde:

f
_ _ _ t
k, =1- (k, - 1) &
c
£
K =1 - (k + 1) =%
2 6 f
c
_ 1 + sen¢ _ _ °
Ke = 1T sen¢g 4 (9 =37)
k =r + h tang
4 o o
k5 = k3 tang
k. =vk?-x?
3 4 5
h -h h -h
r =k cosh[ ° ] + k senh[ ° ]
1 4 K 5 k

3
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0 raio r da intersecdo da superficie de ruptura com
a face oposta da laje & escolhido de forma a fornecer o

menor valor de P.

0 coeficiente de efetividade v, & indicado como sendo
funcdo da resisténcia & compresséao fc'

- _4,22
172
(£.)

Vv
e

b) Modelo Proposto

Um modelo mais apropriado que levasse em consideracgédo
a armadura da laje e também um mecanismc de ruptura mais
real seria o modelo rotacional tal como foi desenvolvido
por SHEHATA [1]. Este modelo considera a rotagdo do
segmento de laje além da fissura inclinada ocasionando a
plastificagdo do concreto abaixo do centro de rotag¢do (CR)
e o escoamento das armaduras tangencials e radiais,
conforme figura 2.8, chegando-se as expressdes a seguir

indicadas.

A parte da dissipagcdo de energia interna devido ao
ago radial é:

D = 271 P T, f

Er d (d - x) ¥, (II.11)

y

e a devida ao ago tangencial é:

Et — P. (rp - rr) ad fy {d - 0,4x) 2w wf {II.12)
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r
* P *
EE T EE
{ 2m + + 2m
oooo\ooooooo/oooo
CR v d-x
. X # £
—
Y
TP
(o]
Ir |

Fig. 2.8 - Modelo Cinematico Proposto

A regiio de concreto critica estda sujeita a um estado
triaxial de tensdes: tensdes radiais, tangenciais e

verticais.

Considerando-se que a tensdo intermediaria & a tenséao

tangencial, tem-se que:

Tmax _ cos (x/f2)
c_ . sen (a/f2) '

Assumindo-se que © &ngulo da superficie inclinada
seja de 20°, chega-se a:

L= 67 o_,
Umax S5 min

O critério de escoamento de Mohr-Coulomb modificado

aplicado ao concreto fornece:

Dai, c .= - 3,40 fc .
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Coin = ~ 0,60 f_

e portanto, a parte da dissipagao de energia devida ao

concreto é:

y X
D =g .. x2n (r -=)y — (IT1.13)
Ec max 0 2 £ 5 cos 10°
~ 2
DEc 2 3,41 fc r x wr (IT.14)

A dissipacdo total de energia interna é& dada pela

soma das trés parcelas anteriormente descritas, DEr' DEt e
DEc‘
0 trakalho externo & dado por:
T, = P 8§ =P ( r, - r + Y) wf
T, =P (r -r) ¥, (I1.15)
com wf sendo a rotagcdo do segmento de 1laje, conforme

demostrado na figura 2.8.

Igualando-se o trabalho externo & dissipagédo de

energia tem-se:

2m £, a° x £, 12
P =—[prrf[1-a]+1,7f—ro[a] +

(o) rp-ro y
p, (r - ) [1 - 0,4 g ]] (II.16)
onde:
r_=2,75 (d - x) +r,

f

A altura da linha neutra pode ser obtida a partir da
consideraciao de plastificagdo no sentido tangencial.

f

= 1,47 p fX < 0,45 (I1.17)
C

cul =
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Quando g tiver valores elevados, ou seja, o concreto
apresentar baixa resisténcia e a segdo tiver uma taxa de
armadura elevada, (segdo superarmada), a ruptura pode-se

dar por falta de ancoragem da armadura.

Objetivando-se evitar uma ruptura fréagil, indica-se o
valor conservador de 0,45 para 1limite superior de x/d.

Esta limitacdo implica em:

T
f
Y

p = 0,30 (II.18)

Para os casos usuais de armadura em malha isotrépica,

tanto P guanto p, assumem o valor de p.

A tabela II.1 apresenta alguns resultados de ensaios
realizados em lajes com alta taxa de armadura. Nela
pode-se observar que, para taxas de armadura superiores a
2%, (incluidos os casos em que foi necessario utilizar a
limitagdao de x/d adotada), os valores da carga de ruptura
encontrades por esta formulagdo sdo demasiadamente
superiores aos obtidos experimentalmente. Os resultados da
tabela II.2, obtidos considerando-se a limitagdo da taxa
de armadura de 2%, mostram que esta limitagdo, utilizada
no modelo simplificado apresentado no item II.1.1, leva a

resultados bem mais razoaveis.
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Carga Carga de
LAJE P Tedrica Ruptura Ps
No. (%) P
P, (kN) Pe (kN) e
A-2c 2,47 748 467 1,60
A-7b 2,47 739 512 1,44
A-3b 2,11 628 445 1,41
A-3c 2,48 740 534 1,38
A-3d 3,22 962 547 1,76
A-5 2,47 861 535 1,98
A-6 2,33 813 498 1,63
B-14 3,00 924 579 1,60

Tabela II.1 - Resultados de ensaios realizados por
Elstner & Hognestad [6], comparados com os da

solucdo limite superior proposta
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II.3 COMPARACAO DE RESULTADOS DOS MODELOS
»

A tabela II.2 apresenta a comparagdo dos resultados
tedricos obtidos segundo os diferentes modelos

apresentados, com os resultados obtidos em ensaios.

Nessa tabela pode-se observar que o modelo completo

dado no item II.1 & o que fornece melhores resultados.

A solugdo-limite superior desenvolvida, comc era de
se esperar, leva a resultados superiores aos
experimentais, a menos das lajes com taxa de armadura
muito baixa, que podem, na realidade, ter apresentado

ruptura por flexdo.

Dos modelos de treligca, o modelo simplificado
sugerido por SHEHATA ([3], & de facil aplicacac e, en
geral, fornece resultados muito bons. Entretanto, para
ensaios onde o© valor da resisténcia & compressdc do
concreto & elevada, este modelo leva a superestimagdo dos
valores da carga de ruptura. O modelo desenvolvido por
SIMMONDS e ALEXANDER [4] também fornece bons resultados,
mas sua aplicagdo & um pouco mais trabalhosa do que a do

modelo de SHEHATA [3].
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Modelos baseados na Teoria

da Plasticidade SHEHATA
Limite Limite Inferior Modelo Real

Laje | Superior | gupyara | ALEXANDER| Teérico

no. Proposto SIMMONDS Pe

Po Po/Po| Py Po/P| Py PL/Po| Py Po/Pe
¢ Kinnunen & Nylander (7]
5 310 1.19 261 1.00 250 0.96 255 0.98 260
6 320 1.14 263 0.94 257 0.92 266 0.95 280

24 538 1.23 465 1.06 378 0.86 441 1.01 438

25 514 1.24 441 1.06 364 0.88 401 0.96 416

32 246 0.94 306 1.16 268 1.02 234 0.89 263

33 255 0.97 315 1.20 268 1.02 243 0.92 263
o Elstner & Hognestad [6]
A~la 376 1.24 283 0.93 245 0.81 300 0.99 303
A-1b 386 1.06 380 1.04 303 0.83 346 0.95 365
A-1c 389 1.09 407 1.14 318 0.89 34% 0.97 356
A-1le 383 1.08 340 0.96 281 0.79 322 0.90 356
A-2a 381 1.14 351 1.05 330 0.99 330 0.99 334
A-2b 534 1.33 415 1.03 381 0.95 405 1.01 401
A-Tb 604 1.18 5G2 0.98 445 0.87 i35 0.97 5iz
A-3a 356 1.00 339 0.95 349 0.98 356 1.00 356
A-3b 598 1.34 451 1.01 450 1.01 470 1.06 445%
A-3c 602 1.13 489 0.92 483 0.90 529 0.99 534
A-3d 609 1.11 558 1.02 541 0,99 580 1.06 547
A-4 438 1.09 458 1.14 447 1.11 385 0.96 401
A-5 696 1.30 492 0.92 566 1.06 547 1.02 5356
A-6 696 1.40 561 1.13 535 1.07 591 1.19 498
A-9 501 1.13 470 1.06 456 1.02 436 0.98 445
A-10 515 1.15 526 1.07 557 1.18 530 1.08 490
B=-11 375 1.14 392 1.19 365 1.11 351 1.07 329
Média 1.15 1.04 0.97 1.00
g§§§§§ 0.12 0.08 0.10 0.06

Tabela II.2 - Comparacdo de resultados dos modelos

baseados na teoria da plasticidade com ensaios
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II.4 RECOMENDACOES DE NORMAS
»

Segundo as normas para calculo de estruturas de
concreto, a verificagdo da resisténcia & pungdo é feita
comparando-se uma tensdo de cisalhamento nominal com a

tensdo limite estabelecida pelas mesmas.

As tensdes de cisalhamento nominais sdo definidas
como sendo a razdo entre a carga PO e a &area de uma
superficie de controle cilindrica normal ao plano da laje,
em torno da 4rea carregada. O perimetro desta superficie
de controle tem a mesma forma da Area carregada ou mantém
uma disténcia constante da mesma, de tal forma que, para
um pilar gquadrado, o perimetro de controle & também
quadrado com cantos retos ou arredondados. Se o contorno
da area carregada for céncavo, o perimetro de controle néo
levara em conta este efeito e terd a forma da menor curva

circunscrita.

As diferencgas entre as normas estdo nas definigdes da
distancia do perimetro de controle & &rea carregada e da
tensdo limite. Além disto, algumas normas levam emnm
consideragdo a influéncia da quantidade d&de armadura de

flexdo, o tamanho da laje ou a forma do carregamento.

A seguir apresentam-se as especificag¢des apresentadas
pelo cddigoc modelo CEB-FIP/90 ([8], e pelas normas ACI

318-89 [9], BS 8110 [10] e NBR 6118 [11].
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II.4.1 CEB-FIP/90 [8]

A tensdo nominal de cisalhamento & calculada pela

férmula
T = U_Pd ’ (IT.19)
u é& calculado como o

controle
distancia 24 da Area

onde © perimetro de
comprimento da menor curva a uma

carregada.

A tensdoc limite tc & dada por:
(II.20)

0,12 £ (100p fc)“3

T =
c

com
- o fator de forma § =1 + (200/d)“?, d em mm

p igual & média aritmética das taxas de armadura nas

direcdes x e y, calculadas a uma distédncia do pilar, ou

drea carregada, igual & dimensdo da coluna mais 3d.

II.4.2 ACI 318-89 [9)
de g¢isalhamente & calculada

A tensio nominal
considerando o perimetro de controle a uma distdncia de

0,5d da area carregada, conservando sua forma.

A tensdo limite & dada pela seguinte expressdo:
1s/2
(f, em Psi)

_ 4
T_ [ 2 + - ] (£,)

ou,
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4 ] (f ;/2 (f . em MPa)
c c
(III.21)

onde Bc representa a relagdo entre o maior e o menor lado
da area carregada, representando um efeito de
retangularidade da Area carregada. O menor valor possivel
de Bc a ser considerado na expressido de T_ é 2, de forma
que o valor maximo de T, é 4 (fc)”z (fc em Psi), ou

2

1/
0,332 (fc) (fc em MPa).

II.4.3 BS 8110 [10]

A tensdo nominal de cisalhamento & calculada com o
perimetro de controle a uma distdncia 1,54 da area

carregada conservando sua forma.

A tensdo limite & dada por:

13 fc 1/3
t_ = 0,632 (100p)"° ¢ [ 5—-] (II.22)
com:
£ = (400/a)1/% = 1, A en mn,
p = 3%,

£, = 33.3 MPa,
£./21 > 1,

T, =0,73 Vi, ou5 Mpa,
IT.4.4 NBR 6118 [11]

-

A tensdo nominal de cisalhamento & calculada com o
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perimetro de controle calculado a uma dist&ncia 0,5d da

area carregada.

A tensdo limite T, & dada pela férmula seguinte que

possue forma semelhante & da norma ACI-318.

T_ = 0,323 V I (£, em MPa) (II.23)
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II.5 COMPARACAO ENTRE RECOMENDACOES DE NORMAS
» »

Na tabela II.3 sdo feitas comparagdes entre as cargas
de ruptura por pungdo obtidas por férmulas dadas pelas
normas aqui comentadas e as cargas de ruptura obtidas em
ensaios, os fatores de seguranca ja estdoc embutidos nas

formulagdes das normas.

Observa-se gque as férmulas do CEB e da norma
briténica, que consideram um fator de forma e a taxa de
armadura, fornecem valores da carga de ruptura mais
proximos dos reais, que as fdérmulas das normas americana e
brasileira, (considerando médias e desvios padrao), as
gquais somente associam a carga Gltima com a resisténcia a
compressio do concreto, fc'

BRAESTRUP [12] apresenta um estudo comparativo
detalhado entre normas européias e a americana, comentando
que o© método de calculo utilizado em normas, com a
consideragdo de um perimetro de controle, advém de uma
solugdo-limite superior da teoria da plasticidade. O
mecanismo de ruptura admitido, considera uma separagac do
concreto tal como & visto na figqura 2.6, mas sendo a

superficie de ruptura cénica.

r

Assim, desprezando-se a resisténcia do concreto

tragdo, chega-se & seguinte expressao:
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_ 1l - cosa
P=dmn (2]:‘0 + d Cota) w Ve fc (II.24)

onde (2ro + d cota) representa o comprimento do perimetro

de controle u, sendo o coeficiente de efetividade Vo

considerado igual a X . A expressdaoc (II.24) toma a
v £
c
seguinte forma:
P _ 1 - cosua — (II.25)
wd = " Zsena XV ¢

o

que & semelhante & das expressdes (II.21) e (II.23).
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Laje CEB ACT BS NBR RFAL
no. | P P_/P | P, P /P_| P, P,/P | P, P/P | P,
o Kinnunen & Nylander [7]
5 177 1.47 172 1.51 206 1.26 167 1.56 260
6 177 1.58 172 1.63 222 1.26 167 1.68 280
24 267 1.64 299 1.46 323 1.36 291 1.50 438
25 254 1.64 280 1.49 308 1.35 272 1.53 416
32 195 1.35 284 0.93 220 1.20 275 0.96 263
33 202 1.30 291 0.90 223 1.18 283 0.93 263
o Elstner & Hognestad [6]
A-la 206 1.47 218 1.39 258 1.17 198 1.53 303
A-1b 251 1.45 294 1.24 275 1.33 266 1.37 365
A-1c 262 1.36 314 1.13 288 1.24 285 1.25 356
A-le 233 1.53 263 1.35 258 1.38 238 1.50 356
A-2a 252 1.33 207 1.861 318 1.05 188 1.78 334
A-2b 282 1.42 244 1.64 318 1.26 224 1.79 401
A-7b 320 1.60 296 1.73 351 1.46 268 1.91 512
A-3a 282 1.26 199 1.79 339 1.06 181 1.97 356
A-3b 340 1.31 266 1.67 348 1.28 241 1.85 445
A-3c 360 1.48 288 1.85 368 1.45 261 2.05 534
A-3d 392 1.40 328 1.67 397 1.38 298 1.84 547
A-4 295 1.36 380 1.06 325 1.23 351 1.14 401
A-5 372 1.44 376 1.42 409 1.31 346 1.55 535
A-6 411 1.21 355 1.40 422 1.18 329 1.51 498
A-9 285 1.56 305 1.46 313 1.42 278 1.60 445
A-10 320 1.53 388 1.26 353 1.39 358 1.37 490
B-11 267 1,23 205 1.60 339 0.97 186 1.77 329
Média 1.43 1.44 1.27 1.56
gzg;;g 0.13 0.26 0.13 0.30

Takela II.3 - Comparacgdes de resultados de normas

com ensaios, valores em (kN).
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CAPITULO i

~ 2
PUNCAO ASSIMETRICA - PILARES INTERNOS
r

III.1 INTRODUCAO
»

Quando em uma ligagdo laje-pilar de uma laje cogumelo
ocorre uma transferéncia de momento da laje para o pilar,
ou vice-versa, além da transferéncia usual de cortante, o
estudo de puncdo para esta ligagdo deve levar enm
consideragdo a parcela de momento transferido, o que
ocasiona uma diminuigdo da resisténcia da 1ligagdo a

puncaoc.

A transferéncia pode ser ocasionada por diversos

fatores:

- ocorréncia de um carregamento lateral (vento,
terremoto, entre outros), desde que paredes de
cisalhamento ndo estejam presentes na
estrutura,

- carregamentos verticais assimétricos,

- vaos distintos entre pilares,
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- pilares posicionados em uma bordoada laje e

- pilares posicionados nos cantos da laje.

Esta transferéncia causa tensdes consideréveis ao
longo do perimetro da coluna, sendo dque especialmente as
tensdes cisalhantes podem ficar criticas, influenciando

enormemente a resisténcia global da ligacgdo.

Nas faces do pilar tém gue ser consideradas: flexdo
ou torgdo e uma distribuigdo ndo uniforme do cortante

vertical.

Resultados experimentais demonstram que as ligagdes
laje-pilar sem armadura transversal tém pequena
ductilidade. A ruptura ocorre rapidamente, apdés a
ocorréncia de uma fissura¢do diagonal, da mesma forma que
no caso de pun¢do simétrica, porém com a formacdo de
apenas um trecho do cone cléissico de pung¢aoc, na face mais

carregada do pilar.

Na figura 3.1 sdo mostrados trés diferentes modos de
ruptura por pungao. Verifica-se uma semelhanga muito
grande entre os casos de ruptura por pungdc em pilares de
borda e em pilares internos onde ha& transferéncia de

momento.

Para o estudo do efeito da transferéncia de momento

na carga de ruptura por pun¢do, sdo feitas andlises



40

-

elasticas das placas no estigio anterior & fissuragdo para
a determinagdoc da tensdo maxima de cisalhamento ao longo
de um perimetro, ou entdo, considera-se também a ligagéo
laje-pilar como sendo um cruzamento de vigas ortogonais
contidas na prépria laje, que resistem aos esforgos de
flexdo e torgdo. De uma maneira mais simplificada, pode-se
ainda admitir uma certa distribuigdo das tensodes
cisalhantes em um dado perimetro critico. Esta dltima
forma de abordagem do problema & a mais utilizada nas

diversas normas de cdlculo (ver item III.3).

A partir do modelo simplificado para o célculo da
resisténcia Gltima a pungdo simétrica, apresentadoc no item
II.2.1a, desenvolve-se agqui, um modelo formado por bielas
de concretoc e tirantes de ago para a analise da interacgao
do momento e do esforgo cortante transferidos, para o caso

de lajes sem armadura de cisalhamento.
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N |

T

ligagdo laje-pilar interno

ligagdo laje-pilar de borda

a) Momento e carga vertical

b) Somente carga vertical

Fig. 3.1 - Fissuragdo Tipica na Ruptura por Puncgdo
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III.2 REVISAO DAS FORMULACOES DESENVOLVIDAS
)

III.2.1 CONSIDERAGAO DE DISTRIBUIGAC LINEAR DAS TENSOES DE

CISALHAMENTO

Na figura 3.2 sdo representados os esforgos na
ligacdo laje-pilar devidos a um carregamento vertical

excéntrico.

Nos planos paralelos ao el xo de simetria de
solicita¢des, se desenvolvem momentos torsores, enquanto
nos planos perpendiculares aparecem momentos fletores. Com
relacdo &s tensdes de cisalhamento, considera-se que as
mesmas variam linearmente ao longo das faces paralelas de
um perimetro de controle, em relagdo ao eixo de simetria,
e gue elas sao constantes ao longo das outras faces do

perimetro.

A resultante das tensdes de cisalhamento, denotada
por V, & igual & carga externa P e o somatério dos
momentos internos deve equilibrar o momento M. Desta
forma:

M=M.+Vgq, . (III.1)

f
onde g @ a excentricidade da resultante V, e Mf representa
o momento fletor no plano perpendicular ao eixo de

simetria.
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interface
laje-pilar

a) Momentos fletores na ligagdo

—

O~

b) Distribuigdo de tensdes cisalhantes ao

longo da interface

Fig. 3.2 - Esforg¢os na ligacgdo laje-pilar

A parcela de momento (V g), pode ser decomposta da
seguinte forma:

Vg=2M +M (III.2)

t
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onde Mt representa a parcela de momento torsor no plano

paraleleo ao eixo de simetria dado pelas tensoes

cisalhantes neste plano, e Mc representa o momento dado

v
pelas tensdes cisalhantes no plano perpendicular ao eixo

de simetria das solicitag¢des, conforme se vé na figura

3.2.

A partir das expressdes III.1 e III.2, tem-se:

M=M_ +2M_+ M =M. + KM
cv

f t £
onde a parcela K M representa o momento devido as
tensdes de cisalhamento ndo uniforme, dado pela expressao

IIT.Z2.

Assumindo que as tensdes cisalhantes sdo
uniformemente distribuidas ao longe da altura efetiva da
laje, tém-se:

= +
T tp T .

onde rp representa a parcela devida a carga vertical P e

Ty & parcela devida a K M, desta forma:
KM c
2
ud J

(III.3)
onde:

c, - distancia do centréide da sec¢doc transversal do pilar

ao perimetro de controle,
J - propriedade da superficie de controle, analoga ao

momento de inércia polar em relagdo ao eixo do pilar.

xi d X d xf Y, d
Usa-se J = N + 3 + 5 , onde os simbolos

X, ey, representam as dimensdes do perimetro de controle
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nas diregdes x e y respectivamente, conforme representado

na figura 3.3.

Para os casos usuais, as dimensdes do pilar sé&o
maiores que a altura efetiva da laje, portanto ainda maior
é a relacdo entre as dimensdes X ey, do perimetro en
relagdo a dimensdo d. Desta forma a parcela que representa

x a3
6

relacdo as outras parcelas, e pode ser desprezada.

as tensdes de cisalhamento horizontal é pequena em

A ruptura ocorrerd quando T = T_ onde T é o limite
C

considerado para a pungdoc simétrica. Entéao:

P KM cz
T .=gqt 3 (III.4)
KM c,6 u d
tc ud="P + 3
Ke ud
P=t ud=-M——— (III.5)

Esta equagdo admite uma interagdo linear entre o
carregamento vertical e o momento transferido para o

pilar.

Tendo por base resultados experimentais, HANSON &
HANSON [13] indicam a adogdo do valor de 0,4 para o

coeficiente K.

A norma ACI 318-89 [9], sugere um valor de K

variavel, dado pela expressdo:
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K=1 - (III.6)

com ¢ e c, sendo respectivamente as dimensdes paralela e

t

perpendicular do pilar com relagao ao eixo do momento.

Esta expressao leva a valores de K = 0,4, para o caso
de pilares quadrados, e a uma diminuigdo do valor de K com

o aumento do dimensdo da face do pilar perpendicular ao

eixo do momento transferids.

"\ eixo do
"’ momento

Fig. 3.3 - Perimetro de controle

IITI.2.2. DISTRIBUIGAO DAS TENSOES CISALHANTES SEGUNDO

ANALISE ELASTICA

MAST [14] demonstrou que a andlise de placas segundo
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a Teoria da Elasticidade ndo leva a uma distribuic¢do
linear das tensdes de cisalhamento ao longo do perimetro
considerado. A figura 3.4 mostra os esforgos ao longo do
perimetro, para o caso de uma transferéncia de momento
para o pilar apenas em um plano, sem carga vertical

transferida.

As férmulas por ele desenvolvidas sdo as seguintes:

k
_M 1+ mX _ m X 2
M =B | "X Sen{T]”‘l S
1 k1
_ _ M _ (v -1)
mxy = myx =3t " (1 V) ¥y 2

' 8L k1 L 2
1
q. = Mn (k3 -1
X 412 kf
o = - Mm%
Y a1’ x?
1
onde:
_ Ty _ T X
k1 = cosh [ 5 ] cos [ _TT']
= Ty nx
k2 senh[ T, ] sen [ T ]
_ nmy m X
k3 = cosh[ _TT'] cos [ 5 ]
X,y = distancias do perimetro ao eixo do pilar,

L = distdncia entre as 1linhas de inflexao (vdo do
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modelo isolado).

Integrando-se as eXpressdes acima ao longo do

perimetro, chega-se &s seguintes férmulas para as parcelas

do momento na ligagdo devidas & torgdo, flexdo e
cisalhamento:
2M Y 1 xvy
M, = — arctan [ < ] - = (ITI.7)
b4 m [ X 2 X2 + yz }
M Xy
M == —a (111.8)
Xy T2, yz
2M XYy
M = — —— (TTT.9)
cx T2 y2
2M X Xy
M = — arctan [ = ] - —_— (ITT.10)
cy n [ Yy 2 + yz ]
Comparando-se com os momentos apresentados na figura
3.2, percebe-se Jque Mf = Mx’ Mcv = Mcy e Mt = Mcx + Mxy'

A tabela III.1 mostra valores obtidos pelas fdérmulas

anteriores, divididos por M, para algqumas relagdes de x/L

e y/L.

Essas férmulas ndo levam em considerag¢do o tamanho do
pilar e a espessura da laje, nem a fissuracdo das placas
de concreto armado. Na andlise da resisténcia da ligacgdo

laje-pilar, fatores como a redistribuicio de esforgos apés
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a fissuragdo por flexdo e por cisalhamento e a
plastificacdo da secgdo, devem ser considerados. As
férmulas de MAST indicam que, mesmo na fase eléastica, a
consideragdao de distribuigdo 1linear de tenstes de

cisalhamento ndo & adequada.

x/L y/L M M M M

Tabela III.1 — Momentos dados pela andlise elé&stica

em relagao ao momento da liga¢do para alguns perimetros
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pilar

Yy

perimetro x

Fig. 3.4 - Esforgos a partir do modelo eléstico

1
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I1T.2.3 CONSIDERACAO DE DISTRIBUIGAC UNIFORME

ANTI-SIMETRICA DAS TENSOES DE CISALHAMENTO

A distribuicgdo das tensbes de cisalhamento no regime
elastico, descrita no item anterior, assemelha-se mais a
uma distribui¢do uniforme anti-simétrica, comec a indicada
na figura 3.5, do que a uma distribuig¢do 1linear, como

mostrada na figura 3.2.

Considerando-se a distribuicdo de tensdes indicadas
na figura 3.5, chega-se a:
KdM=1tddl e (III.11)
KM=rtd Ie al

= _ =33, (III.12)

t:
a Ie a1

onde W d é& uma propriedade da superficie analoga ao
momento estatico e o simbolo "e" representa a disténcia

entre um comprimento elementar dl e o eixo do momento.

Da mesma forma gque no item III.2.1, o fator K
define a parcela de momento transferida ao pilar, devida

ds tensoes de cisalhamento.

A tensdo cisalhante nominal a ser considerada é,
portanto:
= +
T rp T ¢

onde tp representa a parcela devida a carga vertical P e

Tp 2 parcela devida a K M. Desta forma:
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P
ud +

=
=

T = (III.13)

=
o

0 cdgigo modelo CEB-FIP/90 utiliza esta formulagdo e
indica valores de K variando com a relagdo ct/c. Estes

valores s&o mostrados na Tabela III.2.

Tabela III.2 - Valores do coeficiente K

+T

A A

perimetro de controle

Fig 3.5 - Distribuicdo uniforme anti-simétrica

das tensdes de cisalhamento



53

III.3 RECOMENDACOES DE NORMAS
r

As normas de calculo, geralmente, levam em
consideracdo a ag¢do do momento admitindo um acréscimo de
tensdo de cisalhamento no perimetro de controle adotado.
Nas férmulas empregadas sdo consideradas a geometria do
pilar e da laje e a excentricidade do carregamento que
provoca o momento atuante na ligagédo.

A norma brasileira & omissa em relagdo ao efeito do

momento transferido na resisténcia & pungéo.

A abordagem do problema feita pelo cbédigo-modelo

CEB-FIP/90,e pelas normas ACI 318-89 e BS-8110 é

comentada a seguir.

III.3.1 CODIGO-MODELO CEB-FIP/90 [8]

O Cbdédigo-modelo CEB-FIP/90 considera a formulacgdo
baseada na distribuicgcdo uniforme das tensdes cisalhantes,

conforme mostrado no item III.2.3.

A tensdo de cisalhamentc nominal & dada pela egquagao
ITII.13 e a curva de interagdo P x M pela seguinte

expressao:
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(III.14)
onde

u = perimetro de

controle calculado como o

comprimento da menor curva a uma disténcia 2d da
Adrea carregada.

W = conforme definido no item IIT.Z2.3.
Po = carga de ruptura a pungao simétrica, dada a
partir da equagdo II.19.
Para pilares retangulares, tem-se:
2
Ce 2

W = — + €y C + 4 cd+ 16 d + 2n d Cy s

(III.15)
e para pilares circulares:
W=16 d&° + 41 d r . (III.16)

K & dado pela tabela III.2

III.3.2 - NORMA ACI 318-89 [9]

A norma ACI 218-89 indica uma formulagdc baseada na

distribuicdo linear das tensdes cisalhantes mostrada na
figura 3.6.

A tensido de cisalhamento nominal &, portanto, dada
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pela equagdce III.3 e a expressdao (gue representa a
interagdo P x M toma a seguinte forma:

J

M= (PO - P) mz—K (III.17)
onde:
u=2 (c + Cp *+ 24)
c, = (ct + 4d)/2
3 3 2
(ct +d4)" 4 + (ct + d) d (ct + d)” (¢ +d) 4
J = 6 * 2

0 wvalor de K, é& dado pela equagdo III1.6, vista

anteriormente.

III.3.2 - NORMA BS-8110 [10]

A curva de interacdo P x M é dada pela expressao:

- p) 2 (III.18)

M= (P 1,5

o

onde s & o comprimento do lado do perimetro que esteja
paralelo ao eixo de momento, ou seja, ¢ + 3d para pilares

retangulares.
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c +d
K\perimetro de
controle
¥ c B
c + d

Fig 3.6 - Distribuicdo de tensdes de cisalhamento

pelo método ACI
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’ o
II1.4 COMENTARIOS SOBRE AS RECOMENDACOES DE NORMAS
2

Enquanto a norma ACI 318-89 considera uma
distribuigdo 1linear de tensdes cisalhantes, o cédigo
CEB/FIP~-90 admite uma distribuigdo uniforme

anti-simétrica.

Para o coeficiente K, a norma ACI indica a equagédo
III.6 que inclue dimensdes do pilar e da laje. Por outro
lado, o cédigo CEB-FIP indica os valores mostrados na

tabela III.2, gue dependem apenas da dimensdo do pilar.

Pela andlise eldstica descrita por MAST (item
I1II.2.2) verifica-se que, para pilares quadrados, tem-se
um fator de 0,34 para o momento transferido por flexdo e
de 0,66 devido a torgdo e cisalhamento, segundoc os valores
constantes na tabela III.1l. Portanto o valor de K = 0,60
indicado pelo CEB-FIP para este caso se aproxima
razoavelmente do dado pela andlise elastica. Ja a norma

ACI indica o valor de 0,40 para este coeficiente.

Para um pilar retangular com relagio c/ct da ordem de
2, pela an&lise elastica chega-se aos valores de 0,58 e
0,42 para as parcelas de flexdo e cisalhamento (com
torcdo) respectivamente. Para este caso a norma ACI indica
o valor de 0,35 (se ¢ = 2d) para o coeficiente K, enquanto
o cbédigo CEB-FIP indica o valor de 0,45, valor este mais.

préximo do obtido por MAST.
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A norma britdnica ndo indica como a expressdo III.18

apresentada foi obtida.

A tabela III.1l1 apresenta uma comparacgcdo entre as

prescrigdes das normas e resultados experimentais.
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III.5 MODELO DE BIELAS E TIRANTES PROFPOSTO

Em qualquer ligagdo laje-pilar interno onde se deseje
transmitir momento fletor, pode-se considerar que as agdes
resultam da adigao de carregamentos simétrico e

anti-simétrico, conforme mostra a figura 3.7.

Desta forma, para a andlise da capacidade de
transferéncia de momento em uma ligagdo, precisa-se de um
modelo gque represente a parcela anti-simétrica do
carregamento, para entdo soma-lo ao modelo correspondente

4 parcela simétrica.

Para a parcela simétrica do carregamento (parcela I)
serd utilizado o modelo de SHEHATA (3] descrito em
II.2.1a, que, como foi visto, fornece bons resultados com
facil desenvolvimento matemdtico. Para a parcela
anti-simétrica do carregamento (parcela II) sera usado o

modelo de bielas e tirantes mostrado na figura 3.8.

0 momento transferido para o pilar inclui trés
parcelas: parcela de flexao (Mf) e as parcelas relativa &s

tensdes de cisalhamento (Mcv) e (M 0 modelo de bielas

£) -

e tirantes proposto representa cada uma destas parcelas,

conforme seri demonstrado adiante.



a)

b)

c)
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.

M

ligagdo laje-pilar com carga vertical e momento

|

Parcela I
ligagdo laje-pilar somente com carga vertical

+

M/L M/L

A

Parcela II

ligagdo laje-pilar somente com momento

Fig 3.7 - Representagdo das componentes simétrica e

anti-simétrica do carregamento
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Somando~se os dois modelos, chega-se a uma expressao
geral para o célculo da intera¢do carga vertical x momento

em pilares de segdo transversal retangular.

III.5.1 - PARCELA DE FLEXAO (Mg)

-

A parcela do momento transferido devida & flexdo &
proveniente da componente horizontal das forgas nas bielas

b1 e bl' mostradas na figura 3.9.

— — F
- ~ 1
, \ l
4 5
b 7 ; ;—"/{‘
__l—~‘""ﬂ—~ﬂffj' 1
. * !
)Y
/A
TF ’ ¢~\ J
l ——
C
{ t l
I |
| Fb1v' b1/
+ X \ l::::. Fpin
{:f, P Fblh’ <::>
Z
F
bin \
? vi °
T = ,,/”T A 10
bin:
Fb1 Fb1v
detalhe A

Fig 3.9 - Forg¢as utilizadas no cdlculoc de M
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B¢—|_

F2' Fa

o
bai bz

FI' JE— b’l —n bl F'

bz’ bz

L.~

t__ Fz' Fz

, ~% b ,"; b SN b

b =T \o _— ~bz J ‘,
- = JE};_ : b bz . : ~2,
Fy T ) F2' Fz'

ARMAGRO
CORTE A-A CORTE B-B

FIG. 3.8 - MODELO DE BIELAS E TIRANTES PARA A
PARCELA II DO CARREGAMENTO
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0 momento fletor M_ &, portanto, devido as forgas de

f

compressao opostas que atuam em lados opostos da laje.

Fpir = Py
Mf =2 Fbm 2
F = Mi

bin 2 z

A tensdo na faceta de concreto comprimida devida a
componente Fb1h é dada pela expressaoc seguinte,
considerando que a inclinagdo da biela seja de 10°, a

mesma usada no modelo para a parcela de carregamento

simétrico, tem-se:

Fb1 — bih
cos10®
F
_ bi
o = (III.19)
_ ME
c__ = , (III.20)

2 z ¢ x coslo’

A soma desta tensdc com a devida ao carregamento I

ndo podera ultrapassar a resisténcia do concreto dada por

v £ .z + 0 ' (IIT.21)

c C co cmf

onde o representa a tensdoc devida ao carregamento I.

Pela expressao II.5,

P
o

o = ,
2m r_ X tanl0® ¢

co
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A partir desta expressdo e das III.20 e III.21,

chega-se a:

[+3
P =p+ Lo g tanl0 (III.22)
(o) Cc 2 o

cosl0 .
onde

r =
[+
Entao,

P = P0 - 0,18 S Z ' (III.23)
Po =P c z

ou Mf = 0,18 T cH z (I1X.24)

Para pilares gquadrados, tem-se:

Mf £

P = P0 - 0,36 — ¢ (III.25)

ou,
_ AP z
Mf = 0,3—65‘ (III.26)

Para o brago de alavanca z adota-se © mesmo valor
utilizado no modelo tedrico do item II.1.1, ou seja,

2 =d - 0,45x%.

IIT1.5.2 - PARCELA DEVIDO AO CISALHAMENTO VERTICAL (Mcv)

Esta parcela do momento advém das componentes

verticais das forgas nas bielas b1 e bl' (FmV) mostradas

na figura 3.9. Utilizando-se um brago de alavanca igual &
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dimensédo Cy do pilar, obtem-se:

o
Mcv = Fbl senlo ct

Como:

Fblh Mf
= - , (III.28)

cos10® 2z coslo’

bl

tem-se que:

Me o
Mcv = 35z tanlo Ceo
ou, com Mf dade pela equacdoc (III.24),
cc
_ 0,98 _ t
Mev = 2& (P = P) % Cy
cc
_ 0,49 _ t
Mcv = £ (Po P) T ¥ o, (I11.29)

II1.5.3 PARCELA DE TORGAO (Mt)

A parcela do momento devida & torgdo nas faces do
pilar advém das forg¢as nas biela b e b’ da figura 3.8.
Estas bielas ocorrem devido & existéncia de uma fissuracdo
diagonal caracteristica de efeito de torgdo nesta regiio,

conforme ja mostrado na figura 3.1.

As bielas b2 e bz' representam todas as bielas que
efetivamente ocorrem nesta regido, mostradas

esquematicamente na figura 3.10.
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A componente horizontal das forgas na biela, Fh’
conforme mostrado na figura 3.12, & contrabhalangada pela
forgca de compressdo na laje. A componente vertical FV
multiplicada pelo brag¢o de alavanca z, fornece o momento
torsor, enguanto a componente que resta, Fn' interfere na

resisténcia & pungdo da pega.

Para a defini¢do do momento torsor resistido pela
ligagdo é& necesséario, portanto, o céalculo das componentes
F. e F_ da forga na biela b_.

v n 2
A regido considerada resistente a tor¢dc & definida

pela dimensdo (c_. + 2d) mostrada na figura 3.10. Esta

t
escolha arbitrdria baseia-se na existéncia de uma
continuidade entre o pilar e a laje, ou seja, na auséncia
de restrigdo que impega a armadura imediatamente ao 1lado
do pilar de contribuir para a resisténcia a torgdo desta
regido. Evidentemente, a partir de uma certa disté@ncia do
pilar, Jja& ndao havera nenhuma contribui¢do da armadura.

Considerou-se, portanto, wuma largura igual & altura

efetiva da laje para cada lado do pilar.

A forga na biela devera atingir o pilar na altura do
centrdide da regido de compressdo, gque & considerada
retangular conforme mostrado na figura 3.11, o que se
assemelha <com a andlise eldstica de MAST vista

anteriormente.
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c, + 24

laje |

pilar

malha de
armadura

Fig. 3.10 - Esquema das bielas de torgéo

0 valor arbitrdrio de d a partir da face do pilar,
definido para considerar a parcela de armagdao gue nao
cruza o pilar mas auxilia na resisténcia & torgdo, tem que
ser limitado & metade da dimensédo Ce do pilar, de forma

gque o ponto de aplicagidoc da resultante acima descrita

fique sempre na face do pilar.
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| Z U S REGIAC COMPRIMIDA

Plano Inferior

FIG. 3.11 - FORGAS NA BIELA DE TORGAQO

inter foce

|
|
|
I
[
Laje — Pitar :
I
[

FIG. 3.12 — COMPONENTES DAS FORGAS NA BIELA DE TORGAO
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0 cdlculo das componentes da forga na biela Fb se da
a partir do poligono de forgas representado na figura
3.13, e da parcela Pt da armadura que gue corta a biela,

que resiste & torcao.

Fig. 3.13 - Componentes de Fy
0 valor da taxa de armadura que resiste & torgéo, Py
é calculado a partir do conhecimento que a carga a pungdo
é proporcional & raiz gquadrada da taxa de armadura,
conforme ja visto no capitulo II. Desta forma:
P =Pt Py
onde p  representa a parcela de p necessiria para a

parcela I do carregamento.

Entao:
P =k plvz
_ 1/2
Po_lxp
1/2
£_=[ﬁ]
P, P
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P = p [ 1 - [ gg ]2 ] (ITI.29)

As componentes Fn e Fh de Fb , mostradas na figura
3.13, serdo calculadas considerando que E}l & dada pelo

escoamento da armadura, ou seja:

Fn Pe d fy (ct + 24d)

Fh Py d fy (ct + 24}/ tang

Sabendo-se que:

2 2 2
Fb’ = Fn + Fh
logo,
1/2
1 2
be=ptdfy(ct+2d)[1+[m]]
Py d f_ (c,_ + 24)
= y 't
Fb’ seng , (ITI.30)
ou entdo:
Fn
Fb’ = seng '’

A componente Fv é dada por:

]
b g _In: (III.31)
v tana senf tana a ' *

F

sendo a o Aangulo mostrado nas figuras 3.11 e 3.12, e a
dimensdo "“a" (figura 3.11) dada pela seguinte expressio:

ct + 2d

~ "1 tan(g) '
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onde B & o &ngulo representado na figura 3.11. Para

malhas isotrdpicas:

- ct + 2d
2

O brago de alavanca Ze é dado por:

z, = (ct + 24) /4
Sendo
Mt1 = 2 Fv 2y
tem-se
Fn z (ct + 2d)
Mt1 = >3 = Fn Z ,para armacodes
isotrépicas. (IIT.32)
Como a torgdoc atua em duas faces:
Mt = 2 Mt1 , ou
Mt = 2 Fn 2 (IT1.33)

Com F. igual ao menor valor obtido a aprtir das

seguintes expressdes:

Foo=pe d £, (6 + 2d), (III.34)
ou
F_= (0,5 c, +d) x [ 1 - E—] v £,
n t Po e C
(II1.35)

A expressdo III.34 assume a plastificagdo total da
armadura, enguanto a expressao III1.35 representa a forga

maxima a que a regido em questdo pode estar submetida sem
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atingir a carga de ruptura por pungéo.

IIT.5.4 CAS0S PARTICULARES

0 método proposto, que faz a superposicdao de modelos
para as parcelas I e II do carregamento, considera o caso
de momento puro transferido, exigindo a presenga de
armacdo nas faces superior e inferior da laje. Entretanto,
a parcela de cortante transferida reduz a necessidade de
armacgdao em uma das faces. Desta forma, dependendo do nivel
de momento a ser transferido, ©pode-se ter malhas
diferentes em cada face, ou até mesmo ndo se colocar uma

malha em uma das faces.

A seguir apresentam-se as alterag¢des gque devem ser
feitas no método para que possa ser utilizado para estes

casos particulares.

a) Malhas diferentes em cada face da laje

Neste caso, a equagido dgue representa a parcela Mf
(expressac III.24) advém da resisténcia do concreto na
face mais comprimida dada pela expressdo definida no item

II.1, porém com a diminuigc3o da armagdo na outra face,

esta pode se tornar a regido critica, desta forma:
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[ C cmf co

com o = a partir da expressd3o II.5, e o . dada pela

expressao III.19.

Seguindo a mesma sequéncia de calculo apresentado no

item III.4.1, chega-se a:

(III.36)

il

t

com PO’ e z!’ calculados considerando a taxa de armacgéo

reduzida.
A parcela M. também devera ser modificada da
seguinte forma:
cc
0,49 , t
= 21z + .
M., £ (P, P) o5 o (III.37)

Com relagao a parcela Mt, no calculo de Fn deve-se
considerar a taxa Py calculada sequndo a expressao III.z29
ou entdoc a menor taxa de armadura das malhas se esta for

menor que p. .

b) Inexisténcia de uma das malhas

As expressdes acima desenvolvidas para M. e M,

permanecem validas, porém o valor de Po' se anula.

Entretanto, se for levada em consideragdo a resisténcia a

tragdo do concreto, pode-se determinar um taxa de armadura
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ficticia que permita calcular P’

Fago = As fy = 2mn (ro + 2,75d) 4 p fy .

admitindo-se o cone de puncgdo com &ngulo de 20°.

o

0 diagrama de deformagdes acima da linha neutra

considerado linear e portanto:

2n(ro + 2,75d) (d - x)

Fconcreto - ft 5 !
Igualando-se Fago com Fconcreto chega-se a:
(d - x) ft
Pleict = 24 F ' (III.38)
Yy
Substituindo x pela equagdo II.7 tem-se:
£ £ 172
207 .. . L =1-0,67 | pr.. X
fict ft r fict £
c
2 fy fY 1/2 /2
4 — -— =
£, Prict T 07 [ 3 ] Plgice ~1=0
c
(III.39)

equagio que define o valor de p'fict'

Com relacgdo a Mt' a inexisténcia de uma malha resulta
na 1incapacidade da forma¢do das bielas. Neste caso,
leva-se em consideragdo a tragdo do concreto fazendo com

que a biela de compressic possa ocorrer.

Para tanto, calcula-se uma taxa de armadura ficticia

correspondente a parcela de concreto da seguinte forma:



75

n - Aconc ft

Sendo,
= (¢, + 2d) 24’ ( dada na figura 3.14),
conc t
tem-se:
Fn = (ct + 2d4) 24’/ ft =Py d (ct + 2d4) fy
onde
f
_ 24’ °t
p“c =3 F (III.40)
Y
ou, quande 2df > d/2
ft
Pese = E"f; (III.41)

c, + 2d

ACOI’IC

W | 7 7 7 ] e

Fig. 3.14 - Area de concreto para efeito de

armadura ficticia de torgido

Como valor da resiténcia & tragdo do concreto,
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indica-se a expressido abaixo, apresentada no cdédigo-modelo

CEB-FIP/90.

f

2/3
£ = (0,95 [ ] (valores em MPa) {({III.42)

cla

tmin

III.5.5 FORMULAGAO GERAL

A partir dos itens anteriores pode-se esquematizar o
calculo genérico da interagdo carga vertical x momento

transferidos ao pilar.

([ P ' + P c g
0,18 ¢+ c, E (IIT.43)
M_ = 4
: Po - P ¢ z
0,18 C + o £ (III.44)
.
[ 0.9 (P r+p) — & III.45
£ o c + Cy ( -45)
Moy = 1 c o
0,49 _ t
3 (P, - P) E_I_EE (I1I1.46)
'8
2z p, df (¢ +2d (III.47)
Mt'_=< .
2 z (0,5 C, + d) x[ 1 - ﬁ; ] v fc
. (III.48)

onde:
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p_ = menor entre os valores de Py © pf e p

ric '

este iltimo se nido houver armadura em uma

das faces da laje.

A partir de Mf, Mcv e M, obtem-se M:

MTOT = MF + Mcv + Mt (III.49)

Analisando-se as expressdes anteriores, verifica-se
que a curva de interagao cortante x momento transferidos

para o pilar, para o caso de duas malhas iguais, pode ser:

- uma curva parabdlica,
- uma reta ou
- uma reta em um trecho e uma parabcla em outro

trecho.

A soma de Mf com Mcv assume a forma linear (K —'K1
P), porém a parcela M, pode ser originada de duas equag¢des
diferentes, uma 1linear (III.48) e a outra parabdlica

(I1II1.47). O ponto de modificag¢do da curva & dado por:

p[l - [ - ]2] d £, (c, +2d) = (0.5c, + d) x[l - i—]vc £,

"Ul"U

(o}

(III.50)

Substituindo o valor de x pela equagdo II.7 chega-se
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P c 172
5 = 0,33 v [ — ] -1 (III.51)

Para valores de P/Po superiores aos dados pela
expressdo III.51, a curva de interacdo & linear e para

valores inferiores a curva & parabdlica.

Portanto, se a relagao P/Po dada pela expressao
IIT.51 tiver um valor superior a 1, a curva de interagdo
serid totalmente linear. Se tiver um valor negativo, a
curva de interacdo seréd parabdélica. Para valores de P/Po
entre 0 e 1 a curva de interagdc serd inicialmente

parabdlica e passard depois a ser linear.
A figura 3.15 representa as 3 curvas de interagé&o
possiveis de ocorrer para uma laje e pilar tendo os

sequintes parémetros.

f, = 35 MPa
c

¢ =c = 150 mm
d =70 mm

e tres relagdes p fy‘
Caso 1 p=1% , fy = 500 MPa
Caso 2 p =1% , fY = 250 MPa
Caso 3 p=2% , fy = 600 MPa

Verifica-se que a curva de interagac s0 pode ser

considerada linear quando a resisténcia a escocamento do
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ago ndao & atingida em nenhum caso, ou seja, a ruptura se
da por esmagamento do concreto na regido comprimida em

todas as faces do pilar, ruptura tipica de pungédo.

Ocorre, entretanto, que ¢ mais usual & a combinacgéo
de dois efeitos, ou seja, na face do pilar onde ha flexdao,
ocorre esmagamento do concreto, enquanto na face onde ha
torgdo, dependendo do valor do momento transferido pode
ocorrer, além do esmagamento do concreto, o escoamento do

ago.
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III.6 ESTUDOS EXPERIMENTAIS

A sequir serdo descritos, resumidamente, alguns
ensaios realizados visando o estudo da transférencia de
momento ao pilar. Nos ensaios relacionados houve ruptura

POr pungao.

ITT.6.1 ENSAIOS DE STAMENKOVIC & CHAPMAN [15]

STAMENKOVIC & CHAPMAN ensaiaram lajes quadradas de
915 mm de lado, sendo sete lajes apoliadas em pilares com
secdo transversal gquadrada e seis em pilares com segdo
transversal retangular. A tabela III.3 fornece os dados

geométricos das lajes e as cargas de ruptura.
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laje £ fy p p’ o Ce d 4’ P, M

no. MPa MPa % % mm mm mm mm kN kKN m
M/I/1 29.3 434 1.17 1.17 127 127 56 20 - 18.3
M/I/2 30.4 434 1.17 1.17 127 127 56 20 - 17.6
c/1/4 26.1 434 1.17 1.17 127 127 56 20 21 16.6
C/I/3 26.6 434 1.17 1.17 127 127 56 20 34 13.6
Cc/1/2 30.9 434 1.17 1.17 127 127 56 20 62 10.5
c/I/1 37.5 434 1.17 1.17 127 127 56 20 84 7.4

V/I/2 27.0 434 1.17 1.17 127 127 56 20 117 -

M/Ir/1 27.1 414 1.17 1.17 76 152 56 20 - 18.6
c/Ir/4 27.7 414 1.17 1.17 76 152 56 20 22  16.8
c/Ir/3 29.8 414 1.17 1.17 76 152 56 20 40 15.7
c¢/Ir/2 30.5 414 1.17 1.17 76 152 56 20 67 10.9
c/Ir/1 23.6 414 1.17 1.17 76 152 56 20 86 7.3

V/Ir/1l 26.2 414 1.17 1.17 76 152 56 20 109 -

Tabela III.3 - Ensaios de STAMENKOVIC & CHAPMAN

III.6.2 ENSAIOS DE SHEHATA [16]

SHEHATA ensaiou 5 lajes quadradas com 1600 mm de
lado. A tabela III.4 fornece os dados destas lajes e as

cargas de ruptura observadas.
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laje fc fY p p’ c Ty da 4’ P, M,
ne. MPa MPa % % mm mm mm mm kN KN m
1 28.2 600 1.37 - 150 150 95 40 265 -

2 29.5 600 1.37 - 150 150 95 40 270 -

3 22.0 600 1.37 - 150 150 95 40 233 11.7
4 26.7 600 1.37 - 150 150 95 40 210 14.8
5 25.3 600 1.37 - 150 150 95 40 200 20.0

Tabela III.4

IIT.6.3 ENSAIOS DE ISIAM & PARK [17]

- Ensaios de SHEHATA

ISLAM & PARK ensaiaram duas lajes retangulares de

2286 mm x 3048 mm com o momento atuando na face do pilar

paralela ao menor lado.

A tabela IIXI.5 fornece os dados

principais destas lajes e as cargas de ruptura observadas.

3 r r
laje fc fy P fol c Cy d d Pe Me
ne. MPa MPa % % mm mm mm mm KN kKN m
1 27.3 356 1.15 0.57 229 229 70 19 36 30.5
31.9 374 1.15 0.57 229 229 70 1¢ 36 37.7

Tabela III.5 - Ensaios de ISLAM & PARK

IIT.6.4 ENSAIOS DE HANSON & HANSON [13]

Lajes retangulares de 2134 mm x 1219 mm com o momento
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atuando na face do pilar paralela ao menor lado, foram
ensaiadas por HANSON 7 HANSON. Trés lajes eram apoiadas em
pilares com secgdo transversal quadrada e quatro em pilares
com segao transversal retangular. Seus dados sdo

apresentados na tabela III.6.

3 ! !
laje fc fy P P c Cy d 4d Pe Me
ne. MPa MPa % % mm mm mm mm kN kKN m
Al 30.3 365 1.64 1.64 152 1%2 &7 19 6 22.3

Al2 33.2 372 1.64 1.64 152 152 57 19 27 20.5

B7 33.0 354 1.64 1.64 152 305 57 19 5 35.7
Ble 30.4 341 1.64 1.64 152 305 57 19 34 27.3
C8 32.8 411 1.64 1.64 305 152 57 19 6 31.4
Cl7 36.0 341 1.64 1.64 305 152 57 19 32 24.7

Tabela III.6 - Ensaios de HANSON & HANSON

IIT.6.5 ENSAICS DE MOE [18]

MOE ensaiou 1lajes gquadradas de 1829 mm de lado
apoiadas em pilares com sec¢do transversal gquadrada. A

tabela III.7 fornece seus dados.
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laje fc fy o p’ c Cp d 4’ P, Me

ne. MPa MPa % % mm mm ~mm mm kN kN m
M1lA 20.8 481 1.51 - 305 305 114 38 433 -

M2A 15.5 481 1.51 - 305 305 114 38 213 39.4
M4A 17.7 481 1.51 - 305 305 114 38 144 62.4
M2 25.7 481 1.51 - 305 305 114 38 292 57.1
M3 22.7 481 1.51 - 305 305 114 38 207 7¢.0
H1 26.1 328 1.14 - 254 254 114 38 371 -

M6 26.5 328 1.33 - 254 254 114 38 239 40.2
M7 25.0 328 1.33 - 254 254 114 38 311 18.0
M8 24.6 328 1.33 0.57 254 254 114 38 150 65.3
M9 23.2 328 1.33 - 254 254 114 38 267 33.9
M10 21.1 328 1.33 0.57 254 254 114 38 178 54.8

Tabela III.7 - Ensaios de MOE

IIT.6.6 ENSAIOS DE GHALI, ELMASRI & DILGER [19]

Foram ensaiadas lajes quadradas de 1829 mm de lado

apoiadas em pilares com secdo transversal guadrada. Os

dados destas

lajes constam da tabela III.S.

. i r

laje fC fY p P c Ct d d Pe Me

ne. MPa MPa % % mm mm mm mm kN kKN m
SM0.5 36.8 476 0.50 0.17 305 305 121 32 129 100.3
SM1.0 33.4 476 1.00 0.33 305 305 121 32 129 127.5
SM1.5 40.0 476 1.50 0.50 305 305 121 32 129 132.9

Tabela III.8 - Ensaios de GHALI et al
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IT7.6.7 ENSAIOS DE HAWKINGS, BAO & YAMASAKI [20]

As lajes ensaiadas eram gquadradas tendo 2134 mm de
lado; 17 eram apoliadas em pilares com se¢do transversal
quadrada e 3 em pilares com segdo transversal retangular.
As secgdes retangulares possuiam o mesmo perimetro gue as
quadradas e a razio entre os lados era de 2, 3 e 0,5. A

tabela III.9 mostra os demais dados dos ensaios.

laje fc fy o) p’! c Cy a 4a’ Pe Me

ne. MPa MPa % % mm mm mm mm kN kN m

6AH 31.3 472 0.55 0.25 305 305 121 32 169 90.4
9.6AH 30.7 415 0.88 0.46 305 305 118 35 187 97.7
14AH 30.3 420 1.31 0.55 305 305 114 38 205 100.2

6AL. 22.7 472 0.55 0.25 305 305 121 32 244 32.7
9.6AL 28.9 415 0.88 0.46 305 305 118 35 257 34.6
14AL 27.0 420 1.31 0.55 305 305 114 38 319 43.3
7.3BH 22.2 472 0.67 0.36 305 305 83 32 80 39.0
9.5BH 19.8 472 0.93 0.43 305 305 83 32 94 45.4

14.2BH 29.5 415 1.31 0.67 305 305 80 35 102 51.0
7.3BL 18.1 472 0.67 0.36 305 305 83 32 130 12.8
9.5BL 20.0 472 0.93 0.43 305 305 83 32 142 l16.6

14.2BL 20.5 415 1.31 0.67 305 305 80 35 162 20.9

6CH 52.4 472 0.55 0.25 305 305 121 32 186 95.1
9.6CH 57.2 415 0.88 0.46 305 305 118 35 218 113.1
14CH b54.7 420 1.31 0.55 305 305 114 38 252 133.3

6CL 49.5 472 0.55 0.25 305 305 121 32 273 3e6.8
14CL  47.7 420 1.31 0.55 305 305 114 38 362 49.4

9.6GH2 24.7 415 0.88 0.46 203 406 118 35 165 82.3

96GHO5 26.3 415 0.88 0.46 406 203 118 35 182 89.6

9.6GH3 27.0 415 0.88 0.46 152 457 118 35 165 83.4

Tabela III.9 - Ensaios de HAWKINGS et al
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III.7 COMPARACAO DOS RESULTADOS DO METODO DE CALCULO
r

PROPOSTO COM RESULTADOS EXPERIMENTAIS

Na tabela III.10 & feita a comparagdo de resultados
experimentais com os obtidos utilizando-se a formulacgao

anteriormente desenvolvida.

Para © célculo da carga Gltima correspondente ao
carregamento simétrico (PO) utilizou-se, quando possivel,
resultados obtidos pelos préprios pesquisadores,
fazendo-se a necessaria corregdo devida & variacdo de fc‘
Quando ndo se tinha o wvalor de PO experimental,
calculou-se Po utilizando-se a formulagdo apresentada em

IT.2.1a.

Para a relagdo entre os momentos obtidos pelo método
proposto e os experimentais obteve-se a média de 1,06 com
desvio padrac de 0,34 para o caso de pilares com segdo
guadrada. No caso de malha igual nas duas faces da laje,

obteve-se uma média de 0,95 com desvio padrdo de 0,09.

No caso de pilares com sec¢do retangular havendo
momento atuando na face mais larga do pilar, a média
obtida para essa relagdo foi de 0,70 com desvio padrdo de
0,16. Verifica-se, portantoc que o método proposto néo
fornece t&c bons resultadocs como no caso de pilares de

segdo gquadrada.
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Nas figuras 3.16 a 3.20 sdo representados os
histogramas relativos aos casos de lajes apoiadas enm

pilares com se¢do quadrada ou retangular.

As figuras 3.21 e 3.22 apresentam a comparagido das
curvas de interacdo momento x carga vertical obtidas para
as lajes ensaiadas por STAMENKOVIC & CHAPMAN, usando o

método agui proposto, com os resultados experimentais.

No caso de pilar com seg¢do quadrada, a curva tedrica
fica muito proéoxima dos resultados experimentais. Para o
caso de pilares com segdo retangular a curva tedrica se

mostra conservadora.

Na tabela III.1l1l, sao mostrados os valores da relagio
entre o momento méximo a ser transferido obtido segundo
indicacdes de trés normas comentadas anteriormente, e o
verificado em ensaios. Para Po’ foram considerados os

valores maximos prescritos pelas normas.

Para as lajes ensaiadas por STAMENKOVIC & CHAPMAN,
apresenta-se na figura 3.23, uma comparag¢do entre a curva
de interacdo obtida segundo indica¢des de normas com os
dados experimentais. Pode-se observar nessa figura que as
formulacdes indicadas pelas normas ndo representam a curva
de interacdo da carga vertical e do momento transferidos
simultaneamente ao pilar. O fator de seguranc¢a real varia
conforme a proporgao P/Po ou M/Mo, embora os valores

calculados sejam conservadores.
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Laje Po Me Mmod .
no. KN kKN m KN m mod e
Pilares Secg¢do Quadrada Malha Dupla Igual
o Stamenkovic & Chapman
M/T/1 121 18.3 16.3 0.89
M/I/2 122 17.6 16.4 0.93
C/1/4 116 16.7 13.9 0.83
c/1I/3 117 13.6 12.5 0.91
c/1r/2 123 10.5 9.3 0.89
c/I/1 131 7.3 7.3 1.00
o Hanson & Hanson
Al 174 22.3 23.4 1.05
Al2 183 20.5 22.5 1.10
Média .95
Desvio Padrio 0.09
Pilares Seg¢ao Quadrada Malha Dupla Desigual
¢ Islam & Park
1 211 30.5 27.3 0.89
234 37.7 30.5 0.81
o Moe
M8 389 65.3 70.6 1.08
M10O 360 54.8 58.0 1.06
o Ghali et al
SMO0.5 408 100.3 79.0 0.79
SM1.0 549 127.5 120.0 0.94
SM1.5 736 132.9 172.8 1.30
o Hawkings et al
6AH 393 90.4 70.5 0.78
9.6AH 447 97.7 84.8 0.87
14AH 528 100.2 97.8 0.98

Tabela III.10 - Resultados do Modelo e Ensaios
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Laje P0 Me Mmod .
no. kN kN m kKN m mod
6AL 335 32.7 33.8 1.13
9. 6AL 434 34.6 65.6 1.90
14AL 498 43.3 65.4 1.51
7.3BH 235 39.0 33.4 0.86
9.5BH 261 45.4 36.2 0.80
14.2BH 339 51.0 48.5 0.95
7.3BL 212 12.8 19.5 1.52
9.5BL 262 16.6 28.3 1.70
14.2BL 284 20.9 26.9 1.28
6CH 508 95.1 95.7 1.01
9.6CH 610 113.1 117.9 1.04
14CH 709 133.3 130.9 0.98
6CL 494 36.8 71.0 1.93
14CL 663 49.4 95.3 1.93
Média 1.17
Desvio Padrao 0.38
Pilares Se¢do Quadrada Malha Simples
o Shehata
3 244 11.7 3.4 0.29
4 261 14.8 11.6 0.79
53 256 20.0 12.1 0.61
o Moe
M2A 374 39.4 39.3 1.00
M4A 399 62.4 59.6 0.95
M2 481 57.1 49.8 0.87
M3 452 70.0 60.1 0.86
Mé 404 40.2 44.4 1.10
M7 3o2 19.0 26.3 1.38

Tabela III.

10 (cont.)
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Laje P, Me Mo
/ M
no. kN KN m kN m mod
Mo 378 33.9 32.0 0.94
Média 0.388
Desvio Padréo 0.29
PILAR QUADRADO Média 1.06
Desvio Padrao 0.34
Pilares Secdo Retangular lado maior = Ty
o Stamenkovic & Chapman
M/Ir/1 110 18.6 13.0 0.70
c/ir/4 110 16.8 11.6 0.69
c/Ir/3 113 15.7 10.2 0.65
c/Ir/2 114 10.9 6.7 0.62
c/Ir/1 104 7.3 2.5 0.35
¢ Hanson & Hanson
B7 220 35.7 28.5 0.80
Blé6 207 27.3 22.9 0.89
o Hawkings et al
9.6GH2 410 82.3 67.8 0.82
9.6GH3 420 83.4 64.2 0.77
Média 0.70
Desvio Padréo 0.16

Pilares Retangulares lado maior = c¢

o Hanson& Hanson

Cc8 236 31.4 35.4 1.13
Cl7 226 24.7 30.3 1.23
o Hawkings et al
9.6GH0.5 414 89.6 84.2 | 0.94

Tabela III.10 (cont.)
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CEB~FIP ACIT BS
Laje P, M M/M, P, M M/M, P, M M/M,
no. (KN) (KN m) (KN) (KN m) (KN) (kN m)
PILARES SECAOC QUADRADA
o Stamenkovic & Chapman
M/I/1 76 15.4 0.84 69 10.8 0.59 82 16.1 0.88
M/I/2 77 15.6 0.89 70 10.9 0.62 83 16.4 0.93
c/1/4 73 10.6 0.64 65 6.9 0.41 79 11.4 0.69
c/1/3 74 8.1 0.60 65 4.8 0.36 79 8.9 0.65
c/I/2 78 3.2 0.31 71 1.2 0.12 83 3.9 0.38
c/I/1 83 0.0 0.00 78 0.0 0.00 84 0.0 0.00
0 Shehata
156 0.0 0.00 | 145 0 0.00 | 169 0 0.00
4 166 0.0 0.00 | 160 0 0.00 | 181 0 0.00
163 0.0 0.00 | 155 0.0 0.00 | 178 0.0 0.00
¢ Islam & Park
1 128 27.5 0.90 | 145 27.6 0.90 | 138 29.9 0.98
135 29.6 0.00 | 157 31.0 0.82 | 145 31.9 0.85
o Hanson & Hanson
Al 96 19.9 0.89 87 14.3 0.64 | 101 20.4 0.92
A12 99 15.9 0.78 91 11.3 0.55 | 104 16.6 0.81
o Moe
M2A 241 12.4 0.32 | 249 12.8 0.33 | 293 34.5 0.88
M4A 252 47.8 0.77 | 267 43.8 0.70 | 293 64.2 1.03
M2 286 0.0 0.00 | 321 10.3 0.18 | 314 9.5 0.17
M3 274 29.7 0.42 | 302 33.8 0.48 | 302 40.9 0.59
M6 255 6.6 0.16 | 287 15.1 0.38 | 280 16.3 0.41
M7 250 0.0 0.00 | 279 0.0 0.00 | 275 0.0 0.00
M8 249 40.6 0.62 | 276 39.6 0.61 | 274 49.2 0.75
M9 244 0.0 0.00 | 268 0.3 0.01 | 268 0.4 0.01
M10 237 24.2 0.44 | 256 24.5 0.45 | 260 32.6 0.59

Tabela III.11 - Resultados de Normas e Ensaios
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CEB-FIP ACI BS
Laje
- P, M M/M_ P, M M/M, P, M M/M
* (kKN) (kN m) (kN) (KN m) (kN) (kKN m)
o Ghali et al
SM0.5 240 50.8 0.51 |415 103.5 1.03 |256 56.5 0.56
SM1.0 293 75.1 0.59 |396 96.6 0.76 |322 85.9 0.67
SM1.5 356 104.0 0.78 (433 110.0 0.83 (369 106.8 0.80
Mé&dia 0.45 0.43 0.54
Desvio Padrdo 0.34 0.32 0.37
PILARES SECEO RETANGULARES LADO MAIOR = Ct
o Stamenkovic & Chapman
M/Ir/1 71 14.7 0.79 66 9.1 0.49 75 16.0 0.86
C/Ir/4 72 10.4 0.62 67 6.2 0.37 76 11.5 0.69
c/Ir/3 74 7.0 0.45 69 4.0 0.26 78 8.1 0.52
c/Ir/2 74 1.4 0.13 70 0.4 0.04 78 2.3 0.22
Cc/Ir/1 70 0.0 0.00 61 0.0 0.00 62 6.0 0.00
o Hanson & Hanson
B7 121 34.2 0.96 124 26.9 0.75 129 39.3 1.10
Bl1l6 118 24.8 0.91 119 19.2 0.70 125 28.8 1.06
PILARES SECﬁO RETANGULARES LADO MATIOR = ¢
0 Hanson & Hanscon
C8 121 27.5 0.88 124 28.1 0.89 129 26.4 0.84
C17 125 22.2 0.90 130 23.3 0.94 129 20.9 0.84

Tab. III.11 {(cont.)
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Figura 3.17 ~ Distribuicdce dos resultados dePilares Quadrados
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Figura 3.19 - Distribui¢io dos resultados de Pilares Quadrados
Resumao
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CAPITULC IV

PUNCAQ ASSIMETRICA - PILARES DE BORDA
»

IV.1 INTRODUCAO
b

Nas ligacdes laje-pilar onde ndo existe uma viga na
borda da laje, had uma transferéncia de momento e cortante
para o pilar. Neste capitulo estuda-se a interagdo destes

esforgos.

IV.2 REVISAO DAS FORMULACOES DESENVOLVIDAS
’

IV.2.1 METODO ACI - DISTRIBUICAO LINEAR DAS TENSOES DE

CISALHAMENTO -

Na figura 4.1 sao representados os esforgcos em uma
ligagdao laje-pilar onde a face externa do pilar coincide

com a borda da laje.

Neste tipo de ligagdo aparecem momentos fletores na

~

face do pilar paralela & face livre e momentos torsores na

outras faces. As tensdes de cisalhamento sic consideradas



29

laje

Fig. 4.1 - Tipos de esforgos na ligagdo laje-pilar
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como variando linearmente, conforme mostra a figura 4.2.
Assumindo-se que estas tensdes cisalhantes sS30
uniformemente distribuidas ao longo da altura efetiva da

laje, chega-se a:

p KM c:4
T, " 49a + T , Ou (IV.1)
KM ¢
3 P
T = T “ud’ {(IV.2)
onde:
4 3 3 d3

(IV.3)
gquando os efeitos torsionais sdo considerados, ou:

Y, xl4 d x~ d X, d Y, \ )
= TV
J + + —7 [ y, %, ) (IV.4)

2
(yl + ZX”

quando forem consideradas apenas as tensdes de

cisalhamento verticais.

Os valores Y, e X, sao respectivamente os
comprimentos paralelo e ©perpendicular ao perimetro
considerado em relagdo & borda da laje, e os coeficientes
c,6 ec, sdo, respectivamentes, as distdncias do centrdide
da se¢do em relagdo as faces livre e interna do perimetro,
conforme demonstrado na figura 4.3. Seus valores sdo dados
pelas seguintes expressdes em relagdo aos comprimentos do
perimetro considerado:
2
Y X v x

c, = =T (IV.5)
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2
X
e = _—1
4 2x  + Y,

(IV.6)
1

O coeficiente K & determinado segundo o procedimento
descrito no item III.2.1.

Para a definigdo da interacgdo momento

esforgo
cortante transferidos,

deve-se verificar qual a face em

que a mdxima de

tensao cisalhamento

€& atingida
primeiramente.

Quando P=0, a tensdao cisalhante méxima ocorre nos

pontos A e D conforme & mostrado na figura 4.2, entédo:

_ 3
T . =— M_ (IV.7)

com Ms sendo o momento na sec¢do que passa pelo centrdide
do perimetro considerado.

Sendo
. - o
c ud'’
tem-se:
K 03 ud
Po = 7 M

J
Fazendo-se T ud

i

A1 e Ms = M, chega-se a:

(IV.8)
onde Mo representa o momento transferido quando n&o héa

transferéncia de carga vertical.
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c) Caso P >0, M

Fig. 4.2 - Distribuigbes de tensbes cisalhantes ao Longo

do perimetrc de controle segundc a norma ACI
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L 1 L
3 1
A B
laje |
I
pilar de E |
Y, borda ? centrdide |
5 |
; |
% . e |
L I
D : C

Fig. 4.3 - Localizacdo do Centréide

Quando P > 0 e a maior tensdoc de cisalhamento ocorre

ainda nos pontos A e D, segundo a figura 4.2b,

K c, P
'Cc = T MS - T | (IV.9)
CB
Po = KI Ms - P
Utilizando-se a equag¢do IV.8, chega-se a:
A‘l
M_ =M +P < (IV.10)
e, portanto, o momento transferido para o pilar é:
Al
M=M +Pg=M +P [ = +9g ] (IV.11)

3

-

Esta equac¢do IV.11 & valida até que se verifique:
Kc K c
3 4

T Y% "ga® 7 Mstua d

Esta igualdade ocorre para:
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2P A

3"C4)

Substituindo-se a expressdo anterior em 1IV.10,

obtem-se:

c, _ ¢
P = PO m (IV.12)

e, a partir de IV.11, chega-se a:
c o] A
M=M +P 0o [ — +g ]

(IV.13)

momentoc o0 qual serid chamado de M1'
Ha um acréscimo linear do momento até se atingir o

valor maximo M1' conforme mostra a figura 4.4.

Quando T_passa a ser critico na face BC, mostrada na

figura 4.2, tem-se:

_ 4 P
T=—— M, +* 54 (IV.14)
c
P =--M_ +P
o] A s
1
Al
M_ = (P, - P)
4
P0 A1 A1
M = -— * P [ g -z ] {(IV.15)
4 4
Para P = Po' ten-se:
M=P g
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0 grafico de interacdo P-M obtido pelc método ACI

estd representado na figura 4.4.

Carga Vertical

Momento

Fig. 4.4 - Curva de Interagic Carga-Momento - Método ACI

IV.2.2 METODO CEB-FIP - DISTRIBUIGAO UNIFORME DAS TENSOES

DE CISALHAMENTO

Da mesma forma que no caso de pilares internos,
considerando-se gque as tenstes de cisalhamento sejam
distribuidas de uma maneira uniforme ao 1longo de um
perimetro, conforme mostra a figura 4.5, tem-se a tenséao

nominal dada por:

P K M
T=53 *wg (IV.16)
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0 cédigo-modelo CEB-FIP/90 utiliza esta formulagdo
com valor para o coeficiente K conforme descrito no item

ITT.2.3 e

C
+ & +2cd+8d +nde, (IV.17)

perimefio de
controle

Figura 4.5 - Distribuigdes de tensdes-método CEB~FIP

IV.2.3 METODO DE REGAN

RECGAN [21] desenvelveu um medelc para ¢ casc ¢onde a
face interna do pilar coincide com a borda da laje (pilar
externo), conforme indica a figura 4.6. Neste caso, guando
somente ha momento a transferir, o valor maximo deste

momentc & dado pela resisténcia & flexdo da secao A-A

(M)

Por outre 1lado, quandoe ha cortante também a

transferir para o pilar, ¢ momento atuando na ligagido é:
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(IV.18)

P, é& obtido a partir da superficie de ruptura
mostrada na figura 4.6.
P° = AC T,

com Ac representando a A&4rea da superficie de ruptura

inclinada de 22° em relacgdo ao plano da laje.

Ac =2,69d (¢ + 1,25 m 4), (IV.19)
c
| |
1 i
pillar
externoc
Ct
borda livre A a

I ! laje

N /
AN

superficie de ruptura

Fig. 4.6 -~ Superficie de Ruptura - Pilares Externos

T_, segundo REGAN, &€ dado pela seguinte expressdo

empirica:

(IV.20)

A figura 4.7 ilustra a interagdo P-M de acordo com

REGAN.

Para os cascs usuais, onde a ligagdc entre a laje e ©

pilar ocorre em 3 faces do pilar, o momento miximo a ser
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transferido quando ndo ocorrer transferéncia de cortante é
dado pela armag¢do que cruza as linhas de ruptura de torgac
gque partem da face interna do pilar e vdo até a borda da

laje, com uma inclinag¢do a (figura 4.8).

Carga Vertical

Pc
M. +

Momento

Fig. 4.7 - Curva de Interagao Carga-Momento

Método REGAN - pilares externos

Para o calculo do angulo o deve-se considerar que as
bielas de compressio sio paralelas as 1linhas de ruptura
torsionais. As componentes nas diregdes paralela e
perpendicular ao bordo da laje estdo em equilibrio com as
forcas de tra¢do desenvolvidas pela armacdo nestas
diregdes. Desta forma:

N

S
N, &

tan a =

O|O
'—I

com X e y sendo as diregdes paralela e perpendicular a
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borda da laje,respectivamente.

Entéo:
tan ¢ = Px fy t o = Px
p.. £ cC p. tana
y 'y 1d Y
tan a = (px/py)ﬂz (IV.21)

No caso de armagdo isotrdépica tem-se, portanto, um

adngulo o de 45°.

F 1 + borda
o S0 livre
\ /
; linhas de ruptura
\\\ pilar /// de torgac
~ s

laje

malha de armadura

Fig. 4.8 - Linhas de Ruptura de Torgao

Na figura 4.9 estdo representadas as superficies de

ruptura consideradas no caso de transferéncia de cortante.

0 maior momento possivel na ligagdo & dado por (ver

figura 4.9a):

M=M_+D —g , (IV.22)

onde
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P, =2,69d (c+5,89d) T (IV.23)

Para o maior cortante possivel, o momentc reduz-se,
assumindo que ndo ocorra parcela de torgdo, ou seja, a
componente de flexdo & reduzida considerando-se somente as

barras que cruzam a face interna do pilar. Desta forma:

c
L Lr
borda livre 1 L
laje \\\\\\ pilar ////// ct
superficie )
de ruptura \\ S
Pl

a) caso de maior momento transferido

pilar |

P2 \ / superficie de
~__ - -~ ruptura

b) caso de maior carga vertical transferida

Fig. 4.9 - Superficie de Ruptura - Pilares Internos

M=M. 4 Pzzct , (IV.24)
onde

P2 =2,69d (c + 1,25 m 4) T, {(IV.25)
e Mf1 representa o© momento resistido pelas barras gque

cruzam a face do pilar.
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0 diagrama de interagdao proposto por REGAN é

mostrado na figura 4.10.

A carga P, + P,, representa a carga vertical maxima

passivel de ser transferida.

Como simplificag@o deste diagrama, REGAN indica um

gradfico bilinear conforme a figura 4.11, definida por:

P, = 0,8 (P, +P,) (IV.26)
P c P
t 2
M =Mt "5 07 (Iv.27)
2 3
Carga Vertical
Py S P.
2 M + 2 _t
P2+P3 f1 2
P. c
_ 1 7t
Pl M0 = Mf + 5
Mf Momento

Fig. 4.10 - Curva de Interagdo Carga-Momento

Método REGAN
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Carga Vertical

0,8(P,+P,)

M, + 0,4 c¢c, P

M Momento

Fig. 4.11 - Curva de Interag¢dao Carga-Momento

Método REGAN simplificado

IV.2.4 METODO DE MOEHLE

MOEHLE [22] assume que, limitando-se o cortante
transferido a um certo valor, ndo existe interacgado do
momento com o© cortante transferidos. O gréafico de
interagdo, portanto, tem a forma mostrada na figura 4.12.
A ruptura da ligagdo ocorre quando o momento atinge o
valor do momento de flexdo ou entdo a tensdo maxima de

cisalhamento & atingida.

MOEHLE considera como momento resistente da ligacgéo,
a resisténcia & flexdo dada pela armagdo que cruza a
regido composta pela face interna do pilar e as

superficies de ruptura de torgdo, da mesma forma gque
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REGAN, porém limita o &ngulo a a 45°. Por outro lado, na
definicdo da tensdc de cisalhamento nominal limite, ele

utiliza a formulagdao da norma ACI.

Segundo MOEHLE, se a tensdo de cisalhamento nominal
nic ultrapassar 0,75 de seu valor limite, ndo ocorrera

nenhuma interacgdao.

Como procedimento de projeto, MOEHLE propde que a
ligagdo laje-pilar seja dimensionada considerando o

diagrama de interagdoc tracejado mostrado na figura 4.12.

O comité ACI/ASCE - 352 dque trata de conexdes indica
estes procedimentos para o cdlculo das ligagdes laje-pilar

de bordo [23].

Carga Vertical
P
proposto

0,75P

para projeto
0,85x0,75Po _—— — — -

0,9M Mo Momento

Fig. 4.12 - Curva de Intera¢ao Carga-Momento

Método de MOEHLE
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IV.3 RECOMENDACOES DE NORMAS
r

As normas de cédlculo, geralmente, tratam do caso de
pilares de borda wusando formulag¢do semelhante & para
pilares internos. A seguir apresentam-se as formulagdes
dadas pelo CEB-FIP/90, ACI 318«89 e BS-8110. A norma

brasileira é omissa em relacdo a este efeito.
IV.3.1 CEB-FIP/90 [8]

0 cddigo modelo CEB-FIP/90 considera a formulagédo
baseada na distribuig¢do uniforme das tensdes cisalhantes
(item 1IV.2.2), e o perimetro de controle conforme

indicado na figura 4.13.

Se ndo houver nenhuma excentricidade paralela ao

bordo para o lado interno da laje, é permitido utilizar um
. * .

perimetro reduzido u , conforme mostradc na figura 4.13,

na seguinte equag¢do ao invés do perimetro u.

_ P K
tc"ud+

=

(IV.28)

=
ol

W & calculado para o perimetro u através da expressido
IV.17 e K & o coeficiente descrito no item III.2.3, porém

com a relagdo ct/c sendo substituida por ct/2c.
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IV.3.2 ACI 318-89

0 cbébdigo ACI 318-89 expressa uma formulagdo baseada
na distribuigdo 1linear das tensbes cisalhantes conforme
descrito no item 1IV.2.1 e utilizando o perimetro de

controle a uma distancia de 0,5 d do pilar.

IV.3.3 BS-8110 [10]

O cédigo briténico nao apresenta uma interacdo P-M
para os casos em que o eixo do momento & paralelo & borda
livre, indicando apenas os limites maximos para o momento

e o cortante a serem transferidos.

M = 0,125 (¢ + ¢,) a® £, (IV.29)
P = Fo (IV.30)
1,25 ' .

Para o cdlculo de P, utiliza-se o perimetro mostrado

na figura 4.14 e a expressio dada no item II.4.3.



1aje H :
t L \\ 2d t L \\
| 1
pilar | |
c | c |
*
| | u
- -~ e
perimetro perimetro
de controle de controle
Fig. 4.13 - Perimetros de Controle
para Pilares de Borda- CEB-FIP
borda
livre
pilar
. 1,5 d
laje
perimetro

de controle

Fig. 4.14 - Perimetro de Controle - BS
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IV.4 MODELO DE BIELAS E TIRANTES PROPOSTO

0 modelo que se propde para o tratamento das ligagdes
laje-pilar de borda (figura 4.15) foi desenvolvido a
partir do modelo descrito no capitulo III para pilares
internos. Da mesma forma que anteriormente, o momento
atuante no pilar compde-se das parcelas Mf, Mcv e Mt.
Neste caso, entretanto, aparece uma nova parcela, devida a
ndo simetria fisica do problema. Quando nac ha carga
vertical transferida, surge um momento M1, conforme
indicado na figura 4.15, pois, segundoc o modelo, ndo
podera haver cargas verticais opostas e simetricamente
dispostas capazes de gerar este momento. A sequir

descreve-se cada uma destas parcelas.

IV.4.1 PARCELA Ml

Esta nova parcela tem seu valor maximo gquando ha
somente momento transferido para o pilar, e diminui na
medida em que cresce a parcela de carga vertical
transferida para o pilar. Conforme visto no item IV.2.3
REGAN assume que este momento é aquele que plastifica a
armagdo que cruza as fissuras de torgd3oc e o pilar,

=

perpendicularmente & borda da laje. Entédo,
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FIG. 4.15 ~ MODELO DE BIELAS E TIRANTES PARA
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*
Sr1ex — P d fy (c + 2 cl) (IV.31)
onde = esta representado na figura 4.8.
£
M, = A a |1 - o0.59 p" X (IV.32)
1 Sflex f
ou
M, =p f + 2¢,) a2 |1 059'51
l_p Y(C cl) [ - . p fc]
(IV.33)

- [
onde p representa a parcela da taxa de armadura na reglao

que resiste M Esta parcela decresce com ¢ acréscimo da

1
carga vertical transferida, anulando-se gquando & atingida
a carga vertical maxima que pode ser transferida, ou seja,

a carga de ruptura por pungao.

Conforme visto no capitule I, a carga de pungdo &
proporcional & raiz gquadrada da taxa de armadura. Assim

sendo:

Pode-se verificar que a expressdo acima & igual a
obtida para Py (ex. IITI.29), para o modelo proposto para
1 &
resistido pela armagdo que cruza o pilar e as fissuras de

pilares internos no que se refere a Mt' Lembrando que M

torgdo, e que a biela b2 da figura 4.15 ,que representa a’
parcela M, do modelo proposto, também & equilibrada pela

armagdo que cruza as fissuras de torg¢do, e ainda que tanto
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Py quanto p* sdo iguais, conclui-se, finalmente, que M,
estd incluido na formulagdo apresentada para Ml' Desta
forma o comprimento S da expressdo IV.33 serad igual a
(ct + d) cota, conforme sugerido no item III.5.3, onde « &
o0 4angulo representado na figqura 4.8 e definido pela

expressaoc IV.21. A expressdoc 1IV.33 pode, portanto, ser

escrita na forma:

Ml = Py fy [c + 2(ct + d} cota] d2 [1 - 0.59 Pt ;ﬁ]
(IV.34)
que para malhas isotrépicas fica:
_ 2 £y
Ml = Py fy [c + 2(ct +d)] d [1 - 0.59 P f;]
(IV.35)

IV.4.2 PARCELA Mf

A parcela do momento Mf & obtida multiplicando-se a
componente horizontal da biela b1 pelo brago de alavanca

z, (figura 4.15) ou seja,

A tensdo devida & componente Foinh € ao momento Ml’
atuante na faceta comprimida do concreto junto ac pilar,
nao podera ultrapassar o valor (vc fc) gue corresponde ao

caso da carga vertical transferida igual &a carga de

ruptura por pungdoc (caso onde Ml = 0). Quando a carga
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vertical transferida para o pilar for menor que a carga de

ruptura por puncg¢ido, a tensdo atuante na faceta comprimida

junto ao pilar pode ser definida por:

c cmf cml c c (IV.36)

Considerando que:

Gcm1= kC fC

chtem-cge:

- P -
Cone = (vc kc) fc {(IV.37)

Para a determinag¢do do coeficiente kc’ pode-se,

simplificadamente, admitir a expressao abaixo, a qual &

fungdaoc das alturas da linha neutra para os casos de

ruptura por flexdo e ruptura por pungado.

(IV.38)

onde

P
Revex otsa T
! c

X & dado pela expressdo II.7.

Substituindo-se x e X ., €0 IV.38 chega-se a:
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2 p £
kc=1,865|:1-[§—]][fy] (IV.39)

=P -
Mf =P (vc kc) fc c X 2 (IV.40)

Para o calculo de Po considera-se a mesma férmula

dada em II.2.la, com a metade do perimetro, ou seja:

Lo ]
Po =mMr XV fc tan 10 £
ou, como W r = C + Cy s tem—-se:
. _
Po = (c + ct) XV fc tan 10 £ (IV.41)

IV.4.3. PARCELA M
cv

-

Esta parcela é& obtida multiplicando-se a componente
vertical Fb1v da for¢a na biela por sua distincia ao

centrdide do pilar.

o
MCV = Fbl sen 10

Nlo
ot

Como
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F _ Fblh _ Mf
- - !
Pl cos 10° z cos 10°

tem-se que:

C o C
_ t tan 10 _ t
M, =M.~ ——5—— =0,088 M. —, (IV.42)
ou, substituindo Mf pela expressao IV.39,
M_ =0,088 2 (v -k)f wxcec (IV.43)
cv ! Po c c/ "¢ T t e

IV.4.4 MOMENTO ATUANTE

A partir dos itens anteriores pode-se esquematizar o
cdlculo da interagdo carga vertical x momento transferidos

para o pilar. O momento M é obtido somando-se as seguintes

parcelas:
2 fy
Ml = Py fy [c + 2(ct + d) tang] 4 [1 - 0.59 Pe f;]
M_=2 (v -k)f cxz
f P c c
o
c
t
Mcv = 0,088 Mf 7
onde,
Py = k' p,
f
= e Yy
k, = 1,865 k' [ F ]
c
2
-1 - [ B
ke =1 [P]



124

Somando-se estas parcelas obtem-se a expressao dque
traduz a interagdo existente do momento e da carga
vertical transferidos para pilares de bordo:

4

_ 3 2
M= klOO ( C1 v + C2 v+ C3 ve o+ C4 v + C5 )

(IV.44)
cnde:

¢ =-0,59 w k3

¢, = 1,25 kg kg

c. = -k

s 5 (1 - 1,18 )

/2

— _1 -—
c, = (2,35 k, © 1,25) kg kg

c, =k, (1 - 0,5 0)

_ 2 3
klOO = w fc k2 c
v = P/P0
f
W = P 4
£
c
kl = ct/c
k2 = d/c
k3 = 2 kl + 2 kz + 1
1/2
A e T
4 1 + k1
0,088 k,
k. =1 + /——b—
5 k2 k6
k., =1 - 0,30 w ?
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As figuras 4.16, 4.17 e 4.18 representam as curvas de

interagdo para lajes tendo, r

caracteristicas:
Exemplo 1:

f = 500 MPa

Y

f = 25 MPa

c

p = 1%

c=c = 250 mm

d = 100 mm

Exemplo 2:

f
Y

f
c

600 MPa

15 MPa
1,50 %
Cy = 250 mm
100 mm

Exemplc 3:

f, = 250 MPa
£, = 30 MPa
p=0,80 %
c=ct=250mm
d = 100 mm

Nestas figuras

pode-se

interagdo carga vertical -

espectivamente, as seguintes

observar dque a curva de

momento transferido para o

pilar ndo assume sempre o mesmo aspecto. Dependendo das
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caracteristicas fisicas e geométricas da laje, o momento
fletor transferido pode aumentar ou diminuir com o aumento

da carga vertical transferida.
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IV.5 ESTUDOS EXPERIMENTAIS

A seqguir sdo fornecidos os dados de lajes com pilar
de borda ensaiadas para se estudar a intera¢do carga
vertical - momento transferidos. As lajes descritas

romperam por pungdao.

Stamenkovic & Chapman [15] ensaiaram lajes quadradas
de 915 mm de lado apoiadas continuamente em 3 lados e num
pilar cortando a 1laje no outro lado. O carregamento
aplicado constituiu-se de cargas verticais e horizontais.

A tabela IV.1 contem os dados das lajes ensaiadas.

laje fc fy p c Cy d Pe M,
No . MPa MPa % mm mm mm kN kKN m
M/E/1 25.3 496 1.17 127 127 55.9 - 8.5
M/E/2 27.5 496 1.17 127 127 55.9 - 8.4
C/E/4 28.6 496 1.17 127 127 55.9 10 8.8
C/E/3 28.3 496 1.17 127 127 55.9 25 10.1
C/Ej2 27.0 496 1.17 127 127 55.9 55 9.2
c/E/1 32.0 446 1.17 127 127 55.9 73 5.6
V/E/1 29.9 496 1.17 127 127 55.9 75 -

Tabela IV.1 - Ensaios de Stamenkovic & Chapman

HANSON & HANSON [13] ensaiaram uma laje retangular de
1220 mm x 1143mm com momento normal & face menor da
laje. Outros dados desta laje sdo apresentados na

tabela IV.2.
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laje fc fy P C Cy d Pe Me
No. MPa MPa % mm mm mm kN kKN m
D15 31.1 365 1.64 152.4 152.4 57.2 12 9.9
Tabela IV.2 - Ensaio de Hanson & Hanson
Pesquisadores da Universidade de Sdo Carlos [24]

ensaiaram lajes retangulares de 1300mm x 750mm com momento

normal & face menor da laje.

dados das lajes ensaiadas.

A tabela IV.3 contém outros

laje fc fy P c Cy d Pe Me
No. MPa MPa % mm mm mm kN kN m
22/1 41.3 500 1.47 200 200 85.0 136 39.2
22/2 34.3 500 1.47 200 200 85.0 126 36.4
22/3 34.6 500 1.47 200 200 85.0 132 38.2
15 30.0 500 1.47 200 200 85.0 124 35.8
Tabela IV.3 - Ensaios de Martinelli et al
Na referéncia [22] foram obtidos os dados da tabela
IV.4, correspondentes a 1lajes ensaiadas por outros

pesquisadores.
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laje fc fY p o] Ce d P, M,
ne.. MPa MPa % mm mm mm kN kN m
o KANE

K-1 30.2 480 1.19 68.0 100.0 40.9 24

K-3 41.2 480 1.22 75.0 114.0 38.1 25 .
o REGAN

SEl 35.5 480 1.12 200.0 300.0 98.0 198 39.6
SE4 26.6 480 1.12 300.,0 200.0 98.0 152 30.5
SE9 41.9 480 0.73 250.0 250.0 98.0 123 35.7
SE10 41.1 480 .73 250.0 250.0 98.0 114 36.0
SE11 b51.5 480 0.73 250.0 250.0 98.0 138 39.6

o HAWKINGS, WONG & YONG

El 22.5 463 0.76 304.8 304.8 130.3 64 67.7
E2 29.5 425 1.07 406.4 406.4 139.7 83 150.3

Tabela IV.4 - Ensaios

contidos em ([22]
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IV.6 COMPARACAC DOS RESULTADOS DE ENSAIOS COM OS DO MODELO

b

PROPOSTO

Na tabela 1IV.4 apresenta-se uma comparagac de
resultados experimentais com os obtidos utilizando-se o

modelo desenvolvido neste capitulo.

Para o cédlculo da carga Po utilizou-se a variante da
formulagdo apresentada no item II.2.la expressa pela

egquagaoe IV.41.

Foi obtida para a relagdac entre o momento de céalculo
e o experimental a média de 0,98 com desvio padrao de

0,13.

Na figura 4.19 & mostrado o histograma dos resultados
e a figqura 4.20 apresenta a curva de interacdo momento -
carga vertical obtida para as lajes ensaiadas por

STAMENKOVIC & CHAPMAN.

Na tabela 1IV.5, compara-se os momentos calculados
segundo procedimentos indicados por trés normas de cédlculo
com os verificados experimentalmente. Nos célculos, sempre

que possivel, considerou-se para P os valores

O.l'

experimentais. Quando isto ndo ocorreu, o valor de Po foi

obtido através da expressaoc IV.41.
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Laje Po Mo L mod
no. kN KN m kN m Me
o Stamenkovic & Chapman
M/E/1 70 8.5 0.92
M/E/2 72 8.4 0.93
C/E/A4 74 8.8 0.93
C/E/3 74 10.0 0.82
C/E/2 72 9.2 7.0 0.76
C/E/1 74 5.6 6.2 1.11
o Hanson & Hanson
D15 88 9.9 10.2 1.03
o Kane
K-1 43 1.17
K-3 49 . 1.16
o Regan ‘
SE1l 214 39.6 34.8 0.88
SE4 185 30.5 39.8 1.30
SES 188 35.7 35.8 1.00
SE10 186 36.0 35.6 0.99
SE1l1l 208 39.6 38.5 0.97
¢ Hawkings et al
El 212 67.7 68.1 1.01
E2 346 150.3 127.5 0.85
o Martinelli et al
22/1 204 39.2 37.8 0.96
2272 186 36.4 36.7 1.01
22/3 187 38.2 34.8 0.91
15 164 35.8 34.8 0.97
Média 0.98
Desvic Padréo 0.13

Tabela IV.4 — Ensaios de Pilares de Bordo
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NORMAS
Laje CEB ACI BS
no-. M M/M, M M/M, M M/M
(KN m) {XN m) {XN m)
0 Stamenkovic & Chapman
M/E/1 10.3 1.21 3.3 0.39 2.5 0.29
M E/f2 10.6 1.26 3.4 0.41 2.7 0.32
C/E/4 8.4 0.95 4.2 0.48 2.8  0.32
C/E/3 4.8 0.48 3.7 0.37 2.8 0.28
C/E/2 * * 2.7  0.29
C/E/1 * * 3.2 0.57
o Hanson & Hanson
D15 | 8.4 0.85 | 5.9 0.60 | 3.9 0.39
o Kane
K-1 * * 1.1 0.46
K-3 * 0.6 0.25 1.4 0.56
o Regan
SE1 * * 21.3 0.54
SE4 * * 16.0 0.52
SE9 * 22.2 0.62 25.1 0.70
SE10 * 24.2 0.67 24.7 0.69
SE1l1l * 24.2 0.61 30.9 0.78
o Hawkings et al
El1 51.2 0.76 51.1 0.76 29.1 0.43
E2 104.0 0.69 100.0 0.67 58.5 0.39
o Martinelli et al
22/1 * 9.6 0.24 14.9 0.38
22/2 * 8.5 0.23 12.4 0.34
2273 * * 12.5 0.33
15 * * 1c.8 .30
Média 0.89 0.48 .44
Desvio Padrdo 0.28 0.18 0.15

* Nestes casos P > Py permitido pela norma.

transferido

Tabela IV.5 - Resultados de Comparagdes de Normas



133

P/Po
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0,2 0,4 0.6 0.8
MMo

Figura 4.16 - Curva de Interagdo - Exemplo 1

1,2

0.9 o

08 T

a3 T

0.1 A

£

]

o
-
©
-

[V G4

Figura 4.17 - Curva de Interagdo - Exemplo 2

1.2
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09 +

0.7 -1

0.6 T

/Py
2
o

|

o4
0.3 -+
02 +

0.1

MMo

Figura 4.18 ~ Curva dc Interacio - Exemplo 3

10

0.7 0.8 0,49 1 1.1 1,2 1.3
M/ Me

Figura 4.19 - Distribuicio dos Resultados de Pilares de Borda
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1,20 0
1,00 ¢
T “‘_——m__ﬁ‘_‘_\
e _
—
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2 1
-3
~ 0,60 3
=

0,48 -

020 4

0.00 t t + t t + i i : L]

0,00 0,10 0,20 0.30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,80 1,00
PPPo
" real —D0— rnodelo |

Figura 4.20 - Comparacio Modelo Proposto x Resultados Experimentais Para
Pilares de Borda



136

CAPITULO V

CONCLUSOES E RECOMENDACOES FINAIS
3

V.1 INTRODUCAO
»

Neste trabalhec procurou-se apresentar um nove modelo
de bielas e tirantes que pudesse representar uma ligagéo
laje~pilar com transferéncia de carga vertical e momento
fletor, para pilares posicionados internamente e na borda

da laje, sem a presenga de armadura de cisalhamento.

V.2 MODELO PROPOSTO PARA PILARES INTERNOS

0 modelo de bielas e tirantes proposto para pilares
internos de secgdo transversal quadrada fornece resultados
bastante satisfatérios, conforme se vé na tabela III.1O0,
especialmente para pilares com armadura iqual nas duas
faces. A curva de interagdo P-M fornecida pelo modelo,
conforme mostrada na figura 3.21, mostra-se bem préxima

dos resultados experimentais.

Para o caso de pilares c¢om segdo transversal
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retangular, o modelo ja& ndo se apresenta tdo bom quanto
para pilares com segdo quadrada, conforme mostrado nos
dados constantes da tabela III.10. A curva de interacgédo,
para este caso, apresenta valores bem conservativos. E
necessirio, portanto, fazer-se um estudo particular para a
verificagdo do efeito de retangularidade da segédo

transversal do pilar no modelo proposto.

A equagdo final representativa do modelo de bielas e
tirantes proposto (III.49) ndo é simples o suficiente para
uma utilizacdo de maneira expedita. A seguir, apresenta-se
uma simplificagdo do modelo proposto de forma a facilitar

o cdlculo no dimensionamento.

Nas figuras 3.15, 3.21 e 3.22, observa-se que, para
efeito de dimensionamento, pode-se considerar uma curva
de interagdo linear. Fazendo-se isto, obtem-se resultados
conservadores, mas bem préximos dos obtidos através do
modelo. Assim, pode-se admitir a seguinte equacgdo para
descrever a interagaoc P - M, para lajes com malha igual

nas duas faces (caso mais usual):

g—o =1 - I}“i‘_o (V.1)
com:
Po C d
My = g [c_+6— (4,74 + 0,5¢) + 1,2 S (c, + 2d) ]

(V.2)

-

Esta equagdo & derivada das equagdes III.42 a III.49

com a simplificagdo de z = 0,85d.
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Sendo Po dado pela equag¢do II.5, a partir de V.1 e
V.2, chega-se a:
M=K (P, - P) (V.3)
com:
_ 1 ol g
K = 3 [ =T o (4,7d + 0,5¢c) + 1,2 o (ct + 24) ]

t
(V.4)

Aos valores obtidos, aplica-se, entdo, os

coeficientes de seguranga desejados.
V.3 MODELO PROPOSTO PARA PILARES DE BORDA

Para o caso de pilares na borda da laje, o modelo de
bielas e tirantes proposto fornece resultados muito bons,
de acordo com os dados da tabela IV.4. Entretanto, somente
20 resultados de ensaios disponiveis foram conparados.
Devido a esta pequena gquantidade de ensaios, ndo se fez
uma distingdo entre pilares com segdo transversal quadrada
e com segdo retangular. A curva de interagdo P - M
fornecida pelo modelo se mostra mais conservadora do gque a
para pilares internos (figura 4.20). Esta curva pode-se
apresentar de trés formas distintas, conforme mostrado nas
figuras 4.16 a 4.18. A equacgdo correspondente ao modelo

(IV.44) é um pouco cecmplexa para um uso constante.

Para efeito de dimensionamento, pode-se adotar
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simplesmente, uma curva de interagdo 1linear, conforme
mostrado nas figuras 6.1 e 6.2.
Mo & dado somente pela parcela Ml, ou seja:
2 fy
Mo =p fY [c + 2ct + 2d] d [1 - 0,59 p f; ]
(V.5)

e P0 é obtido pela equagdo IV.41.

O momento mdximo correspondente a P = P

o & dado pela

soma das parcelas Mf e Mcv considerando a simplificacgdo de

z = 0,85d.

0,1 ¢,
My p, = 0,85 v f_cxd [1 t— ], (V.6)
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Carga Vertical

Momento

Fig. 5.1 Curva de Interacdo Carga-Momento Simplificado

para Pilares de Borda

Carga Vertical

M M Momento

Fig. 5.2 Curva de Interagao Carga-Momento Simplificada

para Pilares de Borda
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V.4 RECOMENDACOES PARA TRABALHOS FUTUROS
»

Para um melhoramento do modelo apresentado e
continuagido do estudo da interagdo carga vertical -
momento transferidos em uma ligagdc laje-pilar sugerem-se

estudos sobre:

- influéncia de diferentes tipos, gquantidades e
arranjos de armadura de cisalhamento e seus efeitos
nos modelos propostos.

- pilares de canto,

- adequacadac do modelo para o caso de flexdo obliqua,

- efeito de retangularidade da secdo transversal.

- realizagdo de ensaios monitorados para a
verificagdo real do posicionamento e tensdes nas

bielas na ruptura e posterior comparagdo com oS

valores admitidos nos modelos.
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