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RESUMO

O sistema de lajes lisas é caracterizado por apresentar as lajes se apoiando rigida e diretamente
sobre os pilares. Esse sistema vem se tornando cada vez mais difundida em fungéo da rapidez
de execucéo, reducdo do pé direito, economia nas fundac6es e permitir layouts mais flexiveis.
Um dos fatores contribuintes para sua maior difusdo é a aplicacdo da protensao, que permite
adotar vaos maiores, em conjunto com um melhor controle da fissuragdo e dos deslocamentos
em condicOes de servigco. Tendo em vista 0 emprego de ferramentas computacionais baseadas
no Método dos Elementos Finitos (MEF) capaz de auxiliar na investigacdo de problemas
estruturais por meio de simulacdes numeéricas, este trabalho teve por objetivo pesquisar a
influéncia da protensdo na resisténcia a pun¢cdo. Com o uso do programa computacional
ATENA, para simular ensaios experimentais, por meio de analises tridimensionais ndo lineares,
de forma a validar os modelos constitutivos adotados para os materiais, aces atuantes e
condi¢cdes de contorno. Os resultados numéricos obtidos para as curvas de carga versus
deslocamento, carga versus deformacéo, propagacao de fissuras e superficie de ruptura foram
confrontados com os resultados experimentais de Melges (2001). Analisando os resultados,
concluiu-se que o0 modelo numérico conseguiu representar corretamente a ruptura por puncao.
Os indices revelaram, ainda, uma diferenca na capacidade de carga inferior a 2% para 0s
modelos experimentais. Com os resultados obtidos a partir dos modelos calibrados, realizou-se
um estudo paramétrico que incluiu a simulacdo de 25 novos modelos com protensdo submetidas
a puncao, variando o espacamento entre os cabos, a espessura da laje e a retangularidade do
pilar. Os resultados obtidos foram comparados com as recomendac6es do ACI 318 (2019), do
Eurocode 2 (2004), da NBR 6118 (2014) e do fib Model Code (2010). Ademais, os elementos
que compdem as analises numéricas conseguiram representar a ruptura por pung¢do em conjunto
com as diferentes caracteristicas de cada modelo. Por fim, pode-se concluir que os resultados
apresentados neste trabalho poderdo auxiliar em futuros estudos experimentais € numeéricos,
além de contribuir para melhorias nos cdigos normativos para um melhor entendimento do

fendmeno da puncao em lajes lisas protendidas.

Palavras-chave: puncéo; lajes lisas; concreto protendido; analise ndo linear.



ABSTRACT

The flat slab system is characterized by having the slabs resting rigidly and directly on the
columns. This system has become increasingly widespread due to the speed of execution,
reduction in the height of the height, savings in foundations and allowing for more flexible
layouts. One of the factors that has contributed to its greater diffusion is the application of
prestressing, which has allowed the adoption of larger spans, together with better control of
cracking and displacements in service conditions. Considering the use of computational tools
based on the Finite Element Method (FEM) capable of assisting in the investigation of structural
problems through numerical simulations, this work aimed to investigate the influence of
prestressing on punching resistance. Using the computer program ATENA, to simulate
experimental tests, through non-linear three-dimensional analyses, in order to validate the
constitutive models adopted for the materials, acting actions and boundary conditions. The
numerical results obtained for the curves of load versus displacement, load versus deformation,
crack propagation and failure surface curves were confronted with the experimental results of
Melges (2001). Analyzing the results, it was concluded that the numerical model was able to
correctly represent punching rupture. The indices also revealed a difference in load capacity of
less than 2% for the experimental models. With the results obtained from the calibrated models,
a parametric study which included the simulation of 25 new prestressed models subjected to
punching, varying the spacing between the cables, the thickness of the slab and the
rectangularity of the column. Then results obtained were compared with the recommendations
of ACI 318 (2019), Eurocode 2 (2004), NBR 6118 (2014) and fib Model Code (2010).
Furthermore, the elements that integrate the numerical analysis were able to represent the
punching failure together with the different characteristics of each model. Finally, it can be
concluded that the results presented in this work may help in future experimental and numerical
studies, in addition to contributing to improvements in normative codes for a better

understanding of the punching phenomenon in prestressed flat slabs.

Keywords: punching; flat slabs; prestressed concrete; non-linear analysis.
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1 INTRODUCAO

Nos sistemas estruturais convencionais, as lajes correspondem aos elementos
responsaveis por transferir o peso proprio dos pavimentos em conjunto com as acgdes
decorrentes do uso da estrutura, que sdo transferidas para as vigas, pilares e fundacéo, e este
conjunto estrutural depende das dimensdes de seus elementos e das condi¢bes de apoio em seu
contorno.

Apesar do sistema tradicional mais difundido tratar as lajes como pecas apoiadas em
vigas, ao longo do tempo, surgiram alternativas capaz de substituir este sistema de vinculagéo,
dentre as quais se destacam a laje lisa, a laje com capitel, a laje com drop-panel e a laje lisa
nervurada conforme as ilustracfes apresentadas na Figura 1.1.

As lajes lisas se caracterizam por estarem apoiadas sobre os pilares, e estes transferindo
o0 carregamento diretamente para a fundacao. Este sistema se tornou uma alternativa construtiva
muito difundida no Brasil em funcéo da rapidez de execucdo, reducdo do pé direito, layouts
mais flexiveis, além da possibilidade de simplificacdo das formas e da promocdo de estruturas

mais leves, 0 que, consequentemente, proporciona fundagdes mais econémicas.

Figura 1.1 — Tipos de Iajes empregadas em edificagOes

“8 3

(a) Laje com vigas (b) Laje lisa (c) Laje cogumelo — capitel

(d) Laje cogumelo — drop-panel  (e) Laje lisa nervurada

Fonte: Santos et al. (2014).
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No entanto, o contato direto do pilar com a laje propicia a mobilizacdo de elevadas
tensdes de cisalhamento, o que, muitas vezes, pode inviabilizar a adocdo dessa solucéo.
Tomando esse contexto, de acordo com Melges (1995), tem-se que “o fendmeno da puncdo de
uma placa é basicamente a sua perfuracdo devida as altas tensdes de cisalhamento, provocadas
por forcas concentradas ou agindo em pequenas areas”, efeito esse que se caracteriza por uma

ruptura fragil na ligacédo entre a laje e o pilar (Figura 1.2).

Figura 1.2 — Ruptura por puncdo em ligacdes laje-pilar.

Fonte: Muttoni e Ruiz (2008).

A resisténcia a puncdo pode ser melhorada de diversas formas, tais como: aumento das
dimensGes do pilar, fazendo uso de capiteis; aumento da espessura da laje, com o uso de drop-
panels ou, ainda, utilizacdo de armaduras de cisalhamento.

Uma alternativa para melhorar a resisténcia a puncao sem alterar a espessura da laje ou
empregar armaduras contra o cisalhamento, consiste no uso de sistemas protendidos. De acordo
com Schmid (2009), a utilizagdo do concreto protendido tem sido largamente empregada nas
grandes estruturas em funcédo de sua flexibilidade e de sua capacidade de ser aplicada em véaos
livres de dimensbes maiores que as convencionais, bem como em elementos com menor
espessura.

As instrugdes normativas de maior expressividade apresentam diferentes abordagens e
critérios para o dimensionamento e o detalhamento de armaduras de protensao, bem como para
a relacdo da forga de tracdo nos cabos com a resisténcia ao cisalhamento no contato laje-pilar.

Portanto, esta pesquisa tem por objetivo realizar uma analise numérica do efeito da
puncéo em lajes lisas de concreto protendidas com cordoalhas ndo aderentes. Para tanto, seréo
comparados modelos numéricos com variagdes no espacamento entre os cabos de protensdo,
espessura da laje e dimensdes dos pilares com as recomendagfes que constam no ACI 318
(2019), Eurocode 2 (2004), NBR 6118 (2014) e fip Model Code (2010).
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1.1 JUSTIFICATIVA

Tratando-se de ruinas por puncdo, observa-se que elas podem ocorrer devido a uma série
de fatores, dentre eles: erros de execucdo, uso de materiais ndo especificado, posicionamento
ndo previsto de armaduras e cabos de protensdo; erros de projeto, falta ou insuficiéncia de
armadura contra o cisalhamento, falta ou posicionamento inadequado dos cabos de protensao.
Um exemplo de acidente ocasionado por este fendmeno foi o desabamento parcial da obra do
Shopping Rio Poty (Figura 1.3), em Teresina/PIl, em julho de 2013, sem vitimas fatais. De
acordo com o Relatorio Técnico elaborado pelo CREA-PI (2013), a area da parte colapsada
tinha cerca de 40.000 m?, Figura 1.3a.

O documento relata a presenca de aberturas proximos aos pilares, o que fomenta a
necessidade de uma analise mais detalhada em relacdo ndo somente a distribuicdo de tensoes,
mas também quanto ao posicionamento e a continuidade das armaduras, fatores esses que
comprometem a resisténcia a puncao. Observou-se também, no referido relatorio, que a
armadura de puncéo estava em uma posicao desfavoravel, prejudicando sua eficiéncia. Também
foi verificado o desvio do eixo das cordoalhas de protenséo na regido de ligacao laje/pilar em
uma faixa central de pilares, além da existéncia de emendas dos cabos por traspasse sobre
alguns pilares. Na Figura 1.3c também € notado cobrimentos insuficientes de armaduras com

detalhe de cabos de protenséo expostos.

Figura 1.3 — Ruptura por pun¢do Shopping Rio Poty
" "_‘ 3 e s

@ 0 ©
Fonte: CREA-PI (2013).

Tendo em vista a necessidade de elaboracado de projetos detalhados, nas Gltimas décadas,
a tecnologia para o dimensionamento de estruturas tem avancado significativamente. Com
computadores e softwares cada vez mais desenvolvidos, as analises numéricas de elementos

finitos atingem a resultados cada vez mais proximos aos seus respectivos ensaios experimentais.
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Esse tipo de analise, em particular para o estudo da puncdo, é de grande utilidade, tendo em
vista que a realizacdo de ensaios experimentais de lajes estd frequentemente atrelada ao alto
custo, além da dificuldade envolvida em sua execugdo, em especial no caso das lajes
protendidas.

Ainda que haja um aumento de pesquisas voltadas ao topico da modelagem da puncao
em lajes lisas, nota-se um nimero mais reduzido de estudos se aprofundando em simulacGes
sujeitas a diferentes caracteristicas de concep¢do que envolvem este exemplo de ruptura em
especifico com o acréscimo de protensdo, o que acaba dificultando a compreensdo deste
assunto. Com a maior complexidade envolvendo a representacdo dos cabos de protensdo em
sistemas numeéricos. Dessa forma, faz-se necessario estudar caminhos que possibilitem a
verificacdo da ruptura em lajes lisas protendidas submetidas a pungéo, para que ocorra, assim,
a melhor representacao dos cabos de protenséo nesse sistema estrutural.

Mediante o exposto, é importante avaliar os critérios e as recomendacdes estabelecidas
nas normas e codigos de projeto ACI 318 (2019), Eurocode 2 (2004), NBR 6118 (2014) e fip
Model Code (2010). Para tanto, é necessario fazer uma comparacgdo entre os resultados que
serdo apresentados nas analises numéricas, pois cada uma dessas recomendacfes apresenta

parametros distintos de verificacdo do fendmeno da puncdo em lajes protendidas.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1 Objetivo Geral

O objetivo geral desta pesquisa é investigar o comportamento de lajes lisas protendidas
com cabos ndo aderentes submetidas a puncéo.

1.2.2 Objetivos Especificos

e Analisar lajes lisas de concreto armado e protendido, submetidas a puncéo, simulando
ligagOes laje-pilar central, no programa ATENA em sua versédo 5.9, com base em
elementos finitos.

e Estimar a ruptura por puncdo em lajes lisas de concreto protendido, considerando a

mobilizagdo da forca de protenséo e sua interferéncia na resisténcia ultima e o panorama
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de fissuracdo, usando como base modelos experimentais disponiveis na literatura para
a calibracdo dos modelos e dos parametros dos materiais.

Compreender os principais parametros que foram considerados durante as simulagdes
numeéricas para 0 modelo em concreto armado e, a partir de tais pardmetros, observar as
diferencas nos resultados de deformacGes e panorama de fissuragdo com a variagéo de
parametros de entrada em simulacdes numéricas de puncao me lajes lisas de concreto
protendido, como; condicGes de contorno, acréscimo de resisténcia, propagacdo de
fissuras e deformacdo, quando considerada a aplicagdo da protensao.

A partir dos modelos calibrados, realizar um estudo paramétrico variando parametros
como; espacamento em planta dos cabos de protensdo, espessura da laje e
retangularidade do pilar.

Comparar os resultados das simula¢cdes numéricas com as recomendacdes das normas
ACI 318 (2019), Eurocode 2 (2004), NBR 6118 (2014) e fip Model Code (2010).
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo, serdo apresentadas pesquisas estabelecidas, as quais estdo relacionadas
ao tema deste trabalho. Serd abordado, também, um breve histérico do uso de lajes lisas
protendidas, momento esse em que serdo expostos os principais estudos de puncdo em lajes
protendidas, bem como as prescricdes das normas que foram empregadas nas analises desta

pesquisa.

2.1 ASPECTOS GERAIS

Idealizado pelo engenheiro americano Claude Allen Porter Turn, em 1906, o edificio
C.A. Bovey Building, localizado na cidade de Minnesota, foi o primeiro a utilizar o sistema de
aplicacdo de lajes sem vigas. Na Europa, por sua vez, o suico Robert Maillart foi o pioneiro a
realizar construgBes utilizando o sistema de lajes lisas, 0 que data o ano de 1909 (FURST;
MARTI, 1997).

No Brasil, existem relatos da utilizagdo de lajes sem vigas que marcam o fim da década
de 1970. Segundo a revista A Construcdo (1985 apud FIGUEIREDO FILHO, 1990), o
engenheiro Antonio Pinto Rodrigues ja havia construido, desde 1978, cerca de 100 edificios
em que as vigas eram substituidas por faixas reforcadas de lajes.

E notdrio que as lajes lisas possuem uma estética simples, porém ha um complexo
comportamento desses elementos no que se trata dos esforcos a flexao e ao cisalhamento. Esse
fendmeno é mais comum por uma falha de cisalhamento na regido de descontinuidade na
ligagéo laje-pilar. Para Albuquerque (2014), os principais problemas ocorrem na ligagéo entre
laje-pilar em que ndo ha elementos de transicdo, 0 que se da porque os maiores esforcos
cortantes e os momentos fletores, geralmente, estdo concentrados nessas regides.

Tipicamente, a ruina por puncdo ocorre por meio da formacdo de uma superficie de
ruptura, tendo seu formato proximo ao de um tronco de cone (SOARES, 2017). Quando ndo ha
presenca de armadura de cisalhamento, podendo ocorrer um modo de ruptura fragil
(BRANTSCHEN, 2016). Nesse caso, a armadura de flexdo ndo necessariamente escoa, ou seja,
existe uma tendencia de uma ruina sem avisos. As consequéncias desse fato envolvem a
ocorréncia de serios danos para a edificacao, visto que a separacdo do elemento laje do elemento
pilar tem uma grande influéncia sobre a estabilidade global. Esse cenario pode acarretar,

inclusive, o colapso geral da estrutura. Este esquema de ruptura esta representado na Figura 2.1.
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Figura 2.1 — Esquema de ruina por puncdo em laje lisa sem armadura de cisalhamento

EERERRERERY
o

Formacao do cone de pungéo

—

_ = = s

o

Falha por puncao

Fonte: Adaptado de Brantschen (2016).

Além disso, uma ruptura localizada, tal como a esquematizada na Figura 2.1, conduz a
uma redistribuicao dos esforcos rumo a outras ligacGes adjacentes, as quais, caso nao suportem
0 acréscimo de tensdo, podem também sofrer ruptura por puncdo. Quando esse efeito é
sequenciado, leva o nome de colapso progressivo. Para garantir uma resisténcia pos-
puncionamento, recomenda-se o uso de uma armadura especifica, disposta longitudinalmente
na parte inferior da laje, de forma a interceptar o pilar, 0 que proporciona a sustentacao da laje

nessa fase de pds-puncionamento.

2.2 MODOS DE FALHA

Nas lajes lisas de concreto armado com auséncia das armaduras de cisalhamento
segundo Soares (2017), a falha por puncéo € precedida da formacéo de fissuras inclinadas em
seu plano transversal ao redor do pilar, o0 que leva a separacéo do cone de punc¢éo do elemento
de laje e a uma perda quase completa da capacidade de resisténcia a carga (Figura 2.2).

A armadura de cisalhamento é frequentemente adicionada a regido ao redor da conexao
laje-pilar a fim de fornecer ductilidade para o perimetro e aumentar sua resisténcia. Modos de
falha de lajes lisas com armadura de cisalhamento séo altamente influenciados pelo tipo de
sistema de armadura transversal adotado, sua ancoragem, seu espagamento, sua distribuicéo,
bem como sua distancia em relacéo a area considerada como critica.

Segundo Lips et al. (2012), para lajes lisas projetadas com regras de detalhamento

tradicionais, trés modos potenciais de falha de cisalhamento governam: puncao dentro da area
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com armadura transversal (Figura 2.2a); punc¢édo fora da zona com armadura de cisalhamento
(Figura 2.2b); e ruina do concreto proximo ao pilar (Figura 2.2c). Além disso, dependendo do
detalhamento, outras falhas podem ocorrer, como a delaminagédo (Figura 2.2d), a falha entre as
armaduras transversais (Figura 2.2e), ou em alguns casos, a capacidade de flex&o (Figura 2.2f),
pode prevalecer para lajes com baixas taxas de armadura de flexdo e grandes quantidades de
armadura de cisalhamento (LIPS et al. 2012).

Ambas as falhas citadas, sejam dentro ou fora da area de armadura transversal, podem

ser evitadas com o seu correto dimensionamento e detalhamento.

Figura 2.2 — Possiveis modos de falha
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Fonte: Lips et al. (2012).

2.3 PARAMETROS QUE INFLUENCIAM A RESISTENCIA A PUNCAO

Atualmente, diversas pesquisas experimentais e numeéricas tém sido realizadas com o
intuito de avaliarem a resisténcia da ligacdo laje-pilar. Nestas pesquisas, contatam-se que a
resisténcia ao cisalhamento de uma laje lisa € influenciada por diversos fatores. Rabello (2010)
menciona que, além do problema da ligagdo entre a laje e o pilar ocorrer em uma regido nodal,
outros itens, como a variacdo na forma, na textura e no tamanho do agregado, assim como 0s
fendmenos de microfissuras, também sdo levados em consideragdo para a caracterizacdo da
heterogeneidade de materiais quando analisada a estrutura microscopica do concreto. Esses
fatores sdo determinantes para o seu comportamento néo linear e, com a presenca das barras de
aco, esses comportamentos geram incertezas do sistema.

Estudos paramétricos tém sido desenvolvidos com o intuito de ensaiar excessivamente
fatores que apresentam maior relevancia nas pesquisas que permeiam o fenémeno de puncéo.
Esta secdo ira descrever quais sdo os principais fatores referentes ao tema e a magnitude da

influéncia de cada um deles.
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2.3.1 Altura util da laje

A altura util (d), e a espessura da laje (e), sdo fatores de suma importancia na analise da
puncdo. Considerando que o tronco de cone caracteristico possui uma inclinagdo praticamente
constante, 0 aumento da altura Gtil implica ne um maior perimetro de ruptura, o que alivia as
tensdes atuantes quando se analisa um carregamento constante. Contudo, 0 aumento da
espessura da laje tem influéncia direta no aumento de seu peso, 0 que contribui para maiores
carregamentos permanentes e um maior gasto de material.

Sendo assim, algumas propostas podem ser apresentadas para que haja a diminuicéo
desses prejuizos, como 0s capitéis e 0s abacos (drop-panels), por exemplo. Os drop-panels
podem ser conceituados como o aumento localizado da espessura da laje, enquanto os capiteis
consistem no aumento localizado da secdo do pilar. E importante frisar que a utilizacio desses
artificios resulta em um novo sistema, o qual é chamado de laje cogumelo, conforme ilustrado

na Figura 2.3.

Figura 2.3 — Laje cogumelo
|

Drop-panel Capitel Drop-panel com capitel

2.3.2 Efeito de tamanho (size effect)

O efeito de tamanho (size effect), € um fator geométrico que influencia principalmente
a distribuicdo das tensdes na ligacéo laje-pilar, e que pode ser definido como o aumento da
resisténcia a tracdo conforme diminui-se a espessura da laje. Assim, como Fusco (1984 apud
MELGES, 2001) e Rabello (2010) ressaltam, em igualdade de outras condicdes, lajes de menor
altura (til, considerando-se a mesma taxa de armadura longitudinal, sdo mais resistentes do que
as mais espessas; no entanto, a partir de uma determinada espessura, a armadura de tragdo perde
sua capacidade de controlar a abertura de fissuras ao longo de sua altura, sendo assim, uma
variavel que deixa de ser significativa. Ainda segundo Afonso (2010), tratando-se da puncgao
em lajes, esse efeito provoca uma reducdo especifica da capacidade resistente conforme é

promovido o aumento de sua espessura.
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Nesse contexto, ha, portanto, uma limitacéo da influéncia diretamente proporcional da
espessura a um determinado valor. A desconsideracdo desse fator pode desencadear o
superdimensionamento de estruturas, 0 maior consumo de materiais e ndo necessariamente uma
maior resisténcia ao fenémeno. A grande maioria das normas é responsavel por apresentar o
efeito de tamanho via expressdes empiricas. Essas previsdes e respectivas descricdes serdo

abordadas no item 2.5.

2.3.3 Dimensoes, formato e tamanho do pilar

No que tange ao posicionamento dos pilares, estes podem ser de canto, de borda ou
internos. Essas vari¢Oes de localizagdo se apresentam como um aspecto importante no que se
refere a resisténcia a puncdo, como ilustrado na Figura 2.4. De forma intuitiva, segundo Barban
(2008), é possivel inferir que, no caso de pilares de borda e de canto, quando 0s momentos néo
sdo balanceados, ndo ha superficie para que se desenvolva completamente o cone de puncao,
gerando, assim, um acréscimo de tensdo na superficie de ruptura formada, que possui um
comportamento diferenciado e mais complexo de ser estudado devido a presenca de tensdes

devidas a flexdo, ao esforco cortante e a0 momento torcor na ligacao.

Figura 2.4 — Fenbmeno de puncéo e tipos de pilares

Faltia por
¥~ pungdo

Sistema classico de
construcdo com lajes lisas

Fonte: Adaptado de Brantschen (2016).

Em estudos realizados por Braestrup e Regan (1985 apud MELGES, 2001), foi
constatado que a geometria dos pilares tem influéncia em como a distribuicéo de tensGes ocorre
na ligacdo laje-pilar. Os pilares de formato retangular sdo propicios a ocorréncia de

concentracdo de tensdes. 1sso se da pelo fato de possuirem cantos que acumulam tensdes e que
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tornam a ligacdo menos resistente a puncao quando comparados aos pilares redondos de mesma
area. Tais autores acrescentam, ainda, que essa diferenca esta em torno de 15%.

Melges (2001) comenta que, em relagdo a dimensdo dos pilares retangulares, aqueles
que apresentam razdes entre o lado maior e menor superiores a dois, caracterizam uma ruina
mais brusca devido ao menor cone de puncéo e as tensdes mais concentradas nos menores lados

da secdo do pilar.

2.3.4 Resisténcia do concreto

Rabello (2010) afirma que, em sistemas de lajes lisas, a capacidade de sustentacdo da
estrutura, dentre outros fatores, depende da resisténcia a tragcdo do concreto (fw). Essa resisténcia
pode ser obtida por meio de correlacbes com a resisténcia a compressdo caracteristica do
concreto (fe). No caso de ndo haver armadura de puncéo, parte do carregamento dependera
dessa resisténcia. Para fins de projeto, a definicdo da resisténcia a compressao do concreto € o
passo inicial e do qual dependem as formulagdes normativas para o dimensionamento.

Alguns cddigos normativos consideram que a resisténcia a puncdo varia de forma
proporcional a resisténcia a compressdo caracteristica do concreto, a exemplo do exposto no
codigo americano ACI 318 (2019), em que se indica que a resisténcia a puncao € proporcional
ao valor da raiz quadrada do fc. Porém, é importante ressaltar que o0 aumento da resisténcia do
concreto ndo garante ductilidade a laje, visto que as caracteristicas do material em si e a sua

zona de transicdo contribuem para justificar a ruptura fragil.

2.3.5 Taxa de armadura de flexdo

A taxa de armadura de flexao (p), é a porcentagem de armadura utilizada para resistir a
flexdo contida em uma determinada area da secdo transversal de concreto. O impacto da taxa
de armadura longitudinal na resisténcia a puncao € considerado, por muitos estudos, como a
variavel principal desse processo, porém, os resultados podem ser influenciados por algumas
das variaveis listadas nesta secdo, bem como por impactos de fatores desconhecidos, tais como
configuracdo do ensaio, condic¢des de contorno e afins.

A armadura longitudinal além de resistir a flexdo imposta pela laje, também pode ser
observada sua influéncia por meio da resisténcia ao esfor¢o cortante via efeito de pino. Ensaios

experimentais vém apontando um aumento de resisténcia a puncéo associado a uma elevagéao
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da taxa de armadura longitudinal. Inclusive, no trabalho realizado por Vanderbilt (1972), ja foi
possivel analisar este efeito. Nesta pesquisa foram ensaiadas quinze lajes lisas com pilares
internos. As lajes tinham 51 mm de espessura, e 0s parametros considerados foram o tamanho
e o formato dos pilares, além da taxa de armadura de flexdo. Como resultado, foi possivel
observar que a resisténcia a pungdo aumentou com maiores taxas de armadura de flexdo de
forma independente do tamanho e do formato dos pilares.

Alguns cddigos normativos sugerem uma concentracdo maior de armadura de flexdo na
regido laje-pilar como forma de promover uma maior resisténcia ao fenémeno de puncéo, e
também para garantir certa ductilidade, devendo sempre observar os limites de taxa de arma-
dura imposto pelas normas. Tai sugestdes também sdo confirmados em estudos como os de
Ruiz, Mirzaei e Muttoni (2013), onde os autores afirmam que a robustez da estrutura pode ser
assegurada com taxas de armadura de flex&o suficientemente maiores do que a taxa minima de
armadura de flexdo, conforme Figura 2.5, ou mais atuais, como o realizado por Soares (2017),
que apresentaram fortes indicios de que, em alguns casos, a armadura de flexdo ao longo do
vao em lajes continuas pode ter um impacto ainda maior do que o aumento de armadura de

ligagéo laje-pilar.

Figura 2.5 — Contribuicdo da taxa de armadura para a robustez da estrutura

%
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Taxa de armadura moderada ou alta: ruptura
fragil apds baixa capacidade de deformacéo

Taxa de armadura baixa: ruptura fragil
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Forca cisalhante (V)

\Regiéo de falha
por pungéo
»

Capacidade de deformacéo (rotagéo y)
Fonte: Adaptado de Ruiz, Mirzaei e Muttoni (2013).
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2.3.6 Armadura de puncao

Nos casos em que € necessario aumentar a resisténcia da ligacdo laje-pilar, algumas
solugdes podem ser aplicadas como, 0 uso de capiteis, 0 aumento da espessura total da laje,
sendo essas duas solucdes, em alguns casos, descartadas, por interferirem no projeto
arquiteténico. Como alternativas, citam-se 0 emprego de maiores taxas de armadura de flexao
(respeitando os limites estabelecidos pelas normas) e a utilizagdo de armaduras de
cisalhamento.

A armadura cisalhamento € uma medida comumente utilizada e que apresenta
beneficios, pois, ao contribuir para a ductilidade da estrutura, viabiliza o aparecimento de avisos
antes de a ruptura ser processada, agregando, portanto, mais seguranca a edificacdo. De acordo
com diversos estudos como os de Regan e Samadian (2001); Ruiz e Muttoni (2009); Guandalini
(2006); Lips et al., 2012; Einpaul et al. (2016), entre outros, a mobilizacdo de armadura
transversal, quando comparada as outras solucbes citadas, indica um aumento mais
significativo na resisténcia da laje ao fendmeno de pungéo.

Segundo Einpaul et al. (2016), a questdo fundamental no projeto e na montagem da
armadura de puncdo estd em encontrar uma boa relacdo entre a ancoragem eficiente e a
facilidade de instalacdo das armaduras, sendo atualmente empregado diversos tipos de
armadura de punc¢do de uso comum em lajes de concreto. Na Figura 2.6, é possivel observar
alguns desses.

Ferreira (2010) menciona que as primeiras armaduras testadas no combate a puncao
foram barras dobradas (Figura 2.6a). Esse sistema funciona como um prolongamento da
armadura negativa de flexdo da laje. Como ela acaba absorvendo parte dos esforgos de flexao,
ndo apresenta muita capacidade para resistir ao cisalhamento, conforme indicado por Melges
(2001). Os estribos, um dos tipos de armaduras transversais mais populares, também podem ser
utilizados como armaduras de puncdo, além de assumirem diversas configuracbes, como
estribos fechados (Figura 2.6b), estribos abertos em forma de gancho (Figura 2.6c), estribos do
tipo pente (Figura 2.6d), ou, ainda, estribos inclinados (Figura 2.6e).

A utilizacdo dos estribos abertos foi considerada satisfatoria em ensaios realizados por
Takeya (1981), uma vez que eles ndo interferiram nas armaduras de flexdo da laje e também
ndo alteraram as armaduras dos pilares, sendo de simples montagem e execucdo. No entanto,

0s ensaios também indicaram que, para este tipo de armadura de punc¢éo, deve-se garantir que
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ndo haja folga entre 0 gancho e as faces superiores da armadura de flexdo, de modo a promover,

com isso, uma boa ancoragem.

A armadura do tipo pino (studs) também pode ser utilizada. Esta se subdivide em

elementos com faixa continua de chapa de a¢o na extremidade inferior, chamados de stud-rails

(Figura 2.6f), e elementos com bases de ancoragem nas duas extremidades, de forma individual,

0s quais sdo denominados double headed studs (Figura 2.6h). Figueiredo Filho (1989) analisa

que algumas das principais vantagens desses conectores sdo: facilidade de instalacdo; auséncia

de interferéncia na colocacéo e no posicionamento das armaduras de flexdo e dos pilares; e

possibilidade de ancoragem satisfatoria nas duas extremidades, de modo que a armadura atinja

toda a sua capacidade resistente antes da ruptura, 0 que, consequentemente, aumenta a

resisténcia e a ductilidade da ligacdo. De acordo com Rabello (2010), em vez de conectores

tipo pino, pequenos segmentos de perfis metélicos de secdo transversal tipo "I" (Figura 2.6i)

também podem ser utilizados.

Figura 2.6 — Exemplos de sistemas de armaduras transversal
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Fonte: Ferreira (2010).
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Vale ressaltar que, pesquisas ainda estdo sendo realizadas no que se refere ao
desenvolvimento de novos tipos de sistemas de armadura de cisalhamento. Os beneficios
gerados pela adicdo de armadura transversal na ligacao laje-pilar vém sendo objeto de estudo
de muitos pesquisadores, porém a definicdo do melhor sistema ou do arranjo mais eficaz ainda
divide muitas opinides. Exemplos tipicos de padrbes de arranjos de detalhamento sdo: radial

(Figura 2.7a), cruciforme (Figura 2.7b) e uniforme (Figura 2.7c).

Figura 2.7 — Arranjos de armadura de puncéo

T I ) B
() Radial (b) Cruciforme (c) Uniforme

Fonte: Soares (2017).

Os arranjos radial e cruciforme é previsto pela norma europeia, Eurocode 2 (2004),
mesmo que nessa regido seja permitida a utilizacdo de outros tipos. O Estados Unidos adota,
segundo o ACI 318 (2019), o arranjo cruciforme. No Reino Unido é adotado o arranjo uniforme
(SOARES 2017). No Brasil, segundo a ABNT NBR 6118 (2014) s&o permitidos os arranjos
radiais e cruciformes. Alguns cddigos normativos apresentam recomendacdes sobre qual

arranjo deve ser mobilizado para cada circunstancia, outros deixam a escolha para o projetista.

2.3.7 Fibras

As fibras sdo compdsitos discretos e descontinuos empregados na mistura de concreto
para melhorar suas propriedades, e sdo utilizados em sistemas para fins estruturais e nao
estruturais, existindo em uma variabilidade de formatos, dimensdes e tipos. Diversos estudos
vém sendo apresentados na literatura comprovando a eficacia do emprego de fibras na mistura
de concreto, seja com adicdo de fibras de polipropileno, de vidro, fibras de origem vegetais,

carbono ou fibras de ago, conforme exemplos apresentados na Figura 2.8.
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Figura 2.8 — Exemplos de fibras empregadas no concreto

(a) Polipropileno V (b) Carbon
Fonte: Buttignol et al. (2017).

Pesquisas como a de Mobasher et al. (2015) apresenta que as fibras podem proporcionar
um aumento de 30% a 40% na resisténcia a tracdo direta para adi¢Ges de até 1,5%. Conhecendo
0 acréscimo proporcionado na resisténcia devido a introducdo de fibras no concreto, essa se
torna uma alternativa cada vez mais empregada como uma forma de aumentar a resisténcia
contra a puncdo, como também melhorar o controle da fissuracdo e o aumento da ductilidade
na etapa posterior a fissuracéo.

Algumas vantagens séo relatadas para a adi¢do de fibras no concreto, como; absorver
energia e, consequentemente, aumentar a ductilidade e tenacidade do sistema estrutural;
melhorar o controle de fissuras; retardar a abertura de fissuras; aumentar a resisténcia as acdes
dindmicas; melhorar o desempenho na fadiga e; melhorar a resisténcia ao impacto direto
(BARROS e FIGUEIRAS 1998).

Estudos mais recentes como o de Oliveira (2020), comprovou que a adi¢ao de fibras de
aco sdo uma alternativa para aumentar a capacidade de carga na puncao através dos mecanismos
de retencdo da abertura de fissuras e transferéncia de tensGes entre as faces da fissura

proporcionado ao sistema.

2.3.8 Protenséao

O principio do concreto protendido segundo Clément et al. (2014), é diminuir a
fissuracdo do concreto e aumentar a capacidade portante por meio da introdugdo de tensdes
normais de compressdo no plano da laje devido a protensdo, levam a um aumento de sua
capacidade de suportar forgas de cisalhamento. Ao aliar a intensidade da forga de protensdo ao
tracado de cordoalhas com excentricidade, que pode ser em formato parabdlico, observa-se que

h& um aumento da resisténcia a puncédo, tendo em vista que sdo geradas forcas internas de
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compressdo no concreto, conforme esquematizado na Figura 2.9. Isso eleva o controle de
fissuras e de deformacbes da laje, o que acarreta uma reducdo de sua espessura e uma
diminuicdo do peso da estrutura. A acréscimo de protensdo em regides submetidas a puncéo,
sdo melhor descritos nos proximos itens deste trabalho.

Figura 2.9 — Forcas atuantes em lajes protendidas
/cordoalha

c;cr)cr)r;:r:z;s)ao = ~ =~ _“Texcentricidade
Reacao eixo da laje
Vertical

Fonte: Clément et al. (2014).

2.4 PESQUISAS RELACIONADAS

Hé cerca de 70 anos, diversos pesquisadores tém estudado o fenébmeno da puncéo e seu
efeito em lajes lisas protendidas. Os estudos tém demonstrado um efeito favoravel no que tange
a protensdo na resisténcia a puncéo. 1sso porque as forcas internas causadas pela protensdo na
laje produzem um aumento na resisténcia a puncao, principalmente pela forca de compressao
no plano, o que gera um aumento da capacidade de resisténcia ao cisalhamento e reduz a
fissuracdo, aumentando, assim, a transmissao de esforcos cortantes por meio do engrenamento
entre 0s materiais. Nesse cenario, o tracado curvo dos cabos que cruzam a superficie de ruptura
reduz o esforco solicitante resistido pelo concreto.

Nesta secdo, sdo analisados os efeitos da protensdo no comportamento das lajes, além
de ser apresentada, de forma resumida, uma revisdo das pesquisas experimentais desenvolvidas,
no Brasil e em outros paises, abordando esse assunto.

A priori, cabe mencionar o estudo de Scordelis et al. (1958 apud Faria, 2004), os autores
analisaram quinze amostras de lajes. Uma parte delas foi composta por concreto armado,
enquanto a outra foi baseada em concreto protendido. Nos casos em que havia protensdo, eram
inexistentes as armaduras passivas. O objetivo do estudo foi identificar como ocorria a
distribuicdo das cordoalhas em diferentes parcelas da laje. Durante o experimento, as lajes
foram elevadas e fixadas aos pilares por meio de colarinhos de ago. A partir disso, foi aplicado

um carregamento central. Analisando o comportamento das lajes ensaiadas, 0s autores
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verificaram que a compressdo da laje foi um fator que deveria ser inserido no calculo da

resisténcia ao cisalhamento (Pshear), €, portanto, a seguinte expressao empirica foi desenvolvida:

PShear _ ! Fe
— = 0,175 — 0,00000357f, + 0,00114§ (2.1)

baf,

Sendo:
ba: perimetro a extremidade do colarinho da laje;
Fe: é a forca por cabo (kN);
f’c: resisténcia do concreto (kN/m2);

S: € 0 espagamento do cabo (m).

Outro estudo importante foi realizado por Grow e Vanderbilt (1967), no qual foram
elaborados doze ensaios em lajes de concreto leve, com 76 mm de espessura cada, sendo
variado o grau de protensao aplicado ao carregamento centrado. A forca de protenséo variou de
0 a 66,7 KN em cabos curvos nesta pesquisa. Os resultados mostraram que ha um aumento
linear na resisténcia ao cisalhamento com o aumento da protenséo inicial efetiva. Para o calculo
da resisténcia ao cisalhamento, os autores propuseram a expressdo (2.2), que € semelhante as
equacdes de Vew do ACI 318 (1983) onde fec € 0 pré-compressao média, (kN/m2) e b é perimetro
a face da coluna (m).:

V.= (360 + 03/ )bd (kN) (2.2)

Por sua vez, um estudo desenvolvido por Burns e Smith (1973 apud FARIA, 2004) teve
como premissa a analise do comportamento de armaduras passivas aderentes no ponto
de ligacéo entre a laje protendida com cabos ndo aderentes e o pilar no que se refere a puncéo.
Os resultados foram importantes para, posteriormente, uma revisdo do ACI 318 (1983)
incorporar a recomendacdo dessa area de aco minima para flexdo, assim como a ABNT NBR
6118 (2014) recomenda adotar a equacao (2.3) sendo h a altura da peca, em cm e | 0 vao médio

em c¢cm na direcdo do momento.

A, = 0,00075h! (2.3)
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Hawkins e Trongtham (1975 apud FARIA, 2004) desenvolveram na Universidade de
Washington um estudo em que analisaram o efeito da puncdo em pilares internos que, pela
primeira vez o cisalhamento foi considerado em casos em que havia transferéncia de momento
entre laje e pilar. A partir desses estudos, foram feitas algumas observagdes, tais como:

A carga ultima Vy ndo deve superar Vew:

' ’ VP
Vew= 919 |[f + 03f + — (KN/m?) (2.4)
c pc AC
Em que:
fpe: protensdo na diregdo da transferéncia do momento, em kKN/m2;
Vp: soma das componentes verticais dos cabos de protensdo que cruzam a secao critica;

Ac: &rea da secdo critica a d/2 de distancia do perimetro da coluna.

A quantidade de armadura aderente recomendada pelo ACI 318 é desejavel, embora,
para conexdes internas, 80% da quantidade recomendada ja seja suficiente.

Os testes mostraram que as lajes protendidas possuiam ligacGes mais rigidas com 0s
pilares do que lajes de concreto armado de igual resisténcia a flexao.

Posteriormente, a fim de obter dados adicionais sobre protenséo aderente e ndo aderente
sob o efeito de puncionamento, Pralong et al. (1979) estudaram o comportamento de seis lajes
suportadas e carregadas no centro por um pilar cilindrico. Neste estudo, foi percebido que, no
caso de lajes protendidas, ap6s a fase de ruptura, a protensdo permitiu que houvesse uma
modificagdo no sistema de suporte por meio da mobilizagéo das forcas de membrana dos cabos
colocados na laje. Neste caso, 0 uso de protensdo por faixa nos pilares influenciou fortemente
a carga de fissuracdo, a carga de ruptura e, também, o comportamento da laje ap6s o
rompimento por puncgéo.

Shehata (1982) investigou o puncionamento em dezesseis lajes, sendo que dez delas
representavam um tabuleiro de pontes e seis representavam lajes de edificios (série SP), dentre
as quais possuiam dimensdes de 2350 mm x 2350 mm. A laje SP1 possuia 9 cabos inclinados,
espacados a cada 125 mm na faixa central e a 250 mm nas faixas externas. As lajes SP4 e SP5,
por sua vez, possuiam 11 cabos inclinados, espacados a cada 125 mm e a cada 250 mm nas
faixas externas. A diferenca entre as lajes SP4 e SP5 eram os cabos da faixa central de SP5, que
foram protendidos com 90 kN, e os das faixas externas, com 180 kN de protensdo, enquanto,
na laje SP4, todos os cabos foram protendidos com 180 kN. Por fim, a laje SP6 possuia 8 cabos

inclinados, espacados a cada 250 mm.
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O pesquisador deste estudo observou gue a rotacédo das lajes protendidas foi menor que
a rotacdo das lajes ndo protendidas no estado elastico, e que as fissuras de lajes protendidas
com cabos aderentes eram bem distribuidas na laje, enquanto que, para as lajes com cabos néo
aderentes, a distribuicdo era irregular e se concentrava, principalmente, proxima ao pilar.
Shehata também desenvolveu um modelo analitico para calculo de carga ultima de lajes
protendidas, o qual se baseava no principio de que a resisténcia a puncéo de uma laje protendida
podia ser calculada como a de uma laje de concreto armado com taxa de armadura equivalente,
desde que as forgas de tracdo nas armaduras de flex&o e a altura da linha neutra fossem iguais
em ambas as lajes.

Regan (1985) estudou a protensdo aderente e a ndo aderente, baseando-se no fenémeno
da descompressao, o qual acontece na laje no instante em que as tensbes da tragdo na se¢ao
transversal sdo anuladas pelas tensfes geradas por outros carregamentos externos. Nesse caso,
as tensdes consideradas ocorrem na face superior da peca, regido mais tracionada. Conforme
Figura 2.10, é possivel observar que as tensdes resultantes da protensdo sao transferidas para a
regido do pilar, dando origem a tensdo de descompressao, 0 que aumenta a resisténcia a puncdo

da laje.

Figura 2.10 — Mecanismo de descompressdo proposto por Regan (1985)
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Fonte: Regan (1985 apud Diaz, 2018).

O método de calculo proposto por Regan (1985) tem como principio que a resisténcia a
puncdo de uma laje protendida pode ser obtida a partir da soma da resisténcia desta mesma laje,
sem a protensdo, mais a carga necessaria para gerar um estado de descompressdo, conforme
segue na equacao (2.5), onde Pyp € a resisténcia a puncéo da laje protendida; Pyr a resistente a

puncao da laje de concreto armado, com a mesma geometria, mas sem armadura de protensao.
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P, = P, +P (2.5)

Po é a forca de descompressdo da laje protendida, calculada em funcdo do momento de

descompressao por unidade de comprimento da laje (Mo) como:

Py=2nM, (laje circular)

4b
Py= T M, (lajes retangulares)

Sendo que b € largura ao longo da qual estdo distribuidos os cabos e | a largura total da
laje.

Em seu programa experimental, Hassanzadeh e Sundquist (2000) realizaram ensaios
com nove lajes em pilares centrais divididas em trés séries. Do total de lajes, sete eram
protendidas com cabos n&o aderentes, utilizando, para tanto, duas configuragdes, conforme
mostrado na Figura 2.11. A pesquisa investigou a influéncia que pode ser causada pela carga
fora do perimetro critico em estd ocorrendo a puncdo na laje. Duas lajes adicionais foram
ensaiadas, sendo uma delas em concreto armado — a qual foi utilizada como referéncia — e outra
com incorporacdo de fibras de ago associadas ao concreto como substituicdo da armadura
passiva por este tipo de refor¢o. De acordo com os resultados, as lajes com cabos mais afastados
do pilar (Figura 2.11b) tiveram um decréscimo na carga ultima em relacdo aquelas da
configuracdo (Figura 2.11a), porém, por outro lado, elas apresentaram uma capacidade de
resisténcia maior do que a da laje de referéncia. Os autores concluiram que, ao desprezarem 0s
cabos fora da secdo critica, as normas subestimam a resisténcia a pun¢do para o célculo da
parcela equilibrante, sendo que esses cabos acabam, na verdade, contribuindo na resisténcia a

puncao das lajes.

Figura 2.11 — Distribui¢do de cabos utilizadas nos ensaios
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Fonte: Hassanzadeh e Sundquist (2000 apud Diaz, 2018).
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Melges (2001) fez um experimento com seis lajes lisas, submetidos a puncdo em pilares
internos com carregamento concéntrico, sendo que trés compostas de concreto armado e 0s
outros trés de concreto protendido com cabos ndo aderentes. Seu estudo auxiliou na
investigacao da influéncia que a armadura do tipo studs pode ocasionar na resisténcia a puncéo,
por meio de quatro modelos confeccionados com duas disposicdes de armadura de

cisalhamento, como pode ser observado na Figura 2.12.

Figura 2.12 — Caracteristicas dos modelos de Melges (2001) sem armadura de punc¢éo
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(b) Modelos de concreto protendido

Fonte: Adaptado de Melges (2001).

Melges (2001) concluiu que, a armadura de puncdo eleva significativamente a
resisténcia na ligagdo laje-pilares. Apesar de ter havido uma diminui¢do da armadura passiva
nos modelos 4, 5 e 6, 0s ensaios revelam que a protensdo aumenta a resisténcia na ligacéo.

Ramos (2003) estudou, por meio de duas séries de ensaios, 11 lajes protendidas de 2300
x 2300 mmz2 e 100 mm de espessura. O pilar central foi simulado por uma placa de ago de 200
x 200 mm2 e 50 mm de espessura, colocada sobre um macaco hidraulico. A pesquisa teve como
objetivo avaliar separadamente os efeitos causados pela protensdo. No que se refere a primeira
série, com 3 modelos (AR5, AR6 e AR7), estudou-se o efeito da compressao no plano da laje,

em uma e duas direcdes. Nos modelos, a forca era aplicada por meio de cabos de protenséo
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externa, ancorados em perfis metalicos que transmitiam cargas concéntricas e uniformes para
as bordas da laje. Nesta série o autor concluiu que a aplicacdo de compressdo no plano da laje
reduz os deslocamentos verticais dos modelos e os valores de deformacdo da armadura
longitudinal superior.

A segunda série foi dividida em duas subséries, onde avaliou-se o efeito da forca de
desvio provocada por cabos inclinados, com trechos retos e no centro, alterados por dispositivos
desviadores, pois dessa forma, seria possivel realizar a separagdo do componente de equilibrio
(Vp) do componente de compressdo no plano (Vep). As lajes ARS8, AR10, AR11 e AR16,
apresentavam a mesma distribuicdo de 4 cabos a cada 60 mm, concentrados no centro da laje,
variando a intensidade das forcas de protensao aplicada nos cabos. Para as lajes AR12, AR13,
AR14 e AR15, a variavel foi a distancia dos cabos no centro da laje deixando um vazio em
relacdo ao pilar, mantendo constante a forga nos modelos conforme Figura 2.13.

Figura 2.13 — Espacamento em planta das lajes de Ramos (2003)
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Fonte: Adaptado de Ramos (2003).

Ramos (2003) observou, ainda, que o aumento da forca de desvio sobre o pilar levou ao
incremento do valor da carga de ruptura das lajes ensaiadas. Por outro lado, o afastamento em
planta dos cabos conduziu a uma menor eficiéncia desses elementos, implicando, assim, um
decréscimo da carga resistida pela laje. Finalmente, o autor constatou que a parcela de carga

equilibrante que vai para o pilar é apenas referente aos cabos que passam sobre a se¢do do
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apoio, concluindo que a contribuicdo da compressao no plano da laje a resisténcia a puncéo foi
pequena em comparacao a contribuicdo gerada pela forca de desvio, apesar de os dois efeitos
terem retardado a fissuragéo do concreto.

Barban (2003) estudou a influéncia dos cabos com tragado reto e curvo em planta quanto
a resisténcia a puncdo. O autor confeccionou 6 lajes com 2000 x 2000 mm? de area e 120 mm
de espessura, das quais, 5 protendidas com 4 cordoalhas ndo aderentes espagadas em 100 mm
uma das outras, e 1 laje de concreto armado de referéncia (L1). Os modelos com protensdo, a
variavel foi o angulo de inflexdo de 14° e 30° em planta (conforme exemplos L2, L4 e L6
apresentados na Figura 2.14), situacdo decorrente do ndo alinhamento dos pilares em planta.

Nos resultados obtidos nesse estudo, observou-se que a laje de referéncia apresentou
resisténcia a puncdo reduzida, apesar de ter uma taxa de armadura passiva 6,5 vezes maior do
que a taxa de armadura considerada para as lajes protendidas. Os resultados mostraram,
também, que a inclinacdo dos cabos em planta teve pouca influéncia nas cargas ultimas
registradas. Baseado na comparacao dos resultados experimentais com as normas ACI 318
(1995), CEB-FIP (1998), ABNT NBR 6118 (1978) e Eurocode 2 (1998), Barban (2008)
concluiu que, no calculo da componente vertical, deve ser considerada somente a forca de

desvio dos cabos de protensao que estdo contidos em um angulo de 45° da face do pilar.

Figura 2.14 — Curvatura em planta de trés lajes ensaiadas por Barban (2003)

T1 11

I
|

Trrr

L2 L4 L6
Fonte: Adaptado de Barban (2003).

Em seu programa experimental, Silva (2005) ensaiou 16 lajes cogumelos protendidas
com cordoalhas ndo aderentes. As lajes em estudo tinham 2000 x 2000 mm? de area e 110 mm
de altura util, sendo que seus cabos eram distribuidos sobre os apoios de modos distintos. Todos
os cabos tinham carga concéntrica e perfis parabolicos. Suas principais variagdes ocorriam nas
dimensGes da secdo transversal dos pilares. Na Tabela 2.1, s&o mostradas as configuragcfes das
lajes ensaiadas pelo pesquisador. Observa-se, nela, variagdo na quantidade de cabos e nos seus

posicionamentos nos diferentes modelos.



Tabela 2.1 — Variaveis das lajes ensaiadas por Silva (2005)

Laje | Pilar (mm) Distribuigdo dos cabos
Al 6 cabos a cada 100mm
A2 4 cabos a cada 100mm
100 x 100
A3 6 cabos a cada 250mm
Ad 4 cabos a cada 250mm
Bl 6 cabos a cada 100mm
B2 4 cabos a cada 100mm
200 x 200
B3 6 cabos a cada 150mm
B4 4 cabos a cada 150mm
C1 6 cabos a cada 100mm
C2 4 cabos a cada 100mm
300 x 300
C3 6 cabos a cada 150mm
C4 4 cabos a cada 150mm
6 cabos a cada 100mm
D1
(cabos passam fora da coluna)
D2 200 X 200 4 cabos a cada 100mm
(cabos passam fora da coluna)
4 cabos a cada 100mm
D3
(cabos passam fora da coluna)
D4 Igual a laje C2

Obs: Todos os cabos das lajes possuem o perfil parabdlico
Fonte: Adaptado de Silva (2005).
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Silva (2005) realizou, ainda, uma extensa revisdo da literatura acerca do tema de puncéo
de puncdo em lajes lisas protendidas apoiadas em pilares internos, como também comparou
todos os resultados a resisténcia estimada pelas normas CEB-FIP (1998/1999), Eurocode 2
(2002), ACI 318 (2002) e ABNT NBR 6118 (2003). A partir dos resultados obtidos, o autor
desenvolveu duas variantes para 0 método da descompresséo, proposto inicialmente por Regan
(1985). De acordo com Silva (2005), a resisténcia a puncdo em lajes protendidas pode ser

calculada pela seguinte equacéo:
y
VR = VRc + ;(mpo + mpe) (26)

Onde:
VRe: resisténcia a puncdo em uma laje de concreto armado;
Vp: somatoria da componente vertical das forcas nos cabos dentro do perimetro a h/2 da
face do pilar;
Mmpe: Momento médio na largura considerada da laje, devido a excentricidade e a
componente vertical dos cabos;

Mpo: momento de descompressao dado pela Equacéo (2.7);

2
o.h

o= @7)

m

oc: tensdo média de compressao da laje calcula na largura da laje.
VIm: relagdo entre a forca vertical aplicada na laje e momento da laje devido os

carregamentos externos.

Ao analisar os resultados obtidos, o autor concluiu que os melhores resultados da relagéo
entre a carga de ruptura experimental dos modelos e as previsfes tedricas se deram pela
aplicacdo dos métodos de descompressdo direta propostos, seguidos dos previstos pelo
Eurocode 2 (2002) e CEB-FIP (1998/1999). Verificou-se, ainda, que os resultados menos
satisfatorios corresponderam aos itens que tiveram a aplicacdo das normas ABNT NBR 6118
(2003) e ACI 318 (2002).

Carvalho (2005) fez um estudo sobre o fenébmeno da puncdo em lajes cogumelo de
concreto protendido, com cabos ndo aderentes e com armadura de cisalhamento do tipo studs.

Esse estudo teve como objetivo a proposi¢do de métodos de célculo de pungdo baseados em
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equacOes recomendadas por normas tais como ACI 318 (2002), Eurocode 2 (2001), ABNT
NBR 6118 (2003), entre outras, e se baseou na analise de resultados de ensaios experimentais
para pilares internos.

No total, foram ensaiadas 18 lajes, as quais foram utilizadas como lajes de referéncia.
Todas elas tinham o mesmo modelo de protensdo, sendo que apenas duas ndo possuiam
armadura de cisalhamento. As lajes ensaiadas eram quadradas, com dimensdes de 3000 mm de
lado, 200 mm de espessura, um pilar central quadrado com lados iguais a 200mm (grupo “L”)
e a 250 mm (grupo “S”). A armadura de protensdo era composta por 12 monocordoalhas
engraxadas do tipo CP 190 RB, sendo 10 na regido central da faixa do pilar, igualmente
espacadas em 100 mm com perfil parabdlico de excentricidade nos eixos x e y de 16 mme 14,4
mm respectivamente. O estudo teve como principais varidveis a area, a distribuicdo, o nimero
de camadas de armadura de cisalhamento e a largura do pilar.

A partir dos resultados obtidos nos ensaios e nas analises realizadas, o autor propds
métodos de calculo para lajes baseados nas equacBes recomendadas pelas principais normas.
No comportamento dos modelos, foi verificado que o uso da protensao retardou o aparecimento
de fissuras. A armadura de cisalhamento aumentou a resisténcia a puncéo de 16% a 60% em
relacdo as lajes de referéncia, sendo a configuracdo dos studs de forma radial aquela que
apresentou um maior acréscimo de carga.

Honorato (2008), por sua vez, estudou o efeito da pungédo em lajes lisas. Para isso, ele
utilizou laje protendida com cordoalhas ndo aderentes apoiada sobre pilar de borda, conforme
Figura 2.15. Ele comparou os resultados de oito modelos de sua pesquisa com as diretrizes das
normas NBR 6118 (2003), ACI 318 (2002) e Eurocode 2 (2001), tendo como variaveis de
ensaio a dimensdo dos pilares, a distribuicdo de cabos na laje e o avanco da laje nas bordas
(overhang).

De acordo com a pesquisa, a norma que obteve o melhor desempenho foi o Eurocode 2
(2001), com média de 1,18 vezes superior e desvio padrdo de 0,24. Jaa NBR 6118 (2003) e 0
ACI 318 (2002) apresentaram resultados mais conservadores. Honorato também concluiu que
0 avango da laje nas bordas (overhang) aumenta a rigidez da ligag&o e distribui de maneira mais
uniforme os esforcos de compresséo na regido inferior da laje, diminuindo, entéo, o efeito da
torcdo. Além disso, 0 autor cita que a maior concentracdo de cabos na direcdo perpendicular &

borda aumentou a resisténcia ultima da ligacéo, fato esse que ndo é bem avaliado pelas normas.
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Figura 2.15 — Vista lateral do modelo de Honorato (2008) com medidas em milimetros
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Fonte: Honorato (2008).

Em sua tese, Barban (2008), investigou a puncdo em lajes cogumelo de concreto
protendido, com cabos nédo aderentes, na ligacdo laje-pilar de borda. O objetivo da pesquisa era
analisar os seguintes fatores: a influéncia da tensédo de compressao; a taxa de armadura passiva,;
a variacdo do momento fletor; e a forca cortante na resisténcia a puncao da laje em pilares de
borda, tendo como principal variavel, nesse caso, a excentricidade da forca cortante, dada pela
variacdo da relacdo M (momento transferido ao pilar)/V (forca cortante).

Foram ensaiadas 15 ligacdes laje-pilar de borda, as quais foram divididas em 4 grupos
de acordo com a fungéo da armadura utilizada (ativa e passiva) e do carregamento aplicado.
Apbs os testes, foram comparados os resultados obtidos com as previsdes de resisténcia a
puncdo segundo ACI 318 (2002), fib/1998, Eurocode 2 (2001) e NBR 6118 (2003). Barban
observou que o ACI e a NBR sdo as normas mais conservadoras, enquanto o Eurocode 2 possuli
0s parametros mais proximos do que se vé na realidade. Entre as conclusdes, é citado que,
apesar de a NBR 6118 (2003) ser baseada na perspectiva europeia, os resultados sdo bem
divergentes, tendo em vista que a norma europeia considera a tensdo de compressdao média no
plano da laje. O autor também recomendou que todas as normas passem a levar em conta o
momento desequilibrante e, por conseguinte, a excentricidade.

Carvalho (2008) examinou as normas de dimensionamento quanto a pungdo em lajes
lisas. A pesquisa teve como objetivo, nesse cenario, comparar 0s critérios normativos de
dimensionamento a pun¢do aos parametros das normas NBR 6118 (2003), ACI 318 (2005) e
Eurocode 2 (2004). Para seu estudo, Carvalho (2008) analisou quatro grupos de lajes, dentre os
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quais dois se tratavam de lajes com protensdo. Para isso, 0 autor se baseou em literaturas
nacionais e internacionais, bem como em ensaios de lajes planas com carregamento simétrico.

e Grupo 2: lajes protendidas, com resisténcia a compressdo do concreto (fc) limitada a
50MPa. Dessas, 48 sem armadura de pungdo e 15 com armadura de puncgéo.

e Grupo 4: lajes protendidas, com resisténcia a compressao do concreto (fc) superior a
50MPa. Nesse caso, a amostra conteve 20 itens sem armadura de puncao e 9 elementos
com armadura de puncéo.

Apols o desenvolvimento da pesquisa, Carvalho (2008), ao analisar os resultados
obtidos, concluiu que os critérios presentes no ACI 318 (2005) e no EUROCODE 2 (2004)
tiveram uma precisdo correspondente a 80%, sendo que essas caracteristicas se manifestaram
independentemente da utilizagdo ou ndo da armadura transversal de cisalhamento.

Considerando a norma brasileira, o percentual de acerto caiu para 53%, portanto, a
norma americana apresentou um desempenho mais satisfatério para lajes que nao possuem
armadura transversal, e, quando se trata de armadura transversal, a norma europeia demonstra
melhor desempenho. Para lajes em que a resisténcia do concreto armado € superior a 50 MPa
(Grupo 4), sem a armadura transversal, pode-se afirmar que possuem seguranca adequada. As
condutas recomendadas pela ABNT NBR 6118 (2003) e pelo ACI 318 (2005) garantem
melhores resultados de Fu/Fcaic. Em uma avaliagdo geral, a norma brasileira possui menor média
acima da unidade, o que significa, consequentemente, um perfil menos conservador.

Observou-se também que, para as lajes em concreto protendido com fc superior a
50MPa, tendo ou ndo armadura transversal de cisalhamento, os trés critérios normativos
mensuraram, precisamente, a superficie de ruptura, com quase 90% de acerto. Quanto as lajes
sem armadura transversal, o Eurocode 2 (2004) apresentou melhores resultados. Com a
presenca de armadura, a norma europeia também obteve melhor desempenho, juntamente com
a norma brasileira.

Por fim, é preciso destacar o trabalho realizado por Clément (2014), cujo objetivo foi
mensurar, individualmente, a influéncia de cada um dos efeitos da protensdo na resisténcia a
puncdo. O autor adaptou a teoria proposta por Muttoni (2008), a saber, a Teoria da Fissura
Critica de Cisalhamento (CSCT), aplicada nas lajes com protensdo. Clément estudou o

comportamento de 15 lajes, dividindo-as em trés séries, conforme posto na Figura 2.16.
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Figura 2.16 — Modelo de ensaio realizado por Clément (2014)
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Fonte: Clément (2014).

Na Série M, foi estudado, de forma isolada, o efeito dos momentos externos na
resisténcia a puncdo. Os momentos foram aplicados na laje por meio de um portico especial
que introduzia forcas ao longo das diagonais das lajes. Na Série N, estudou-se o efeito da
compressdo mediante o carregamento das lajes com forgas externas horizontais. Na Série P,
foram ensaiados modelos protendidos com cabos aderentes. De acordo com Clément (2014),
na primeira série, houve uma reducdo dos deslocamentos da laje e um acréscimo da resisténcia
a puncdo. Na Série N, observou-se que a forca de compressao também retardou o aparecimento
de fissuras, porém, ao contrario dos resultados obtidos na primeira série, os deslocamentos dos
modelos foram similares aos obtidos nas lajes de referéncia. Tratando-se da série com protensao
aderida, verificou-se uma maior rigidez e um aumento da carga Gltima proporcional ao nivel de

protensdo da laje.
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2.5 RECOMENDACOES NORMATIVAS

As previsdes normativas a respeito da resisténcia a puncdo se baseiam em resultados
experimentais, podendo apresentar divergéncias entre si. Consequentemente, os métodos de
calculo adotados por diversos documentos normativos sdo amplamente discutidos e
questionados. As formulacdes para lajes lisas sdo baseadas em uma tensdo de cisalhamento
nominal sobre uma secdo do elemento. Essa tensdo é definida pela forca de cisalhamento
dividida por uma &rea constituida por uma superficie de controle ao redor da zona carregada,
que € normal ao plano da laje.

Regan e Braestrup (1985) comentam que essa abordagem da superficie de controle,
embora puramente empirica, pode levar a previsdes de esforcos realistas e consistentes. Esse
embasamento tedrico é adotado por varios codigos normativos ao redor do mundo, a exemplo
do europeu, do brasileiro e do americano. Nesta secdo, serdo apresentadas as principais
recomendacdes a respeito do célculo da carga Gltima a puncao de lajes lisas protendidas, com
concentragdo de cargas centrais, sem armadura de cisalhamento, de acordo com 0s seguintes
cddigos normativos:

e ACI 318 (2019): Building Code Requirements for Structural Concrete;

e Eurocode 2 (2004): Design of concrete structures;

e ABNT NBR 6118 (2014): Projeto de Estruturas de Concreto-Procedimento;
e fib Model Code (2010).

2.5.1 ACI 318 (2019)

O Building Code Requirements for Structural Concrete, ACI 318 (2019), é o cddigo
atual elaborado pelo American Concrete Institute, sendo esse o cddigo normativo utilizado para
o dimensionamento de estruturas de concreto nos Estados Unidos da America (EUA). Nessa
norma, é considerado para lajes lisas dois modos de ruptura por cisalhamento, em uma direcéo
(acdo como viga) ou em duas diregdes (puncionamento). O célculo das tensdes de lajes
resistentes a puncgéo ¢é abordado na secéo 22.6, e seu dimensionamento esta baseado na Equacéo
(2.8):

PV =Wy (2.8)
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Sendo:
¢: com coeficiente de minoracdo igual a 0,75 e adotando-se ¢ = 1, tem-se a forca
caracteristica;
Vy: forga de cisalhamento atuante na se¢éo considerada;
Vin: forca resistente nominal ao cisalhamento resistida pelo concreto, pela armadura

transversal e pela armadura ativa quando houver (Vi = Vc+Vs+Vp).

A verificacdo de puncdo € baseada no método de superficies e perimetros criticos,
indicando que até trés casos de verificacbes devem ser realizados. Quanto a resisténcia a tracdo
diagonal, para o caso de lajes lisas, na falta de armaduras de puncdo, a forca resistente do
concreto e verificada no perimetro bo, a uma distancia d/2 do pilar conforme Figura 2.17, pelo
menor valor dentro de trés expressodes, de acordo com o0 expresso na Equacgéo (2.9). Quando
houver utilizacdo de protensdo, devem ser seguidos protocolos os quais indicam menor valor,

conforme disposto na Equacao (2.10).

Figura 2.17 — Perimetro critico bo
d/2 d/2

Fonte: ACI 318 (2019).
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Em que:
A: 1,0 para concretos de densidade normal (21,55 kN/m?3 a 25,60 kN/m3);
as: 40, 30, 20, respectivamente, para ligacOes laje-pilar internas, de borda e de canto;
[: razéo entre a maior e a menor dimensdo do pilar;
fpe: valor médio da tensdo de compressdo nas duas diregdes, que ndo pode exceder 3,5
MPa, nem menor que 0,9 MPa;
d: altura atil da laje em milimetros;
f’c: resisténcia caracteristica & compresséo do concreto, com valor limite de 70 MPa;

Vp: quando houver forca de protenséo efetiva dentro do perimetro de controle, d/2;
Jf.: ndo deve ser maior que 5,8 MPa.

Js. fator do size effect, acrescido a partir da atualizacdo da norma, calculado conforme a
Equagéo (2.11);

_[2
/1S - 1+0,004d < 1,0 (211)

2.5.2 Eurocode 2 (2004)

O Eurocode 2: Projeto de estruturas de concreto, Eurocode 2 (2004), localiza o primeiro
perimetro de controle (za), a uma distancia 2d da face do pilar, normalmente considerada
constante ou como media. A verificacdo de puncdo deve ser feita na face do pilar (area
carregada, L) e nos perimetros de controle.

Caso haja necessidade de armadura de cisalhamento (armadura de puncéo), a resisténcia
deve ser avaliada em um perimetro adicional, mais distante, em que a armadura transversal ndo

se fard mais necesséria. Essas verificagdes estdo ilustradas na Figura 2.18.

Figura 2.18 — Perimetros de controle tipicos em torno de areas carregadas

Fonte: Adaptado de Eurocode 2 (2004).
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O angulo de inclinacdo do tronco de cone de puncdo pode ser estimado a partir do
tracado do perimetro de controle 1. De acordo com esta recomendagdo normativa, a inclinagdo
desse elemento equivale a 26,6°.

Portanto, o Eurocode 2 (2004) indica que trés casos de verificagdes devem ser
realizados, considerando:

Uo: perimetro do pilar ou area carregada;

uz: perimetro de controle afastado 2d da area carregada;

Uout: perimetro de controle afastado da camada mais externa das armaduras de

cisalhamento;

O coeficiente de seguranca é considerado pelo Eurocode 2 (2004) nos seguintes termos:

Y= 1,5 para o concreto;

fok: resisténcia a compressdo do concreto em MPa (foc <90 MPa).

ocp: tensdo de compressdo do concreto no plano da laje na secdo critica e com valor

negativo para compressao (MPa).

A primeira superficie de controle é avaliada no perimetro do pilar ou da area carregada.
Esta superficie ndo devera exceder a tensdo maxima resistente a puncao, conforme expresso na
Equacéo (2.12):

VEd < VRdmix = 05V, (2.12)
Sendo que:
Via
VEd = 2.13
Ed ﬁ/‘o p (2.13)
- ek
v=0,6 [1-250] (2.14)

Ved: tensdo de cisalhamento;

VEeq: € a forga ou a reacdo concentrada de célculo;

d: altura atil média da laje em milimetros;

p: coeficiente para considerar a excentricidade da carga e a localizagdo do pilar (interno,
de borda ou de canto), sendo que, no caso de pilares internos, pode ser adotado 1,15;

0,6: valor referente atribuido para cordoalhas de protensao.
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A segunda verificacdo deve ser realizada considerando-se o perimetro us, afastado 2d

do pilar. A armadura de cisalhamento néo é necessaria quando respeitado a condicao (2.15):
VEd < VRdc (2.15)

No que tange a resisténcia a puncdo, sem consideracdo de armadura de cisalhamento,

considera-se que a resisténcia por parte do concreto Vrq,c € dada pela Equacéo (2.16).

0,18 1/3
rae =—— (1 +0(100p,1, P G = Vi + 0 (2.16)

c
Onde:
p: representa a taxa de armadura de flexdo, sendo pi = (px py1)*° < 0,02, pxi € pyi S30 as
taxas de armadura longitudinal de acordo com cada eixo indicado. Essas devem ser
calculadas como valores médios, levando em consideracdo uma largura efetiva igual a
largura do pilar somada a 3d de cada lado;
ocp: tensdo média na secdo de controle (positiva, se for de compresséo) em MPa;
k: efeito de tamanho (size effect) restrito a um limite maximo de 2,0, com d em mm, o

qual é caracterizado pela parcela;

k=(1+ 200/d) (2.17)
Vmin: pode ser calculado segundo a Equacéo (2.18).
Voin = 0,00356% 17 (2.18)
2.5.3NBR 6118 (2014)
A ABNT NBR 6118:2014 — Projeto de estruturas de concreto/Procedimento, NBR 6118
(2014), define os critérios gerais que regem 0s projetos com estruturas de concreto e deve ser
complementada por outras recomendac6es normativas que estabelecam critérios para estruturas

especificas. O cddigo normativo brasileiro permite a anélise estrutural de lajes lisas mediante

técnicas de diferencas finitas, elementos finitos ou elementos de contorno. A verificacdo da
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puncao inicia-se na secdo 19.5 da NBR 6118 (2014) e é baseada no método de superficies e
perimetros criticos. Além disso, a norma adota a verificagdo em até trés superficies criticas
assim como o Eurocode 2 (2004), sendo compostas pelos contornos C (analogo ao perimetro
Uo), C’ (analogo ao perimetro ui1) e C’’ (analogo ao perimetro Uout).

O contorno C ¢ localizado na face do pilar ou na carga concentrada (Figura 2.19 ). Nesse
cenario, deve ser verificada a tensdo de compressdo diagonal do concreto, ou seja, 0
esmagamento da biela. O contorno C’, segunda superficie critica, assim como no Eurocode 2

(2004), estd a uma distancia de 2d da face do pilar ou da carga concentrada (Figura 2.19).

Figura 2.19 — Perimetro critico em pilares internos

2 2

[
1 : | IH\ C )
C’/'[\C ; : l;C i
Perimetro
critico

Fonte: Adaptado de NBR 6118 (2014).

No que tange ao fendmeno de puncdo, as recomendacdes da norma brasileira
compartilham muitas semelhancas com os parametros europeu 2.5.2. Portanto, os roteiros de
dimensionamento serdo apresentados de acordo com o Eurocode 2 (2004), ressaltando as
diferengas presentes entre eles.

A tensdo solicitante nas superficies criticas C e C’ para pilar interno, com carregamento

simétrico, é definida conforme a Equacéo (2.19):

Fsq
Tsqd — _d (219)
!

Sendo:
d: altura util da laje ao longo do contorno critico C’ em cm;
. perimetro do contorno critico C’;

Fsq: forca concentrada de célculo.

Assim como o Eurocode 2 (2004), a NBR 6118 (2014) indica que trés casos de

verificagdes devem ser realizados:
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A primeira superficie de controle é avaliada no perimetro critico na face do pilar ou na

area carregada a fim de evitar uma ruptura por compressdo diagonal:
Tsd < TRd2 = 0,27anCd (220)

Onde:
o, = (12’1:_,—’5) foc em MPa;
7sd: tensdo de cisalhamento;

rd2: tensdo resistente de compresséo;

fea: resisténcia a compressdo do concreto em MPa (fc <90 MPa).

A segunda verificacdo deve ser realizada referente ao contorno C’. A armadura de
cisalhamento nédo é necessaria quando Tsq < Trd2 € satisfeito.

No que tange a resisténcia a puncdo sem consideracdo de armadura de cisalhamento, o
cédigo normativo brasileiro apresenta que a resisténcia por parte do concreto € dada pela
Equacdo (2.21). Ela também deve ser considerada para além da regido armada, quando

necessaria armadura de puncéo.

1
Tos <trar = 0,13 (1+ 200/d) (100p£,)3 +0,10 5, (2.21)

Em que;
0,100¢p: representa a compressdo no plano da laje que age em favor da resisténcia a
tracdo diagonal,
p = \[Pxp,0Onde px € py, S0 as taxas de armadura de flexdo aderente (armadura nao
aderente deve ser desprezada) nas direcdes ortogonais, considerando-se, nesse cenario,

S0 as barras dentro de uma distancia 3d da face do pilar.
Tratando-se de lajes protendidas, na NBR 6118 (2014), a verificacdo da tensdo
solicitante efetiva é feita subtraindo-se a tensdo dos cabos de protensdo da tensdo solicitante,

conforme Equacgéo (2.22).

TSd.ef = Tsd — Tpd (2.22)
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Sendo:

Py inf, i SIN
Tpg = — (2.23)

Tpd: € a tensdo relacionada ao efeito dos cabos de protensdo inclinados que atravessam
0 contorno considerado e que passam a menos de d/2 da face do pilar;

Py, iy i+ € @ forga de protensdo no cabo i;

a;. € a inclinacdo do cabo i em relacdo ao plano da laje no contorno considerado (ver
Figura 2.20);

u: é o perimetro critico considerado, em que se calculam Tt of © Tsd-

Figura 2.20 — Efeito dos cabos inclinados

Armadura contra o
colapso progressivo

contorn cabo
|
7%'_#%i

b+4d| b} ——Tteaboi [P*d | 24| | 2d Puinti

a+4d -

Fonte: NBR 6118 (2014).

2.5.4 fib Model Code (2010)

O fib Model Code (2010) (MC2010), tem como premissa 0 bom desempenho das
estruturas de concreto e, para tanto, o codigo analisa o comportamento ideal das estruturas, o
que inclui todo o ciclo de vida delas, desde a avaliacdo desses elementos, passando pela
manutencdo por eles exigida, bem como pelos refor¢os necessarios, até as possiveis demoligdes
para os diversos tipos de construc¢des consideradas.

Os cbdigos normativos apresentados anteriormente baseiam-se em modelos empiricos,
ao contrario das recomendagdes do MC2010, que se norteiam pelo modelo fisico da Teoria da
Fissura Critica de Cisalhamento (Critical Shear Crack Theory) proposta por Muttoni (2008).
Vale mencionar que, nessa teoria, a resisténcia da laje a puncdo, abordada no item 7.3.5,

depende da magnitude da abertura de uma fissura critica que esta relacionada a rotacéo da laje
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a cada nivel de carga solicitante. O MC2010 indica que o perimetro de controle se localiza a
uma distancia 0,5dy a partir da regido de suporte ou da area carregada (Figura 2.21), sendo

enfatizada a diferenca entre duas alturas Uteis.

Figura 2.21 — Perimetro de controle
0,5dv 0,5dv

Fonte: Adaptado de fib Model Code (2010).

Figura 2.22 — Diferenca entre alturas Gteis d e dy

HO,de

Fonte: fib Model Code (2010).

Sendo:
dv: altura efetiva da laje;

d: altura util para fins de célculo;

Para determinar a forca de resisténcia a puncéo, deve-se obedecer a Equagéo (2.24),
sendo VR4, a parcela de resisténcia proveniente do concreto e Vrg;s a contribuicdo da armadura
de cisalhamento para a resisténcia da laje. No caso de lajes sem armadura de cisalhamento, a

parcela Vrds sera nula.

Vea = Veae+ Vras (2.24)

O modelo de célculo apresentado pelo MC2010, depende fundamentalmente das
rotacbes y que a laje apresenta para cada nivel de carga solicitante (Figura 2.23), sendo
apresentados quatro niveis de aproximacao (Level of Approximation — LoA) para o calculo deste

parametro.
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Figura 2.23 — Rotacgéo da laje e abertura de fissuras

Fonte: fib Model Code (2010).

LoA I:
y=15 3% (2.25)

LoA II:
y=152 % (Z—Ié)ls (2.26)

LoA II1I:
y=12- %(Z};’l)ls 2.27)

LoA IV:

v € calculado com base em analises ndo lineares da estrutura.

Os termos empregados sao:
rs: distancia entre o centro geométrico do pilar até o raio em que o momento fletor for
zero;
fya: valor de célculo da tensdo de escoamento da armadura de flexdo;
Es: modulo de elasticidade das armaduras de flexéo;
msq: para ligagoes laje-pilar internas, pode ser considerado Ved/8 (Veq € a forga cortante
que atua na laje);
Mrq: resisténcia a flexdo media de projeto por unidade de comprimento em uma faixa

carregada, conforme a Equacéo (2.28).

{49
My = pfysd 2, (2.28)
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Alguns coeficientes devem ser calculados preliminarmente ao inicio das verificagdes de
resisténcia.
k, € um pardmetro relacionado a rotacdo da laje em torno do pilar, em radianos,

calculada através da Equacéo (2.29).

1
= <
ky 1,5+0,9yd, kg 0.6 (2.29)

32

kdg tem vinculo com o tamanho do agregado, onde k,, = T = 0,75, e dg 0 tamanho
4

maximo do agregado em (mm).

Com base nos parametros estabelecidos, € possivel determinar a carga maxima de
resisténcia ao puncionamento, sem considerar armadura de cisalhamento. Usa-se, para isso, a
Equacao (2.30).

Ve

Viae = by~ bod, (2.30)

c

Onde, fe € a resisténcia a compressao do concreto em MPa e vy é o coeficiente de seguranca
com valor de 1,5.
Quando ha protenséo na laje é desconsiderado o nivel I, e as expressdes (2.26) e (2.27)

séo modificadas para:

LoA II:
1,5
y=15 5&<—m3d m”) 2.31)
d Eg\mgy —m,
LoA III:
1,5
y=12 5&<—de m”) 2.32)
d Eg\mgy — m,
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Sendo m, 0 momento de descompressdo na largura da faixa de suporte, bs = 1,5rs, que

pode ser determinado pelo momento isostatico da protensao conforme equacao:

m, = —2~ (2.33)

Onde:
Np: forga normal devido a soma da protensdao de cada cordoalha que intercepta o

perimetro critico (bi);
e: excentricidade da forca normal no ponto onde os cabos de protensao interceptam o

perimetro critico (b;).

A equacdo do momento médio resistente fletor por unidade de comprimento da laje

também é modificada para considerar o efeito da compressédo gerada pela protenséo.

h h X
=04 (43) #1053 @3
Em que:

AL g 3ompa) /3
fep: resisténcia plastica do concreto, dada por £, (T) <f.

Xy altura da regido comprimida do concreto na se¢éo, assumindo uma distribuicéo de

tensdes plasticas constantes.

_@%‘%@ (2.35)

Com isto, a componente vertical de protensdo Vp deve ser subtraida da forca cortante Ve

que atua na laje:

Ve=V, < Veae (2.36)
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2.5.5 Resumo dos cddigos normativos

A seguir é apresentado de forma resumida as capacidades maximas resistidas para

verificagdo de lajes lisas protendidas sem armadura contra o cisalhamento no perimetro de

controle afastado do pilar, de acordo com os cddigos normativos apresentados anteriormente.

Tabela 2.2 — Resumo das capacidades maximas de cada codigo hormativo

Cadigos

Capacidade maxima

ACI 318 (2019)

( 3’5’1\f+03 L
. ! R e A
V.= min.

1(15+a‘*d)1f+03 I
llz S ) O

Eurocode 2 (2004)

0,18 1/3
Vram (1+/200/d) (100, £,,) * + o0y

C

NBR 6118 (2014)

1/3
tgar=0.13 (14/2007d) (100p, £,) "~ +0.10a,,

fib Model Code (2010)

ik

[

VRd,c = k\v b Odv
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3 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS APLICADO A ANALISE NAO LINEAR DE
ESTRUTURAS EM CONCRETO ARMADO E PROTENDIDO

A analise numérica baseada no método dos elementos finitos (MEF) tem se convertido
em uma ferramenta poderosa para a resolucao de problemas da mecanica dos meios continuos.
Essa técnica e atualmente aplicada a diversas areas do conhecimento, pois possibilita a obtencéo
de solugdes aproximadas para problemas complexos por meio da subdivisdo de seu dominio
em problemas mais simples, incluindo o comportamento de estruturas de concreto armado e
protendido.

Conforme Rao (2017), nesse método especifico, 0 dominio da matéria, como em
solidos, liquidos ou gases, é representado por um conjunto de pequenos problemas de solucéo
simplificada. Dessa forma, o problema é discretizado em vérios elementos de dimensdes
reduzidas, denominadas elementos finitos, com geometria simples. A esse conjunto de
elementos da-se 0 nome de método dos elementos finitos (MEF). Tais elementos podem ter
formas geométricas diversas tanto em modelos de volume 3D ou elementos lineares do tipo
barra, sendo implementados de maneira a reduzir a continuidade do problema para um dominio
em que o comportamento pode ser regido por equacdes técnicas.

Os elementos, por sua vez, sdo conectados por nés, que ficam localizados nos limites
do elemento, os quais séo caracterizados por serem pontos em que um conjunto de equacdes
algébricas de equilibrio é estabelecido e funcBes de aproximacdo, também chamadas de
modelos de interpolacéo, sdo obtidas dos valores das variaveis de campo nos nés. Escrita todas
as equacbes de equilibrio, que geralmente estdo na forma de equacdes matriciais, sdo
conhecidas as novas incognitas que serdo os valores nodais da variavel de campo, e assim define
a variavel ao longo do conjunto do elemento (RAO, 2017).

Segundo Rades (2006), o0 MEF € originado dos métodos de Rayleigh-Ritz e de Galerkin,
tendo sido formulado basicamente em meados dos anos de 1950, contexto esse em que, em vez
de se procurar encontrar uma funcao que satisfaca as condi¢des de contorno de todo o dominio
do problema, definem-se funcGes admissiveis chamadas de func¢des de forma sobre o dominio
dos elementos finitos, os quais possuem geometria bem mais simplificada.

Rao (2017) descreve, de modo geral, seis passos para a solucdo de problemas estaticos
de estruturas:

1. Discretizacdo: prevé a divisdo do dominio de integragdo, continuo, em um nimero

finito de pequenas regides denominadas elementos finitos. Torna-se, nesse contexto, o
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meio continuo em discreto decidindo numero, tamanho, tipo lineares, bidimensionais
ou tridimensionais, e arranjo dos elementos. A relacdo entre 0 nimero de elementos
escolhidos e o tamanho destes interferem fortemente nos resultados, sendo que quanto
mais elementos forem utilizados existe uma tendencia de aumentar a precisdo dos
resultados obtidos, porém, deve-se observar que, elementos muito pequenos ou com
pequenos angulos, podem recair em problemas numeéricos de parametrizacdo e maior
sera 0 tempo necessario de processamento, demandando consideravel esforco
computacional. Por esse motivo, indica-se que malhas mais refinadas sejam utilizadas
em pontos de concentracdo de cargas.

2. Selecdo de um modelo adequado de deslocamento: uma vez que a solucdo de
deslocamento de uma estrutura complexa sob quaisquer condi¢bes de carga
especificadas ndo pode ser prevista, deve-se escolher uma solucgdo simples do ponto de
vista do processamento computacional, a qual deve satisfazer certos requisitos de
convergéncia, sendo essa solucdo, geralmente, uma equacgéo polinomial.

3. Obtencédo das matrizes de rigidez dos elementos e dos vetores de carga: baseados na
lei de deslocamento escolhida, obtém-se a matriz de rigidez [K®] e o vetor de cargas
[P@] utilizando um principio variacional adequado, uma abordagem residual ponderada
ou condigdes de equilibrio.

4. Obtencdo das equacdes de equilibrio globais: uma vez que a estrutura é composta por
varios elementos finitos, as matrizes de rigidez de elementos individuais e 0s vetores de
carga devem ser dispostos de uma forma adequada e as equac@es de equilibrio globais

tém de ser formuladas como a Equagéo (3.1):
[K]® =P 3.1)

Sendo que:

[K]: matriz global de rigidez da estrutura;

@: vetor dos deslocamentos atuantes na estrutura;

P: vetor das forgas nodais atuantes na estrutura.

5. Solucéo dos deslocamentos nodais desconhecidos: As equacGes gerais do equilibrio

devem ser modificadas para considerarem as condi¢Ges de contorno do problema, e apos

a incorporacéo destas condicOes, a equacdo pode ser expressa como a Equacéo (3.2).



60

—

[K]D =P (3.2)

Para problemas lineares, o vetor pode ser resolvido facilmente, porém para os problemas
ndo lineares, a solucéo deve ser obtida de forma iterativa, sendo que, para cada passo,
deve-se levar em conta a modificacdo da matriz de rigidez e do vetor deslocamento,
conforme lei constitutiva do material.

6. Célculo das tensbes e deformacOes: a partir dos deslocamentos nodais conhecidos

"®", pode-se obter as tensdes e as deformacdes por meio das equacdes da mecanica dos

solidos.

Em sua maioria, programas baseados em MEF possibilitam ao usuério definir qual tipo
de malha sera utilizada, além de serem capazes de gera-las automaticamente. Os resultados
podem ser obtidos graficamente, o que auxilia os projetistas na avaliacdo dos niveis de tensédo
e de deformacao do elemento.

Sistemas de anélise ndo linear baseados no MEF estdo sendo cada vez mais utilizados
para o estudo de estruturas. Nesse cenario, pesquisas que levariam meses e exigiam toda uma
estrutura de suporte, como laboratorios, ferramentas, entre outras coisas, podem ser realizadas
em frente a um computador pessoal a qualquer tempo construindo inmeros modelos com base
em poucos dados experimentais. Dentre algumas vantagens para sua utilizagdo, pode-se citar a
aplicacdo a qualquer problema de campo, sem restricdo quanto a geometria, ao carregamento e
as condicdes de contorno do problema. Cabe mencionar, ainda, a variedade de materiais entre
elementos, a compatibilidade de forma quanto ao corpo ou a regido analisada. Ademais, a
aproximacdo dos resultados pode ser melhorada refinando-se a malha de elementos finitos
(convergéncia). Essas caracteristicas fizeram com que o0 MEF evoluisse e se tornasse capaz de
realizar analises lineares e ndo-lineares, estaticas e dindmicas em varias areas da engenharia.

Normas de projeto como a NBR 6118 (2014) propdem a utilizacdo do MEF quando ha
limitacOes dos métodos analiticos com geometrias complexas dotadas de comportamento ndo
linear, como em apoios de pré-moldados, devido as singularidades geométricas e de
carregamento desses indices. Fica a critério do engenheiro determinar quais sdo as melhores
relacfes constitutivas para os materiais e 0s métodos iterativos mais eficazes para resolucdo
dos sistemas de equacdes, pois a referida norma nédo apresenta diretrizes para a aplicacdo do
MEF.
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3.1 ANALISE NAO LINEAR NO ATENA

O programa ATENA, baseado em elementos finitos, foi desenvolvido pela empresa
Cervenka Consulting, com sede na Republica Tcheca, e atualmente se encontra na versdo 5.9
(2022), estando disponivel em versdo bidimensional (ATENA 2D) e na versao utilizada neste
trabalho, a qual é voltada para analises tridimensionais (ATENA 3D).

O ATENA é um software de andlise centrado em estruturas de concreto e que se mostra
capaz de realizar analises ndo-lineares com pré e pos-processamento integrado e solucéo de
elementos finitos. Ele possibilita a introducdo de variedades de novos materiais, bem como a
mobilizacdo de métodos de solugéo e outros recursos, tais como, por exemplo, op¢des para 3D,
deformacéo plana, anélise axial-simétrica ou elementos de casca (CERVENKA et al., 2016).

Por meio desse sistema, é possivel obter o modo de ruptura e do panorama de fissuracao
das estruturas, além de identificar a forma de escoamento das armaduras, sendo a distribuicéo
de esforcos internos feita automaticamente conforme a fissuracdo do concreto. Com uma
interface de facil compreensédo, no ATENA, é vidvel definir os elementos estruturais e posicionar
as barras de aco. Via ferramenta de analise, pode-se visualizar as deformacGes e a fissuracéo
dos elementos, tanto em suas superficies externas como em camadas internas definidas pelo
usuario.

Para conseguir uma correta simulacdo das propriedades de um material via MEF, é
necessario ter uma idealizacdo matematica do seu comportamento que permita estabelecer
equac0es que relacionam as tensdes e as deformacdes. Essa abordagem matematica € conhecida
como modelo constitutivo.

Na natureza, 0s materiais existentes apresentam comportamento néo linear, ou seja, ndo
existe uma relacdo linear entre tenséo e deformacéo para esses itens. Apesar disso, para facilitar
0 estudo desses elementos, relacdes lineares sdo adotadas a fim de facilitar o entendimento das
leis que regem estes materiais, 0 que torna possivel que problemas de grande complexidade
sejam analisados de forma racional e eficaz.

Muitos dos materiais como 0 concreto e 0 ago, quando submetidos a pequenas
deformagdes, possuem seus comportamentos aproximados de lineares, deixando de apresentar
esse comportamento, por outro lado, quando ha elevados niveis de deformacdes. Isso esta
intimamente relacionado a propriedade do material, porque, se as deformacdes forem altas, as
tensdes geralmente também s@o. Segundo Cervenka et al. (2016), equagdes constitutivas

lineares podem ser empregadas para um material que esta longe de seu ponto de ruptura,
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geralmente em até 50% de sua resisténcia. Isso depende do tipo de material, como, por exemplo,
a borracha, que deve ser considerada um material ndo linear. Porém, para materiais usuais de
engenharia civil, a suposicéo anterior ¢ satisfatoria.

O dimensionamento de estruturas de concreto com base nos esfor¢os obtidos por uma
analise linear é adequado e conduz a resultados satisfatorios ao projetista, desde que se atenda
a ductilidade minima das pecas (NBR 6118:2014). Esses resultados, normalmente, sdo usados
para a verificagcdo simplificada no Estado Limite de Utilizagdo. Para a grande maioria das
estruturas de concreto armado, no entanto, € possivel estender os indices encontrados para as
verificaces aproximadas de Estado Limite Ultimo, mesmo com altas tensdes, desde que se
observe a ductilidade em determinadas se¢des criticas sujeitas a maiores rotacdes. De acordo
com Cervenka et al. (2016), a equacdo geométrica € linear quando os termos quadréaticos séo
desprezados, negligenciando-se, durante a analise, a mudanca de forma e de posi¢do da
estrutura. Porém, como dito anteriormente, 0 comportamento dos materiais ndo é perfeitamente
linear e, para que se obtenha 0 maximo do comportamento real da estrutura, uma analise ndo
linear se faz necessaria, podendo ser empregada por interacdes de carregamento quando ha
incertezas na verificacao

Para Lourenco e Figueiras (1995), a analise ndo linear ndo se trata apenas de uma
ferramenta de projeto, mas sim da verificacdo de estruturas, uma vez que, para a sua realizagéo,
€ necessario que as geometrias e 0 posicionamento dos elementos analisados ja estejam
previamente definidos. Desse modo, a partir das relagcdes constitutivas reais dos materiais, €
possivel determinar o comportamento das estruturas, mais precisamente através da
compatibilizacdo dos deslocamentos a cada etapa de carregamento aplicado.

A NBR 6118 (2014) permite realizar analises ndo lineares tanto para verificagdes de
estados limites ultimos como para verificagdes de estado limites de servi¢o. A andlise ndo-
linear considera o concreto armado trabalhando com um comportamento néo linear, levando
em conta ou ndo os efeitos de segunda ordem. Algumas condicGes devem ser necessariamente
satisfeitas, dentre as quais estdo a de equilibrio, a de compatibilidade e a de ductilidade.

Segundo Cervenka et al. (2016), apesar de para a grande maioria das estruturas as
simplificacGes lineares serem bastante aceitaveis, existem estruturas quando é necessario levar
em consideragdo algum comportamento ndo linear. As equacfes governantes resultantes sdo,
entdo, muito mais complicadas e, normalmente, ndo tém uma solucdo de forma fechada. Por

consequéncia, nesse caso, algum esquema de solucéo iterativa ndo linear deve ser usado.



63

A andlise ndo linear pode ser classificada de acordo com o tipo de comportamento ndo
linear. Seus segmentos sao:

e Na4o linearidade fisica: sO precisa ser contabilizado o comportamento néo linear do
material. Este é o caso mais comum para estruturas comuns de concreto armado. Devido
as limitacBes do estado de servico, as deformagbes sdo relativamente pequenas. No
entanto, a resisténcia a tracdo muito baixa do concreto precisa ser considerada.
e Nao linearidade geométrica: referem-se as deformac6es que sdo grandes o suficiente
para que as equacdes de equilibrio usem a forma deformada da estrutura. Todavia, as
deformacdes relativas ainda sdo pequenas e a forma completa das equacGes geométricas,
incluindo termos quadraticos, deve ser empregada, mas as equacles constitutivas
continuam sendo lineares. Este grupo de andlises ndo lineares inclui a maioria dos
problemas de estabilidade.

O ultimo grupo refere-se ao uso de equacgdes ndo lineares dos materiais e da geometria
da estrutura. Alem disso, Cervenka et al. (2016), consideram que ndo é possivel aplicar
repentinamente o valor total da carga, mas é necessario integrar em incrementos de tempo (ou
incrementos de carga), a cada incremento de carga, a nova posi¢ao deformada da estrutura. Essa
é a abordagem mais precisa e geral, porém, infelizmente, trata-se também da mais complicada.
Em funcéo disso, existem duas possibilidades basicas para formular o comportamento estrutural
geral com base em sua forma deformada:

e Formulacéo de Lagrange: Neste caso, estamos interessados no comportamento de

particulas infinitesimais de volume (dV). Seu volume iré variar dependendo do nivel de

carga aplicado e, consequentemente, da quantidade de deformacdes decorrente. Este
método é geralmente usado para calcular estruturas de engenharia civil.

e Formulacéo de Euler: A ideia essencial da formulacao de Euler é estudar o "fluxo"

do material estrutural por meio de volumes de estrutura infinitesimais e fixos. Esta

formulacdo é mais recomendada para analise de fluidos, de fluxo de gés, de tribulagdo

e de elementos que participam de processos em que, de modo geral, existem grandes

fluxos de material.

Segundo Cervenka et al. (2016), para a analise estrutural, € mais recomendada a
formulacdo Lagrangiana. Portanto, optou-se por deixar a atencdo restrita a ela nesta pesquisa.
Duas formas da formulacdo Lagrangiana s@o possiveis. As equacdes governantes podem ser
escritas em relagdo a configuragdo original ndo deformada no tempo “t” = 0, sendo chamadas,

nesse caso, de Formulacdo Lagrangiana Total (TL). Quando tem-se uma configuracdo
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deformada mais recente no tempo “¢ + At”, ha a chamada Formulacéo Lagrangiana Atualizada
(UL), contexto esse em que uma analise geral de uma estrutura consiste na aplicacdo de muitos
pequenos incrementos de carga. Em cada um desses incrementos, um procedimento de solugéo
iterativa deve ser executado para obtencdo de uma resposta estrutural no final do incremento.
Portanto, determinando o inicio e o fim do incremento de carga por t e ¢ + A¢ em cada etapa,
conhecemos o estado estrutural no tempo t (a partir das etapas anteriores) e resolvemos o estado
no tempo ¢ + At. Esse procedimento é repetido quantas vezes forem necessérias para se atingir
o nivel final (total) de carregamento.

Segundo Cervenka et al. (2016), é dificil dizer qual formulacédo é melhor porque ambas
tém suas vantagens e desvantagens. Normalmente, para fins de decisdo, depende-se da estrutura
particular que esta sendo analisada, de modo que qual delas usar fica a critério do projetista.
Desde que as equagdes constitutivas sejam adequadas, os resultados para ambos 0s métodos
séo idénticos.

O software ATENA, em sua versdo 5.9, empregado nesta pesquisa, usa a formulacédo

Lagrangiana atualizada e suporta o terceiro nivel de comportamento néo linear.

3.1.1 Considerac0es gerais

O modelo constitutivo implementado no ATENA 3D, combina o comportamento de
tracdo (fratura) e compressdo (plastico). O modelo de fratura é baseado na formulacdo cléssica
de fissura ortotrépica distribuida e no modelo de faixas de Bazant. Nesse contexto, emprega-se
o critério de ruptura de Rankine, a saber, de softening exponencial, o qual pode ser usado no
modelo de fissuras fixa ou rotacional conforme (ver item 3.2). O modelo de hardening ou
softening plastico é baseado na superficie de ruptura de Menétrey-William.

Esse modelo usa um algoritmo, “return mapping” para a integracao das equacdes
constitutivas, descrito em Cervenka e Papanikolaou (2008). O algoritmo utiliza a formulagéo
de De Bosrt (1986), e é baseado em uma substituicdo recursiva e permite que os dois critérios,
tracdo e compressao, sejam melhorados e formulados separadamente. Ele consegue suportar,
ainda, casos em que a superficie de ruptura de ambos os modelos foi atingida e, também,
mudancas fisicas, como o fechamento de fissuras. O modelo pode ser usado para simular a
fissurag@o do concreto, esmagamento devido ao confinamento e mudancas fisicas tais como o

fechamento de fissuras devido ao esmagamento do concreto em outra direg&o.
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3.2 MODELO CONSTITUTIVO DO CONCRETO

O modelo de material cimenticio inclui os seguintes efeitos do comportamento do
concreto:

e Comportamento ndo linear na compressdo, incluindo os efeitos de hardening e

softening;

e Fratura do concreto em tracdo com base na mecanica da fratura ndo linear;

o Critério de falha de resisténcia biaxial;

e Reducdo de resisténcia a compressdo apos a fissuragdo;

e Efeito de enrijecimento por tragdo “Tension stiffening”;

e Dois modelos de fissura, a saber, direcdo de fissura fixa e direcdo de fissura

rotacionada.

A matriz do material é derivada de abordagem elastica ndo linear, nas quais as
constantes elasticas sdo derivadas de uma funcdo composta por tensdo versus deformacéo,
chamada pelo programa de lei uniaxial equivalente. Essa abordagem € semelhante ao modelo
constitutivo hipoelastico ndo linear, exceto pelo fato de que, no primeiro cenario, leis sdo usadas

para carregamento e descarregamento, causando a dissipacao da energia esgotada pelo dano do
material.

3.2.1 Representacdo do modelo para o concreto

O modelo de elementos finitos utilizado para simular o comportamento do concreto néo
fissurado, ou com fissuracdo distribuida, pode ser representado por elementos planos,
elementos 2D ou elementos 3D. Esse é 0 modelo padrdo para o estado plano de tensées com
solugé@o em deslocamentos, sendo largamente empregado em analise ndo linear de estruturas de
concreto armado.

O concreto pode ser representado no ATENA na modelagem de duas dimensdes pelos
elementos quadrilateros planos, codificados no grupo de elementos CClsoQuad. Estes
elementos sdo isoparamétricos e integrados por meio da integracdo de Gauss, de 4 a 9 pontos
de interpolacédo para interpolacdo bilinear ou biquadréatica. Esses itens estdo disponiveis para

problemas 2D, 3D e axissimétricos. A Figura 3.1 representa a geometria desses elementos.
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Figura 3.1 — Geometria de elementos quadrilateros planos

Fonte: CERVENKA et al. (2016).

Para a modelagem em 3D, os elementos finitos do ATENA também possibilitam a
utilizacdo de elementos sélidos 3D. A biblioteca de elementos finitos inclui os grupos de
elementos tetraédricos contendo de 4 a 10 nds, conforme Figura 3.2a, e elementos hexaédricos
do tipo brick contendo de 8 até 20 n6s, conforme Figura 3.2b.

Figura 3.2 — Elementos 3D
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).

3.2.2 Parametros do modelo constitutivo

O modelo constitutivo do concreto inclui 20 parametros de material. Esses parametros
podem ser especificados para o problema em consideracdo pelo usuario ou caso 0s parametros
ndo sejam conhecidos, a geracdo automatica pode ser feita usando-se as formulas padréo
fornecidas na Tabela 3.1. Em tal caso, somente a resisténcia do concreto, f’¢, é especificada, de
modo que os demais pardmetros sdo calculados como fungdes da resisténcia do corpo de prova
cubico. Conforme Cervenka et al. (2016), as formulas para essas fungdes séo retiradas do
Codigo Modelo CEB-FIP 90.
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Nos casos de simulacdo de comportamento real, os parametros devem ser escolhidos o

mais proximo possivel das propriedades dos materiais reais. A melhor maneira de determinar

essas propriedades € a partir de testes mecanicos em amostras de material.

Tabela 3.1 — Formulas padrdo para os parametros do material

Parametros: Férmulas:
Resisténcia cilindrica fi=—-085f
2
Resisténcia a tracdo " '3
¢ J, =0.241,
Maddulo de elasticidade inicial E. = (6000 — 15,5(. ) |f..
Relacédo de Poisson v=0,2

Limite de Esmagamento

wgq = —0,0005mm

Modelo de softening a tracdo

1 — exponencial, baseado em Gr

Resisténcia a compressao em concreto fissurado c=08
Tens&o de enrijecimento sob tragdo oy =0
Fator de retencdo ao cisalhamento Variavel
Funcdo modelo sob tracdo e compressao Linear

Energia de fratura Gt conforme Vos (1983)

G, = 0,000025/,¢ [MN/m]

Fator de orientacdo para localizacao das deformacg6es

. = 1,5 (item 3.2.4)

yma

Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016).

3.2.3 Relac0es tensdo versus deformacéo para o concreto

O comportamento ndo linear do concreto no estado de tensdo biaxial é descrito pela
tensdo efetiva oc®" — que é, na maioria dos casos, sua tensdo principal — e pela deformagcéo
equivalente %, introduzida para eliminar o efeito de Poisson no estado plano de tens&o:

O¢i
geq o —_—

. (3.3)

A deformacéo uniaxial equivalente pode ser considerada como a deformacéo que seria
produzida pela tensdo aci em um ensaio uniaxial com médulo E.i associado a direcédo i. Dentro
dessa suposicdo, a ndo linearidade representando um dano é causada apenas pela tensdo

governante oi.
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O diagrama tensdo-deformacdo uniaxial equivalente completo para o concreto é

mostrado na Figura 3.3.

Figura 3.3 — Diagrama tensdo x deformagéo para lei u,r}iaxial de tensGes do concreto
. (4]
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Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016)

As divisbes dadas pelos nimeros de 2 a 4 das partes do diagrama na Figura 3.3 sdo
usadas nas andlises dos resultados para indicar o estado de dano do concreto.

O descarregamento é uma funcdo linear que passa pela origem. Um exemplo é a reta
representada na Figura 3.3, que passa pelo ponto U que define um exemplo de descarregamento.
Assim, a relacdo entre tensdo e deformacéo nado € Unica e depende de um histérico de carga. Se
ocorrer uma mudanca de carregamento e descarregamento, o incremento da deformacao efetiva
altera o sinal. Se ocorrer um recarregamento subsequente, o caminho de descarregamento linear
é seguido até que o ultimo ponto de carregamento U seja novamente alcancado e, em seguida,
a funcdo de carregamento é retomada.

Os valores maximos de tracdo e compressdo sdo calculados de acordo com o estado
biaxial de tensdo; assim, a lei equivalente de tensdo x deformacdo uniaxial reflete o estado
biaxial de tensdo (CERVENKA et al., 2016).

A relacdo tensdo-deformacdo definida acima é usada para calcular o modulo de

elasticidade. O mddulo secante é calculado pela Equagéo (3.4).

O¢
E, =— (3.4)

e
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Essa construcdo € usada na equacdo constitutiva para calcular as tensées para o estado
de deformacéo.

O modulo tangente E' é utilizado na matriz do material D para construgéo de uma
matriz de rigidez do elemento para a solugdo iterativa. O mddulo tangente é a inclinagdo da
curva tensdo-deformacdo em uma determinada deformacdo e se caracteriza por ser sempre
positivo. Nos casos em que a inclinagdo da curva é menor que o valor minimo Emin', 0 valor do
maédulo tangente é definido por Ec' = Emin'. Iss0 ocorre nas faixas de softening e préximo ao
pico de compressao.

A descricdo detalhada da lei tensdo versus deformacéo € dada nas subsecdes seguintes.
3.2.3.1 Concreto ndo fissurado

O comportamento das tensdes no concreto sem fissuras € assumido como elastico linear
conforme apresentado na Equacdo (3.5). Sendo Ec € o modulo de elasticidade inicial do

concreto e '+ é tenso de tragao efetiva.

o/ = E,e®, 0<o, Sft'ef (3.5)

Cc

3.2.3.2 Concreto fissurado

A abertura de fissuras do concreto sob tracdo pode ser descrita por dois modelos. O
primeiro modelo trata de fissuras ficticias baseado na lei de abertura de fissuras e energia de
fratura. Esta formulagdo € adequada para modelagem da propagacdo de fissuras no concreto,
sobretudo quando é usada em combinacdo com a largura de banda da fissura (Se¢do 3.2.4). O
segundo modelo, por sua vez, configura uma relagéo tenséo versus deformagéo em um ponto
material, sendo uma formulacdo utilizada apenas em alguns casos.

E previsto cinco modelos de softening considerando a abertura de fissuras, seja por lei
de abertura de fissura exponencial, lei linear, abrandamento linear, abrandamento linear
baseado na deformacdo local, concreto com fibra de aco baseado na energia de fratura ou
deformacéo. Neste trabalho, foi usado a funcdo exponencial de abertura de fissura, como

apresentado na Figura 3.4.
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Figura 3.4 — Lei exponencial de abertura de fissura
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).

Cabe mencionar que essa funcao de abertura de fissuras foi derivada experimentalmente
por Hordijk (1991).

Cc

o w3 wy w
Ffz{l + <W_c) }exp (—cz W—) o (14 ¢) exp(—cy)
3.6
s 12T o
WC—5,14T(.

t

Onde:

w: abertura de fissura;

wc: abertura de fissura onde a tensédo é zerada;

o: tensdo normal na fissura;

c1: constante cujo valor € 3;

C2: constante cujo valor € 6,93;

Gt : area do gréfico que representa a energia de fratura necessaria para que a fissura
esteja livre de tensdo;

i€ : tensdo de tracdo efetiva.

A abertura da fissura w é obtida por meio das deformagdes de acordo com o método
das faixas de Bazant apresentado pela equagéo (3.10).
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3.2.3.3 Compressao anterior ao esmagamento do concreto

A férmula recomendada pela CEB-FIP Model Code 90, adotada para o ramo ascendente
da funcdo tenséo versus deformacéo do concreto na compressao, esta de acordo com a equacgao
(3.7), sendo que a Figura 3.5 apresenta a forma do gréafico obtido via equacgéo. Essa férmula
engloba uma vasta gama de curvas, de aspecto linear a curvo, e é apropriada para concreto

convencional ou de alto desempenho.

of _ geof kx—x _ & _Eo
ol = f: Top b comx=—e k= (3.7)

&d Ec

Fonte: CERVENKA et al. (2016).

Os simbolos acima séo descritos por:
o : tensdo de compress&o do concreto;
' 1 resisténcia & compressao efetiva do concreto;

x: deformacdo normalizada;

¢: deformacdo especifica;

&c: deformacéo especifica na tensdo de pico f'c*;

k: parametro de forma (maior ou igual a 1, ex. k = 1 (linear), k = 2 (parabola));

Eo: médulo de elasticidade inicial;

Ec: mddulo de elasticidade secante na tensdo de pico, Ec = ' /ec.

Como consequéncia da hipdtese acima, o dano distribuido é considerado antes que a
tensdo de pico seja alcancada, ao contrario do dano local, que € considerado depois da tensédo

de pico.
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3.2.3.4 Compressao ap6s 0 esmagamento do concreto

A lei de softening para a compressao € linearizada. O modelo do plano de compresséo
ficticio assume que o esmagamento devido & compressao € localizado em um plano normal em
relacdo a direcdo da tensdo principal de compressdao. Todo o deslocamento pos-pico e a
dissipacdo da energia estdo localizados nesse plano. E assumido, ainda, que esses
deslocamentos sdo independentes do tamanho da estrutura, o que foi confirmado nas
experiéncias conduzidas por Van Mier (1986).

Essa hipotese é analoga a identificada na teoria da fissura ficticia para as tensdes, na
qual a forma da lei de abertura de fissura e a energia de fratura sdo definidas, além de ser

considerada uma propriedade do material.

Figura 3.6 — Curva tenséo efetiva versus deslocamento na compressao
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).

Para a compressdo, o ponto final da curva de softening é definido pela deformacéo
plastica, chamada de wg, € a energia necessaria para a geragdo de uma area unitaria do plano de
fratura é definida indiretamente. Pelos experimentos de Van Mier (1986), o deslocamento
plastico (wg = 0,5 mm) foi utilizado para o concreto, sendo que esse valor é adotado
automaticamente pelo programa caso o usuario ndo entre com um indice especifico.

A lei de softening é transformada do plano de ruptura ficticia para uma relacéo tenséo
versus deformacdo vélida para o correspondente volume de um material continuo. A
tangente da parte de softening do diagrama tensdo versus deformacédo é definida por dois
pontos: o pico do diagrama na tensdo maxima e o limite da deformacdo de compressdo &4 no
eixo quando a tensdo € zero. Essa deformacdo € calculada a partir de um deslocamento plastico

e do tamanho do elemento L'q (3.2.4) paralelo & aplicagcdo do esforco no elemento finito.
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Tomando essa perspectiva, nota-se que essa formulagéo torna o processo pouco dependente da

malha utilizada. Ela é determinada de acordo com a seguinte expressao:

Wq

Eg=¢&,+—
L'

(3.8)

Nela, wa/L 'q € a deformacdo devido a fase de pos-pico, valor para o qual a resisténcia a

compressao passa a ser nula.
3.2.4 Controle das deformacdes localizadas na ruptura

E uma regio ou faixa do material que representa um plano de ruptura discreto na anélise
de elementos finitos. Quando submetido a tracdo, seria uma fissura; no caso da compresséo,
seria 0 esmagamento do concreto. Essas regides de ruptura possuem dimensdes préoprias, no
entanto, de acordo com experimentos, as dimensdes dessas regibes de ruptura sao
independentes do tamanho da estrutura, portanto, assume-se um plano ficticio. Em caso de
fissuras de tracdo, essa aproximacdo é conhecida como método das faixas de Bazant (1983).
Também é usado o mesmo conceito na ruptura em funcdo da compressdo. O propoésito do
método é reduzir duas deficiéncias, que sdo a influéncia do tamanho do elemento (Lt e L., Figura

3.7) e sua orientacdo nos resultados.

Figura 3.7 — Definicdo das faixas de localizacao
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).
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3.2.4.1 Efeito do tamanho do elemento “Element Size Effect”

A direcdo dos planos de ruptura é assumida como normal as tensdes principais em tragdo
e compressdo. As faixas de ruina (para tracdo L:e para compressdo Lq) sdo definidas como
projecdes das dimensdes dos elementos finitos nos planos de ruptura, como mostrado na Figura
3.7.

3.2.4.2 Efeito da orientacéo do elemento

O efeito da orientacdo do elemento é reduzido em funcdo do aumento da faixa de ruptura
para malhas obliquas conforme indicado pela Equacéo (3.9) proposta por CERVENKA et al.
(1995):

Ly=yL, L'y=yL,

0 (3.9)
y=1+G"" — 1)5, Oe < 0;45 >

Um éngulo 6 é o menor entre 01 e 62 de acordo com o indicado pela Figura 3.7. A
Equacéo (3.9) € uma interpolagdo linear entre o fator y = 1,0 para a dire¢do paralela aos lados
do elemento e y = y™ para a dire¢do inclinada em t = 45°. O valor recomendado (e padréo) é
de y™* =1,5.

3.2.5 Processo de formacéo de fissuras

O processo de formacdo de fissuras pode ser dividido em trés estagios, como
apresentado na Figura 3.8. O primeiro estagio, sem fissura, é antes de alcancar a tenséo de
tracdo f'+¥". Quando acontece a fissuragdo, segundo estagio, tem-se a zona de processo de uma
fissura potencial com a diminuicdo da tensdo de tracdo na face da fissura. Finalmente, no
terceiro estagio, a abertura de fissura é grande o suficiente para que a tensdo de tragdo seja igual
a zero. A abertura de fissura w é calculada como o deslocamento total da abertura da fissura

junto com o método das faixas de Bazant, dado por:

w=¢.L", (3.10)
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Onde &cr é a deformacédo de abertura de fissura, a qual é igual a deformag&o normal a

direcdo da fissura no estagio fissurado que nao possui tensao.

Figura 3.8 — Estagios da abertura de fissura
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Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016).

Foi demonstrado que o modelo de fissuracdo baseado no método das faixas de Bazant
consegue descrever a propagacao de uma fissura discreta em um plano, também para concreto
armado (CERVENKA et al. 1991).

3.2.6 Modelos de fissuracao distribuida

O software ATENA 3D baseia-se no modelo de fissuracdo distribuida, assumindo que,
ap6s atingida ', inicia-se a formacdo de fissuras, ao que se segue o softening do concreto,
criando, assim, a microfendilhacdo. Assume-se que as fissuras estdo distribuidas
uniformemente dentro do volume do material. I1sso se reflete no modelo constitutivo pela
introducdo da ortotropia. Com o acréscimo de carga, a energia absorvida por essa fissura ficticia
aumenta até se atingir a energia de fratura e a tensdo ndo permitir mais a transmissao de tensdes.
Tomando esses conceitos, duas opcdes estdo disponiveis para modelos de fissura¢do: o modelo
de fissuras fixas, Fixed Crack Model, e 0 modelo de fissuras rotacionada, Rotated Crack Model.

Nos modelos de fissuracdo distribuida, encontra-se implementada uma rotina para
reduzir a resisténcia a compressdo do concreto apés a fissuracdo na direcdo paralela a direcdo
das fissuras, de maneira semelhante aquela proposta por Vecchio e Collins (1986).
Adicionalmente, o efeito de contribuicdo a tracdo do concreto entre fissuras (“tension
stiffening”) pode ser utilizado, sendo que a rigidez ¢ disponibilizada para concreto ndo fissurado

ou fissuras néo totalmente abertas por meio de um processo de localiza¢do de deformacdes.
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3.2.6.1 Modelo de fissuracao fixa

No modelo de fissura fixa, Fixed Crack Model, a direcéo da fissura é dada pela direcéo
da tensdo principal no momento do inicio da fissura, conforme apresentado na Figura 3.9, sendo
que, para carregamentos posteriores, essa direcdo € fixa e representa o eixo de ortotropia do
material (CERVENKA, 1985; DARWIN 1974).

Figura 3.9 — Modelo de fissura fixa (estado de tenséo e deformacéo)

Oc2

> X

Fonte: CERVENKA et al. (2016).

As direcdes principais de tensdo e deformacdo coincidem no concreto nao fissurado
devido a suposicdo de isotropia no componente de concreto. Apos a quebra, a ortotropia é
introduzida. O eixo do material fraco, m1, € normal quanto a direcdo da fissura; o eixo forte, my,
é paralelo as fissuras.

Em um caso geral, os eixos principais de deformacdo €1 e & giram e ndo precisam
coincidir com os planos de fissura normal my e tangencial mz. Isso produz uma tenséo de
cisalhamento na face da trinca, como mostrado na Figura 3.9. As componentes de tensdo o1 e

oc2 denotam, respectivamente, as tensées normais e as tensdes paralelas ao plano da fissura.

3.2.6.2 Modelo de fissuracdo rotacionada

No modelo de fissura rotacionada, Rotated Crack Model (VECCHIO, 1986;
CRISFIELD, 1989), a direcdo da tensdo principal coincide com a direcdo da deformacéo
principal. Assim, ndo existem tensdes de cisalhamento, mas somente duas componente de

tensdes principais, conforme indicado na Figura 3.10.
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Figura 3.10 — Modelo de fissuracédo rotacionada (estado de tensdo e deformacao)
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).

Se os eixos principais de deformacdo giram durante o carregamento, a dire¢do das
fissuras também o faz. Para garantir a coaxialidade dos eixos principais de deformacdo com os
eixos do material, 0 médulo de cisalhamento tangente Gt é calculado de acordo com o definido
por Crisfield (1989) como:

O0c1-0¢2

%= 2ere) (311

3.2.7 Resisténcia a compressdo do concreto fissurado

Uma reducdo da forca de compresséo depois de fissurar na direcdo paralela a fissura é
feita de uma maneira similar ao encontrado nos experimentos de Vecchio e Collins (1982) e ao
formulado na teoria dos campos de compressdo. Entretanto, uma funcao diferente é usada para
a reducdo da forca do concreto, a qual tem a forma de uma funcéo de Gauss, como mostrado na
Figura 3.11.

Figura 3.11 — Reducé&o da forca de compressao no concreto fissurado
o
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).
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Os parametros dessa funcdo foram obtidos experimentalmente por meio de dados

publicados por Kolleger et al. (1988), considerando-se os dados de Collins e Vecchio (1982).

S =rf re=c+ (1 — )18 (3.12)

Para a deformacéo zero, ndo ha reducgdo da forca de compressao, mas, quando existem
grandes deformacdes, usualmente as tenses de compressao sdo reduzidas a um valor minimo
¢ = cf .. A constante e representa a reducdo da forca maxima quando ocorrem grandes
deformac6es na direcdo normal a compressao. Nas pesquisas de Dyngeland (1989), foram

encontradas redugdes maiores que rc=0,8.
3.2.8 Enrijecimento da tracéo no concreto fissurado

O efeito de enrijecimento da tracdo, denominado Tension Stiffening, considera a
aderéncia existente entre o concreto e a armadura apds o concreto estar fissurado. O concreto
entre as fissuras, ainda é solicitado, ocorrendo ent&o a transferéncia de tensdes do concreto entre
as fissuras para as armaduras de aco, ou seja, € uma contribuicdo do concreto fissurado para a
rigidez em relacédo a tracdo das barras de aco.

Essa rigidez adicional é proporcionada pelo concreto ndo fissurado, ou com a abertura
de fissura menor que wc, e é gerada pelo processo de deformacdo localizada. No material
CC3DNonLinCementitious2, essa rigidez pode ser simulada especificando um fator de rigidez
de tensdo Cys. Esse fator representa o valor limite relativo a resisténcia a tracdo no diagrama de
softening da tensdo. A tens&o de tracdo ndo pode cair abaixo do valor dado pelo produto de Cysft
(Figura 3.12). Por sua vez, o valor padrdo recomendado para Css € 0,4, conforme indicado pelo
fib Model Code (2010).

Figura 3.12 — Fator Tension Stiffening
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).



79

3.3 MODELO CONSTITUTIVO DO ACO

As barras de aco podem ser modeladas no ATENA 3D de duas formas conforme
apresentado na Figura 3.13 sendo em (a) discreta, onde s&o inseridas as barras, uma a uma, com
espacos determinados, e (b) distribuida, inseridas como um percentual dentro do elemento de
concreto. A armadura discreta tem a forma de barras de aco e € modelada por elementos de
trelica. A armadura distribuida, por sua vez, € um componente de material compdsito que pode
ser considerado como um Unico material ou como um ou mais desses constituintes. O primeiro
caso pode ser um elemento de malha especial (camada), enquanto o Gltimo pode ser um
elemento com concreto contendo uma ou mais armaduras. Em ambos o0s casos, o estado de
tensdo uniaxial é assumido e a mesma formulacéo da lei tensdo x deformacédo é usada em ambos
os casos (CERVENKA et al., 2016).

Figura 3.13 — Representacdo da armadura.

(a) discreta (b) distribuida

3.3.1 Representacdo do modelo para barras

O modelo de barra incorporada € proposto para simular o comportamento das barras de
aco da armadura discreta. Para garantir que os segmentos de barras estejam conectados aos
varios elementos de concreto, faz-se necessaria a colocacdo de nos adicionais nos elementos
em conjunto com os pontos de locagdo independentes da malha.

Esses nds devem estar localizados onde a armadura atravessa o contorno do elemento
de concreto. As coordenadas dos nds das barras de aco, entre os pontos de definicdo das
mesmas, sdo obtidas por interpolacdo. Dessa maneira, nds adicionais sdo criados dentro dos
elementos finitos em que ha presenca de armadura.

Os elementos 2D e elementos de treliga 3D s&o codificados no grupo CClsoTruss. Esses
sdo elementos isoparametricos integrados por Gauss, com 1 ou 2 pontos de integracdo para 0s

casos de interpolacdo linear ou quadratica respectivamente, isto €, para elementos com 2 ou 3



80

nos. Esses elementos estdo disponiveis para analises 2D e 3D. A Figura 3.14 apresenta a

geometria desses elementos.

Figura 3.14 — Elemento de barra

v

Fonte: CERVENKA et al. (2016).
3.3.2 Representacéo de elementos especiais do tipo cabo
Os cabos de pré-esforco externos podem ser descritos como barras de ago que nao estao
conectadas ou engastadas no concreto, exceto por um numero limitado de pontos, chamados
desviadores, conforme mostrado na Figura 3.15.

Este tipo de elemento € indicado pelo software como CExternalCable.

Figura 3.15 — Modelo de cabo externo
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Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016).

Cada cabo tem duas extremidades providas de ancoras. A ancora em que a forga de pré-
esforgo ¢ aplicada é denominada &ncora ativa; a ancora do outro lado é identificada como &ncora
passiva. Os pontos entre as ancoras sao chamados de desviadores (ou links). Apés a aplicacdo
do pré-esforco, o cabo é fixado em &ncoras. Nos desviadores, o cabo pode deslizar enquanto

seus movimentos e as forcas séo regidas pela lei do atrito seco. Os deslizamentos do cabo nos
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desviadores sdo denominados como d1, J2, € assim sucessivamente, sendo introduzidos como

variaveis a serem determinadas pela analise.

Figura 3.16 — Forgas no desviador
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Fonte: Adaptado de CERVENKA et al., (2016).

F>

As forgas F1 e F2 que atuam em um desviador i sdo as forgas do cabo nas segdes de
cabos adjacentes (Figura 3.16). Sua diferenca P; = F1 -F2, (F1> F2) é a perda da forga de
protensao devido ao atrito no desviador i. A relacdo entre essas forcas de acordo com a lei do

atrito é expressa como:
£y = (F1e"% — Q)f{(0)f(r) (3.13)

Nessa expressao, ai € a mudanca do angulo da direcdo do cabo no desviador i, R é o raio
do desviador — ou seja, 0 produto Ra. € 0 comprimento do contato entre o cabo e o desviador —
e ¢ € o coeficiente de atrito. A parte constante do atrito € Q= pct Rai, em que ¢ € a coesdo do
cabo por unidade de comprimento, e a unidade de perimetro p significa o perimetro da barra de
reforco. Se a parte constante do atrito for desprezada, o termo Q é zero. Por sua vez, f5(5) e fi(r)
sdo funcdes definidas pelo usuario que permitem a alteracdo das propriedades do desviador
dependendo do valor do escorregamento e da coordenada de posicdo do desviador r (medida a

partir de seu ponto inicial). Por padrédo, essas funcdes séo definidas como valor unitario 1.

Apresentando df = e Pf(S)f (r) e df-’ = pcyRo; f(9)f (r), podemos simplificar (3.13)

para:

F, =Fdi—d} (3.14)



82

Figura 3.17 — Forcas e deslocamentos no elemento do cabo (secdo do cabo)

UlL’g\f/ s F
L™

275,
Fonte: CERVENKA et al. (2016).

Uma secdo do cabo entre os desviadores é considerada como elemento de barra uniaxial
(Figura 3.17). A forca F no elemento do cabo depende da forca de pré-esforco P; dos
deslocamentos das extremidades ui e uz devido a deformacéo estrutural; e dos deslizamentos
do cabo o1 e 02 nos desviadores. Os deslizamentos ¢ sdo introduzidos como uma variavel

adicional para os cabos externos. A equacao de equilibrio da secdo do cabo é:

A rigidez do elemento é definida por K = Es A/L, em que A e L sdo a se¢éo transversal
e 0 comprimento do cabo, respectivamente, e Es € 0 mddulo secante ou tangente real derivado
da mesma forma, a qual, no caso de outras armaduras, usa leis bilinear ou multilinear.

As forgas de cabo F1, F2 e afins sdo determinadas aplicando as equacdes acima para
todos os desviadores de cabo, ou seja, uma solucdo iterativa é executada para deslocamentos u,
(loop de iteracGes externo) e em deslizamentos ¢ (loop de iteracao interno).

A introducdo de protensdo € realizada pela aplicacdo de um deslizamento inicial
(extracdo do cabo) na extremidade da ancoragem até que uma forca de pré-esforco prescrita
seja alcancada. Este procedimento reflete um processo real de protenséo e leva em consideracao
a perda de pre-esforco devido a desvios de atrito e deformacao da estrutura.

3.3.3 Relagdes constitutivas do a¢o

O software também possibilita escolher entre duas rela¢fes constitutivas disponivel para

o reforgo.
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3.3.3.1 Lei bilinear

A lei bilinear, elasto-pléastico perfeito, € assumida quando ndo se tem os dados de entrada
necessarios para modelar o comportamento das barras de aco, como mostra a Figura 3.18. A
parte elastica inicial possui 0 modulo de elasticidade do aco Es. A segunda linha representa a
plasticidade do aco com hardening, e sua inclinagdo é o modulo de hardening Esn. Em caso de

plasticidade perfeita, Esh = 0. A deformacéo limite L representa a ductilidade limitada do aco.

Figura 3.18 — Lei bilinear tensdo x deformacéo para armaduras de reforco
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).

3.3.3.2 Lei multilinear

A lei multilinear no ATENA consiste em até quatro linhas, conforme mostrado na
Figura 3.19. Essa lei permite modelar todos os quatro estagios do comportamento do aco: estado
elastico, patamar de escoamento, hardening e fratura. A multilinha é definida por quatro pontos,

que podem ser especificados pelo usuério.

Figura 3.19 — Lei multilinear tenséo x deformacéo para reforgo
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).
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As leis de tensdo-deformacdo descritas anteriormente podem ser usadas para a armadura
discreta ou distribuida. A armadura distribuida requer dois parametros adicionais que depende

da taxa de armadura e do angulo de diregéo f, conforme indicado na Figura 3.20.

Figura 3.20 — Parametros de armadura distribuida

Ty 0'%

Fonte: CERVENKA et al. (2016).

O espacamento s da armadura distribuida € considerado infinitamente pequeno. A
tensdo na armadura distribuida é avaliada nas fissuras, portanto, deve incluir, também, uma

parte da tensdo devida ao tension stiffening, que esta atuando no concreto entre as fissuras.

O-s,cr = O—; + Ots (316)

Nessa equacdo, a's representa a tensdo do aco entre as trincas (a tensdo do aco na
armadura espalhada) e o'scr é a tens@o do aco em uma trinca.
Se nenhuma rigidez por tensao for especificada, a1s=0 € o'scr=0"s. N0 caso da armadura

discreta, a tensdo do ago é sempre o's.

3.3.4 Aderéncia entre 0 aco e o concreto

A propriedade basica do modelo de ligacdo por reforco é a relagéo ligacdo-deslizamento.
Esta relacdo define a resisténcia de aderéncia 7, em funcdo do valor do escorregamento atual
entre a armadura e o concreto circundante. No ATENA a aderéncia (bond-slip), é pré-definida
de acordo com o codigo modelo CEB-FIB Model Code 90, Figura 3.21. A lei de aderéncia é
gerada com base na resisténcia a compressdao do concreto, didmetro da armadura e tipo de
armadura. Os parametros importantes sao também as condi¢fes de confinamento e a qualidade

da moldagem do concreto.
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Figura 3.21 — Modelo de aderéncia de acordo com CEB-FIP Model Code 90
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Fonte: CERVENKA et al. (2016).

3.4 METODOS DE SOLUCAO PARA EQUACOES NAO LINEARES

Nesta secdo, sdo revisados os procedimentos iterativos para analises de estruturas ndo
lineares. A formulacdo da analise ndo linear pelo Método dos Elementos Finitos consiste em
discretizar a varidvel priméria (deformacéao, no caso do ATENA) sobre o dominio da estrutura.

No ATENA 5.9, destacam-se trés métodos para a solugdo de sistemas ndo lineares, a
saber, Método de Newton-Raphson, Newton-Raphson Modificado e 0 Método de Comprimento
de Arco (Arc-Length).

3.4.1 Método interativo de Newton-Raphson

O método iterativo de Newton-Raphson, é um dos mais utilizados para solucdo de
sistemas de equaces ndo lineares. E um método incremental e interativo, caracterizado pelo
calculo da matriz de rigidez em cada iteracdo, conforme Figura 3.22. Por meio da mudanca de
inclinacdo de cada uma das retas, aplica-se a cada etapa um incremento de carga inalterado
calculando-se o incremento até se atingir a convergéncia do equilibrio das forcas. Essa técnica
é recomendada para andlises envolvendo os seguintes tipos de carga: temperatura, retragéo,
protensdo, deslocamentos implicitos, entre outros contextos. A desvantagem deste método € o
custo computacional para avaliar a matriz de rigidez a cada iteracdo, sendo, algumas vezes, algo
desnecessario. Ele ndo deve ser usado perto de picos locais e globais, tampouco seguido de

diminuic&o de carga no caso de anélises de Carga Ultima.
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Figura 3.22 — Método de Newton-Raphson
Carregamen}o

Incrementos de carga

Po p1 P2 Deformagéo
Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016).

3.4.2 Método interativo de Newton-Raphson Modificado

Diferentemente do que foi apresentado para o método original, no método de Newton
Raphson Modificado, a parte que requer maior custo computacional da solugéo € o recélculo
da matriz de rigidez em cada iteracdo, porém, em muitos casos, ndo é necessario fazer isso, e a
matriz de rigidez é calculada apenas uma vez no comeco do passo de carga.

A Figura 3.23 representa 0 método iterativo de Newton-Raphson Modificado. Fazendo
uma comparacgdo com a Figura 3.22, observa-se que a convergéncia, no segundo caso, € mais
lenta do que no método original, devido seu maior nimero de interacdes requeridas. Porém,
nesse contexto, cada iteragdo tem um custo computacional menor e produz uma economia de
tempo, pois é necessario montar e eliminar a matriz de rigidez apenas uma vez. Por outro lado,

nesse cenario também é disposta uma pior convergéncia do procedimento de solugéo.

Figura 3.23 — Método de Newton-Raphson Modificado

Carregamento

q zj

Incrementos de carga

Po P1 P2 P3 Pa Deformagéo
Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016).



87

3.4.3 Método Arc-Length

Empregado para resolver estruturas ndo lineares, o0 método do comprimento de arco
(Arc-Length) é um dos métodos de solugdo mais utilizados e estd bem estabelecido para a ndo
linearidade geométrica e para a ndo linearidade material em analise estatica.

Para Cervenka et al. (2016), a principal razéo para a popularidade deste método €é sua
robustez e eficiéncia computacional, o que garante bons resultados mesmo nos casos em que
0s métodos tradicionais de Newton-Raphson falham. Segundo Crisfield (1981), usando um
método de comprimento de arco, problemas de estabilidade dados por “salto” dinamico sob
controle de carga (snap-through), e “salto” dindmico sob controle de deslocamento (snap-
back), podem ser estudados.

Ele proporciona, ainda, a convergéncia ao controlar, simultaneamente, a carga e o
deslocamento, o que possibilita capturar o comportamento pds-pico da estrutura, bem como
problemas materialmente ndo lineares com diagramas tensao versus deformacéo ndo suaves ou
descontinuos. Isso € possivel devido as mudancas nas condigdes de carga durante as iteracoes
dentro de um incremento. Essa técnica ndo é adequada para alguns tipos de problemas, como
aqueles em que se deseja precisdo no incremento de carga aplicada, como é o caso de forc¢as de
contorno, protensao, retracdo, temperatura, entre outros.

Na formulagdo desse método é introduzido o escalar n usado para acelerar solu¢fes em
casos de relacGes de deformacdo de carga bem comportadas ou para amortecer possiveis
oscilagdes se surgirem alguns problemas de convergéncia, como estar perto de bifurcagéo e de
pontos extremos.

Figura 3.24 — Método Arc-Lenght

T
A/loq
g |
A g J
qgr|2 1 g [
q/13 T da = M'/b 1/
go L }2 ncrementos
R, de carga
] 5TA2.0
Carregamento 80—
7/ 50
Ap1
Apz
q Ainicio A
Nodo 3 7101|17)262
P Pt P2 Deformagéo

Fonte: Adaptado de CERVENKA et al. (2016).
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4 SIMULACAO NUMERICA DE ENSAIOS EXPERIMENTAIS

Neste capitulo, sdo apresentadas algumas aplicacdes de analises numéricas nao lineares
em estruturas de concreto armado e de concreto protendido, com o objetivo de calibrar os
modelos constitutivos apresentados no Capitulo 3. Nesta secdo, estdo descritos os procedi-
mentos adotados na presente pesquisa, dentre eles 0s materiais, equipamentos e procedimentos.

As modelagens realizadas foram desenvolvidas em um programa baseado no metodo
dos elementos finitos e na mecénica da fratura, desenvolvido pela empresa Cervenka
Consulting, com sede na Republica Tcheca. Foi utilizada a versao 5.9 (2022) do programa, 0
qual esta disponivel na versdo bidimensional (ATENA 2D) e na versdo utilizado neste trabalho,
voltada para analises tridimensionais (ATENA 3D). Através de ferramentas de anélise em
tempo real, o software possibilita a visualizacdo do modo de ruptura, das tensdes, das
deformacdes e da fissuracdo dos elementos, tanto em suas superficies externas como em
camadas internas, definidas pelo usuario, mesmo durante a analise nao linear.

Para o pré-processamento utilizou-se o programa GiD em sua versdo 15.0.3. O GiD é
um software universal, adaptavel e de simples aplicacdo em simula¢cdes numéricas. Quando
aplicado ao segmento da engenharia, € projetado para cobrir todas as necessidades comuns no
campo de simula¢Ges numéricas, tais como modelagem geométrica, defini¢do efetiva de dados
de andlise, escolha de malha, transferéncia de dados para software de analise, bem como
visualizag&o de resultados numéricos.

O programa experimental utilizado foi realizado por Melges (2001). Neste estudo,
foram ensaiadas 6 lajes, dentre as quais 3 eram de concreto armado, sendo 1 sem armadura
contra o cisalhamento e 2 com armadura do tipo pino contra o cisalhamento, e as 3 restantes de
concreto protendido com cabos ndo aderentes sendo compostas também de 1 sem armadura
contra o cisalhamento e 2 com armadura do tipo pino contra o cisalhamento.

A Tabela 4.1 diz respeito aos ensaios utilizados envolvendo elementos de lajes lisas
submetidas a puncdo em concreto armado e protendido, os quais possibilitaram avaliar o
comportamento numérico dos modelos constitutivos adotados. A escolha por esses ensaios foi
realizada com fundamento na quantidade de informacOes detalhadas apresentadas nas
propriedades fisicas dos materiais utilizados e nos resultados obtidos, o que permitiu uma

melhor comparacao das cargas, dos deslocamentos, das tensdes e das deformacdes dos modelos.
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Tabela 4.1 — Ensaios experimentais utilizados.

Ensaio experimental Observagoes

Laje M1 Laje lisa de concreto armado
Melges (2001) com ruptura por puncgéo

Laje M4 Laje lisa de concreto protendido
Melges (2001) com ruptura por puncéo

Para a primeira modelagem, foi utilizada a laje M1 em concreto armado. Tendo como
base os procedimentos que melhor representaram os resultados experimentais na laje M1, foi
modelada a laje M4 protendida com ruptura por puncéo.

A definicao dos parametros que foram empregados no modelo numérico foi dividida em
diferentes etapas: criagdo da malha que capaz de representar a estrutura e selecéo do elemento
finito com dimensbGes adequadas; numero de etapas de calculo; adogdo dos modelos

constitutivos dos materiais; escolha dos parametros de solucao.

4.1 LAJE LISA DE CONCRETO ARMADO COM RUPTURA POR PUNCAO

4.1.1 Laje M1 (Melges 2001)

Foi analisado o modelo denominado M1, em concreto armado, sem armadura de
puncdo, o qual foi utilizado como laje de referéncia para auxiliar na determinagdo dos
parametros a serem estabelecidos no modelo numérico.

Todas as lajes tinham dimensfes de 2500 x 2500 mm?2 e uma espessura de 160 mm.
Como armadura passiva superior, foi adotada uma malha de barras de 16 mm a cada 100 mm e
uma altura atil média de 16,6 mm. Na armadura inferior, foram utilizadas barras de 8 mm,
também com espacamento de 100 mm. Neste modelo, ndo foi empregado armadura de
cisalhamento. As propriedades do concreto e da armadura desta laje estdo descritas na Tabela

4.2. Onde, fsy é a tensdo de escoamento do aco e fsr a tensdo de ruptura do acgo.

Tabela 4.2 — Propriedades mecanicas dos materiais modelo M1

Propriedades do concreto Propriedades do ago
fc fet Ec Diametro fsy fsr Es
(MPa) (MPa) (MPa) (mm) (MPa) (MPa) (MPa)
16 590,4 722,1 190209
26,60 2,71 26125
8 597,9 711,1 214156

Fonte: Melges (2001).
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O ensaio experimental se desenvolveu da seguinte forma: uma forca concentrada foi
aplicada na face inferior da laje por meio de uma chapa de a¢o quadrada de 180 mm de lado,
de forma a simular um pilar via atuacdo de dois atuadores hidraulicos (cada um com uma
capacidade aproximada de 500 kN). Um sistema de vigas metélicas superiores, junto de um
sistema de tirantes fixados em vigas metalicas inferiores fixas no chdo, serviu como apoio da
laje, conforme ilustra a Figura 4.1. De acordo com as observacfes do ensaio, a laje M1 teve

uma ruptura por punc¢do, com uma carga de 441,55 kN e deslocamento de 7,79 mm.

Figura 4.1 — Esquema utilizado para o ensaio das lajes

Ancoragem para
protenséo

Tirantes

Atuadores hidraulicos
Fonte: Adaptado de Melges (2001).

4.1.1.1 Modelagem numérica

A modelagem numérica e a discretizacdo da laje foram realizadas a partir de um pré-
processamento no programa GiD com o emprego de elementos finitos tridimensionais.
Baseando-se nas recomendacfes encontradas na revisdo bibliogréfica, o programa ATENA
permite a realizacdo de modelos por eixo de simetria, de modo que, tendo em vista essa
consideracdo, apenas um quarto de laje foi modelado. Assim como o modelo experimental, no
modelo numérico, o deslocamento incremental era empregado no centro da laje via placa de
aco que simulava o pilar. Restricdes foram impostas impedindo os deslocamentos horizontais
nos eixos de simetria, além de restricdes verticais no eixo Z, nas placas de ago superiores, como
ilustrado na Figura 4.2. Conforme o deslocamento incremental foi imposto sobre o pilar, as

placas superiores impediam o deslocamento vertical.
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Figura 4.2 — Modelo numérico M1 e condi¢6es de contorno
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A sequéncia de parametrizacdo do modelo teve como objetivo identificar os fatores que
mais influenciavam a modelagem numérica, a qual foi dividida em diferentes etapas de analise
de sensibilidade a partir de parametros iniciais pré-estabelecidos, seguindo o esquema

apresentado na Figura 4.3

Figura 4.3 — Etapas para calibracdo do modelo
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Para dar inicio ao estudo, alguns parametros iniciais atribuidos foram mantidos, bem
como os padrdes pré-estabelecidos pelo programa para as condi¢cdes nao determinadas pelo
modelo experimental.

Apos a concepgdo do modelo de acordo com suas dimensdes reais, 0 primeiro estudo
teve por objetivo especifico determinar o tipo de elemento e a discretizacdo que melhor
represente os resultados em um tempo adequado. No ATENA, existe a possibilidade de serem
empregados dois tipos de elementos para a modelagem 3D do tipo CClsoBrick e CClsoTetra,
conforme j& apresentado na Figura 3.2, os quais foram nomeados, neste trabalho, “HEXA” para
os elementos hexaédricos com 20 nos e, para 0s elementos do tipo tetraédricos com 10 nds,
“TETRA”. O estudo teve por objetivo comparar 0S elementos tridimensionais e buscar uma
relagdo da malha que melhor representa as condi¢fes de carga versus deslocamento com o
menor erro para uma solugdo numérica mais precisa. Foram comparadas 12 configuracdes de
malha de elementos finitos, as quais sdo apresentados na Tabela 4.3 e representadas na Figura
4.4,

Tabela 4.3 — Refinamento da malha

Numero de NuUmero de
Modelo Tipo de divisdes na divisdes na NUme,ro Numero de
elemento largura da espessura da de noés elementos
laje laje
A HEXA 25 2 2329 1472
B HEXA 25 4 3681 2672
C HEXA 25 6 5033 3972
D HEXA 50 2 8104 5172
E HEXA 50 4 13306 10172
F HEXA 50 6 18508 15172
G TETRA 25 2 2329 8072
H TETRA 25 4 3681 15572
I TETRA 25 6 5033 23072
J TETRA 50 2 8104 30572
K TETRA 50 4 13306 60572
L TETRA 50 6 18508 90572




93

Figura 4.4 — Comparacdo e distribuicdo dos elementos utilizados nas malhas de acordo
com a Tabela 4.3
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(a) HEXA25 (b) HEXA50
< >
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S [«]
; ; -@ ! J
(c) TETRA25 (d) TETRA50

Na sequéncia, apos determinar o0 modelo de malha, foi analisado o nimero de etapas de
calculo, steps, para um intervalo de carregamento. Entende-se que, para as condi¢fes de
aplicac@es de forga, deslocamento e energia, o total estabelecido sera dividido pelo nimero de
steps atribuido pelo usuério. E importante observar que quanto maior o nimero de paradas para
calculo menor seré o incremento das condi¢des no modelo.

O numero de steps teve por objetivo determinar o valor do deslocamento incremental,
em cada etapa de calculo, que mais se aproximou dos resultados reais para carga e
deslocamento. No centro do pilar, foi atribuido um acréscimo de deslocamento de 0,1 mm com
um fator multiplicador de 100 vezes, dado pelo comando interval multiplier, sendo, assim,
possivel estabelecer o deslocamento total de 10 mm, que é empregado em todo o intervalo de
carregamento. Com a razdo entre o deslocamento total e 0 nimero de etapas, é possivel
determinar o acréscimo de deslocamento em cada etapa de calculo, nimeros esses divididos de
acordo com a Tabela 4.4.
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Tabela 4.4 — Estudo do nimero de etapas que serdo geradas durante o intervalo

NUmero de etapas Deslocamento por step (mm)
50 0,200
100 0,100
150 0,067
200 0,050
250 0,040

Em seguida, foi processado o estudo relacionado aos parametros do concreto, tendo
como objetivo definir os parametros ndo conhecidos do experimento, 0s quais Ssdo
disponibilizados no programa ATENA, de forma a identificar aqueles que melhor representam
0 comportamento do concreto. O esquema mostrado na Figura 4.5 apresenta as alternativas que
foram testadas nesse estudo. Os itens sublinhados sdo os parametros padrGes adotados e

recomendados pelo programa.

Figura 4.5 — Pardmetros do Material

Parametros do Material

l [
Dados Energia de Fratura : e
experimentais na Tracdo Tension Stiffening
I I |
Resisténcia a compresséo ATENA 0,102
Elasticidade MC 2010 0304
Resisténcia a tracao
Agregado
I I I
Inicio do Reducdo da Analise
Modelo de corppcln_rtamento resisténcia a |
fissuracdo ndo linear na compresséo apos a T
I ¢ compressao fissuracéo Nao linear
: | I
Fixo .
Rotacionado feo = 2,1f; '”%“S'do

Na ultima etapa, foi analisada a influéncia que os métodos iterativos apresentam na
resposta numérica do modelo e suas varia¢des, conforme esquema apresentado na

Figura 4.6. O programa apresenta trés métodos de solugéo interativo, sendo 0 método
de Newton-Raphson padrédo de entrada. A quantidade de interacdes por etapa de calculo define

0 momento em que cada etapa de calculo é interrompida.
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Figura 4.6 — Métodos interativos de solu¢des numericas

Método de solucdo
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A partir das alternativas propostas, a avaliacdo de cada etapa se deu através do

comportamento observado na curva de carga versus deslocamento do concreto e panorama de

fissuracdo da laje. Tendo como base as recomendagbes anteriores, adotou-se um modelo

constitutivo inicial para o concreto e 0 aco, de acordo com o disposto na Tabela 4.5.

Tabela 4.5 — Propriedades iniciais assumidas na modelagem da laje M1

Parametro Valor adotado Observacao
Resisténcia a compressao (fc) 26,6 MPa Experimental
Maodulo de elasticidade (Ec) 26125 MPa Experimental
Coeficiente de Poisson (V) 0,2 ATENA
Resisténcia a tracado (f;) 2,71 MPa Experimental
Energia de fratura de acordo com Vos
(1983) (G7) 67,75 N/m ATENA
Agregado 19 (mm) Experimental
Plasticidade do concreto (Ecp) 0,001018 ATENA = fo/E.
Inicio do comportamfento nao linear na 5,69 MPa ATENA= 2.1,
compresséo (feo)
Enrijecimento sob tracdo 0,4
« C oA « ATENA, segundo VECCHIO
Reducdo da resisténcia & compresséo 0,8 e COLLINS (1986)
Anélise N&o Linear

4.1.1.2 Resultados da analise numérica de refinamento da malha

Os resultados obtidos para cada uma das malhas analisadas sdo apresentados sob a forma

de curva carga versus deslocamento (medido no centro da laje), sendo dispostos na Figura 4.7.

Em relagdo ao tipo de elemento empregado, pode-se observar que os indices do tipo tetraédricos
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com 10 nés (Figura 4.7c¢, d), tendem a superestimar os resultados, sendo a malha K a que mais
se aproximou dos resultas esperados.

Observa-se, também, que, quando a estrutura é refinada com um menor nimero de
camadas na espessura, os resultados para carga de ruptura tendem a ser maiores, sendo as
malhas G e J as que pior representaram os resultados. Na Figura 4.7a e b, representando as
curvas para elementos hexaedricos com 20 nos, observa-se uma proximidade em seus
comportamentos, sendo estes elementos os que apresentaram menores variagoes.

Pode ser observada na Figura 4.7b a convergéncia da resposta numérica a medida que
se aumenta a discretizacdo da malha. E visivel que as malhas mais refinadas conseguiram
representar melhor as variacdes préximas da ruptura, assim como no modelo experimental.
Considerando os resultados obtidos, deve-se observar que as malhas configuradas com
elementos mais proximos de um equilatero apresentaram as menores variacdes de carga e

deslocamento, o que pode ser observado na Tabela 4.6.

Tabela 4.6 — Comparacao dos resultados obtidos para as malhas testadas

Modelo Carga naruptura | Erro | Deslocamento | Erro
(kN) (%) (mm) (%)

A 437,68 0,88 8,66 11,17

B 429,80 2,66 8,66 11,17

C 425,70 3,58 8,66 11,17

D 452,90 2,57 9,30 19,38

E 414,30 6,17 8,47 8,73

F 418,64 5,18 8,47 8,73

G 471,71 6,83 6,13 21,03

H 462,63 4,77 8,53 9,50

I 454,70 2,97 8,73 12,06

J 555,51 25,80 9,72 24,77

K 470,91 6,65 8,13 4,24

L 476,06 7,81 8,93 14,50

Sendo:

| Valor estimado — Valor experimental|
Erro (%) = 100 . (4.1)
Valor experimental
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Figura 4.7 — Curvas carga versus deslocamento obtido no estudo das malhas e elementos
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Com base nos resultados apresentados, as malhas com elementos hexaédricos

apresentaram erros de deslocamento proximos, sendo as malhas E e F com 0s menores erros.

Dentre elas, a malha F foi a que resultou no menor erro de carga ultima. Quanto as malhas

compostas por elementos tetraédricos, a malha K expressou o menor erro de deslocamento,

além de apresentar uma boa convergéncia para a carga de ruptura. Tendo em vista os resultados

apresentados, adotou-se para a proxima etapa uma malha de cada tipo de elemento, o que

motivou dar continuidade as malhas F e K na anélise do numero de etapas de célculo.
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4.1.1.3 Resultados relacionados ao numero de steps

O numero de steps avaliou o valor de incrementos de deslocamento por etapa de célculo.
Foi observado que o modelo experimental teve uma ruptura com deslocamento de 7,80 mm,
portanto, no modelo numérico, foi estabelecido um deslocamento méximo de 10,00 mm. Dessa
forma, o numero de steps atribuido no modelo ir4 dividir o deslocamento total imposto,
chegando, assim, no deslocamento incremental por etapa de calculo que mais se aproximou dos
resultados. O estudo com os diferentes incrementos de deslocamento para as malhas F e K sdo
apresentados na Tabela 4.7.

Com base nos resultados apresentados, € visivel que as variagdes do incremento de
deslocamento por etapa de célculo interferem nos resultados finais. Observa-se que, ao
aumentar o nimero de paradas, diminuindo o deslocamento incremental, a estimativa da carga
de ruptura também tende a aumentar, o que é mais notavel na malha F com elementos
hexaédricos.

Em relagdo a malha K, foi identificado que os elementos tetraédricos continuaram com
a tendéncia de superestimar a capacidade de carga e de deslocamento final, além de
apresentarem maiores variaces se comparados aos da malha F. Quanto ao tempo, constatou-
se que os elementos tetraédricos tém uma boa resposta de processamento, porém isso ndo foi
refletido nos resultados, sendo, portanto, considerado que malhas compostas por tais elementos
ndo apresentam uma boa convergéncia dos resultados. Por isso, a partir desta etapa, malhas com

esses elementos foram desconsideradas.

Tabela 4.7 — Resultados para o nimero de steps

Carga na Deslocamento Tempo
Malha Steps mm/step ruptura .
(kN) (mm) (minutos)
50 0,200 418,64 8,47 21
100 0,100 392,91 7,48 24
F 150 0,067 421,14 8,20 26
200 0,050 442,53 8,66 27
250 0,040 443,99 8,66 31
50 0,200 470,91 8,13 12
100 0,100 510,41 9,22 15
K 150 0,067 495,67 8,72 18
200 0,050 498,33 8,77 22
250 0,040 513,26 9,16 28

Obs: computador com processador Intel® Core™ i3-8100; Intel ® UHD Graphics 630; Memoria
Fisica (RAM) Instalada 12,0 GB DDR4; HDD 750 GB.
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A partir dos resultados obtidos, é possivel observar que o numero de paradas de célculo
na ordem de 200, equivalente a 0,05 mm/step, para a malha F, foi o que melhor representou o0s
resultados esperados. E notavel, ainda, que valores superiores se inclinam para uma
maximizacdo das cargas de ruptura. Portanto, para seguimento da analise nas proximas etapas

de calibracéo, fixou-se na malha F e no deslocamento incremental de 0,05 mm/step.

4.1.1.4 Resultados relacionados aos parametros do concreto

Para este estudo, os resultados foram analisados com base nas curvas de carga versus
deslocamento na regido central da laje. O primeiro parametro analisado foi relacionado a
energia de fratura (Gs), que ndo € estabelecida pelo modelo experimental. No ATENA, como
padrdo, a energia de fratura é calculada com base em VOS (1983). Também foi estudada uma
variacdo de acordo com o fib Model Code (2010), que estima uma Gt superior ao estabelecido.
Conforme apresentado na Figura 4.8a, as curvas de carga versus deslocamento se mantiveram
proximas durante quase todo carregamento, porém a energia de fratura segundo o fib Model
Code (2010) apresentou uma carga de ruptura de 456,06 kN e deslocamento de 9,21 mm, o que
é superior ao padréo estabelecido pelo ATENA e pela capacidade experimental.

Na sequéncia, foi verificada a influéncia que o enrijecimento sob tracdo exerce nos
resultados. De acordo com o que € apresentado na Figura 4.8b, fica estabelecido que considerar
o enrijecimento Ci = 0,4 foi fundamental para obtencdo dos resultados, comprovando a
existéncia de aderéncia entre o concreto e a armadura ap0s o primeiro estar fissurado. Quando
o Tension Stiffening foi desconsiderado, a ruptura sofreu grande influéncia, com previsao de
287,02 kN e 5,01 mm.

A Figura 4.8c apresenta a comparacgéo entre as curvas obtidas pelos modelos de fissura
fixa e fissura rotacionada. Ambos os modelos tém um comportamento similar até o
aparecimento da primeira fissura com uma carga de 112,2 kN, ponto no qual o modelo de
fissuras rotacionais ndo consegue mais aproximacao em relacdo ao modelo de fissuras fixas.
No final, o modelo de fissuras rotacionadas apresentou uma estimativa de ruptura de 465,19
kN, com 10,50 mm de deslocamento.

Portanto, com base nos resultados apresentados, estabeleceu-se que, a0 manter a energia
de fratura, Tension Stiffening e 0 modelo de fissuras fixas, parametros que sdo recomendados
pelo software, os resultados corresponderam ao comportamento experimental esperado de uma

laje com ruptura por puncao.



100

Figura 4.8 — Curvas cargas versus deslocamento obtidas no estudo dos parametros do
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4.1.1.5 Resultados relacionados aos parametros de convergéncia

Na ultima etapa de calibracdo, foram obtidos os resultados relacionados aos trés

parametros de solucéo previsto no ATENA, sendo que, para entender melhor o desempenho de

cada método, analisou-se a curva carga versus deslocamento. Os critérios de tolerdncia

utilizados foram mantidos para deslocamento, forca e energia residual de 102, 102 e 10

respectivamente.

Conforme apresentado na Figura 4.9, pode-se observar que as curvas para 0s métodos

Newton-Raphson e Arc-Length mantiveram-se, durante todo o carregamento, bastante

similares. A carga atingida pelo método de Newton-Raphson foi de 442,53 kN enquanto o
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método Arc-Length foi de 440,56 kN, ambos com uma margem de erro para 0 modelo
experimental de 0,22%. Para o método de Newton-Raphson Modificado, foi observada uma
semelhanga até o momento de ruptura dos outros dois métodos, porém, o deslocamento
incremental continuou até atingir uma ruptura de 494,90 kN.

Junto com o método de Newton-Raphson, foi analisado o limite de interacdes
requeridas. O ATENA mantem como padrdo um limite de 30 interacfes por passo de carga.
Conforme apresentado na tabela Tabela 4.8, as variagfes no limite de interagdo néo
influenciaram o resultado final, alterando apenas o tempo para finalizagdo da analise, sendo,
portanto, mantido o valor padrdo do software. A técnica Line-search também foi desativada
para verificar sua interferéncia, contudo, apenas o tempo de processamento sofreu uma

economia de 4 minutos, mantendo os resultados inalterados.

Figura 4.9 — Parametros de solucéo
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Tabela 4.8 — NUmero de interacdes requeridas
Limite de interagdes Tempo (min.)

30 27
100 31
200 37

Obs: computador com processador Intel® Core™ i3-8100; Intel ® UHD Graphics 630; Memodria Fisica (RAM)
Instalada 12,0 GB DDR4; HDD 750 GB

Analisando os resultados expostos, estabeleceu-se que, mantendo o parametro de
solucdo, os critérios de forga, deslocamento e energia e o limite de interacfes recomendados
pelo programa, garantiu-se uma boa convergéncia dos resultados sem precisar que sofressem

alteracdes.
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4.1.1.6 Comparacao dos resultados

Com os dados obtidos na anélise numérica, foi possivel comparar os resultados ao
modelo experimental a partir da curva carga versus deslocamento e da curva carga versus
deformacdo do concreto e em barras da armadura longitudinal submetidas a tracdo e a
compressdo de acordo com as posicles representadas na Figura 4.10a. Na Figura 4.10b, é
comparado o deslocamento obtido no ponto D14 (centro da laje). Observa-se uma boa
concordancia entre as curvas humerica e experimental, sendo a carga Ultima e o deslocamento
do modelo numeérico de 442,53 kN e 8,66 mm em respectivo. Os resultados para a deformacao
do concreto foram obtidos a partir do ponto E34, na face inferior da laje, posicionado
tangencialmente ao pilar. Na Figura 4.10c, é possivel observar a boa aproximagdo da curva
carga versus deformacdo do modelo numérico, conseguindo representar com boa precisao
guando comparada ao modelo experimental.

A boa convergéncia dos resultados da modelagem também pode ser confirmada através
da curva de carga versus deformacdo (Figura 4.10d) no ponto E4, localizada na armadura
superior tracionada, com extensdmetros posicionados nas faces laterais da barra. No modelo
numérico, o ponto de monitoramento foi colocado no centro geométrico da barra. Na Figura
4.10e, é comparada a curva carga versus deformacéo para a barra comprimida na posicao E27.
E possivel observar que em ambos os pontos de monitoramento o modelo numérico conseguiu
representar a tendéncia da curva do ponto de medicdo experimental.

A propagacdo de fissuras também pode ser analise através da deformacéo volumétrica,
como é mostrado na Figura 4.11. Como esperado para um modelo estrutural submetido a
puncao, as fissuras surgem no centro do pilar e, com 0 aumento da carga, seguem em direcéo
até a borda da laje. No caso da fissuracao da superficie (Figuras 4.11a, b e c), percebe-se que a
orientacdo das fissuras coincidiu com a do modelo experimental, Figura 4.11g. E notéavel,
tambeém, que a as fissuras radiais foram influenciadas pela dire¢do das barras da armadura
superior, e 0 modelo conseguiu capturar, ainda, as fissuras tangenciais na superficie da laje.
Como observado nas Figuras 4.11d, e, f, a evolugéo das fissuras na espessura da laje coincidem
com a fissuracdo esperada de uma ruptura & puncdo, sendo observado o surgimento inicial de
fissuras provocadas pela flexdo (retas) e, na sequéncia, o aparecimento de fissuras inclinadas

ao redor do pilar, ja na fase de resisténcia ao cisalhamento.
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Figura 4.10 — Comparacdo dos resultados numérico e experimental do modelo M1
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Figura 4.11 — Panorama de fissuracé@o na superficie e espessura do modelo M1
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4.2 LAJE LISA DE CONCRETO PROTENDIDO COM RUPTURA POR PUNCAO

4.2.1 Laje M4 (Melges 2001)

A laje M4, ensaiada por Melges (2001), tinha as mesmas caracteristicas de dimensdes e
de esquema de carregamento que a laje M1, apresentada anteriormente. Como armadura passiva
superior, utilizou-se uma malha de barras de 12,5 mm a cada 100 mm e uma altura atil média
de 12,8 mm. Como armadura passiva inferior, por sua vez, foi adotada uma malha com barras
de 8 mm a cada 100 mm. Assim como no modelo M1, ndo foi empregada armadura de
cisalhamento. Como protensédo, foram usados 16 cabos ndo aderentes do tipo CP-190 RB 7,
conforme indicado na Figura 4.12. As propriedades do concreto e da armadura desta laje estdo
descritas na Tabela 4.9, onde fsy é a tensdo de escoamento do ago e fsr € a tensdo de ruptura do

aco.

Tabela 4.9 — Propriedades mecanicas dos materiais modelo M4

Propriedades do Propriedades do acgo Propriedades do ago
concreto dos cabos passivo

fc fct Ec Diémetro Ap Vp 1% Ep Diémetl’o fsy fsr Es
(MPa) | (MPa) (MPa)| (mm) [(mm?2)| (kN) [(MPa)| (mm) |(MPa)|(MPa)| (MPa)

12,5 |651,4|792,3 201541
8 601,8 | 711,9 | 206900

51,92 | 3,87 |30,46| 12,7 | 99,9 182 208000

Fonte: Melges (2001).

Nesse contexto, as cordoalhas tinham um tracado parabolico, como pode ser observado

na Figura 4.12. A equacdo adotada para a parabola era dada pelas Equacdes (4.2) e (4.3):

—4e, 4e,

h = ( — )x2 + (7>x 4.2)
—4e 4e

b = ( - y) 2+ (L—;> y (4.3)

Sendo:
X e y: posicgdo para definir excentricidade da cordoalha nos respectivos eixos;
hx e hy: excentricidades da cordoalha na posicao X e y respectivamente;
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L: comprimento total da cordoalha;

ex e ey: excentricidades maximas da cordoalha no meio do véo.

Figura 4.12 — Tracado dos cabos utilizados na laje M4
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Fonte: Adaptado de Melges (2001).

O procedimento experimental seguiu com algumas fases adicionais em relacdo ao
procedimento adotado na laje M1. Devido ao acréscimo da protensdo, o carregamento foi
dividido em diferentes etapas, seguindo como primeiro procedimento, antes do inicio da
protensdo, aplicacdo, na laje M4, de uma carga de aproximadamente 80 kN, segundo Melges
(2001), com o objetivo de evitar que o efeito da compressdo dos cabos provocasse fissuras na
face inferior da laje. Em seguida, os cabos eram tensionados com uma forca padrdo de 147 kN,
processo esse que se repete devido as perdas nas ancoragens.

Ap0s essa fase de protensdo, foi observado um acréscimo da carga aplicada pelos
atuadores hidraulicos, o que se explica, segundo Melges, devido ao tracado parabdlico dos
cabos, ja que funcionavam como apoio antes da aplicacdo do carregamento. No final da fase de
protensdo, a forca total medida foi de 221,30 kN. A partir desse ponto, foi aplicado o
carregamento constante no centro da laje até que se atingisse a ruptura. O valor registrado
referente a ruptura experimental foi de 772,55 kN, com deslocamento 8,27 mm. As forcas

aplicadas nas cordoalhas também foram registradas conforme Tabelas 4.10 e 4.11.
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Tabela 4.10 — Forca de protensdo nas cordoalhas dispostas na direcdo x (kN)
Cabo 1 2 3 4 5 6 7 8
Protensdo 97,92 | 98,06 | 94,70 | 94,06 | 97,09 | 94,38 | 121,10 | 95,24
Re-protenséo | 132,38 | 129,70 | 131,20 | 128,48 | 128,77 | 129,61 | 133,21 | 130,61

Na ruptura | 135,04 | 136,07 | 138,34 | 135,99 | 136,03 | 137,89 | 140,07 | 134,10
Fonte: Melges (2001).

Tabela 4.11 — Forca de protensdo nas cordoalhas dispostas na direcdo y (KN).
Cabo 1 2 3 4 5 6 7 8
Protensdo 92,03 | 102,62 | 98,86 | 98,68 | 93,53 | 97,59 | 85,80 | 98,24
Re-protensdo | 127,64 | 131,90 | 131,86 | 133,92 | 128,65 | 132,29 | 127,48 | 131,94

Na ruptura | 131,25 | 139,93 | 140,58 | 142,32 | 137,15 | 141,03 | 134,88 | 135,52
Fonte: Melges (2001).

4.2.1.1 Modelagem numérica

Na Figura 4.13, é possivel observar o modelo de elementos finitos que sera utilizada
para esta analise. Na discretizacdo, foram incluidas as placas de apoio, o pilar e as placas de
ancoragens dos cabos. A simulacdo numérica seguiu as mesmas etapas descritas no processo
experimental, com o objetivo de representar o procedimento do ensaio com a maior fidelidade
possivel. A modelagem foi realizada seguindo os parametros finais estabelecidos para a laje
M1.

Figura 4.13 - Modelo numérico M4 e condicdes de contorno
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Com o objetivo de representar o procedimento do ensaio experimental, o modelo
numérico foi dividido em trés intervalos de carregamento, sendo:
(1) Aplicacdo de deslocamento incremental no pilar até a laje atingir uma reagéo de 80
kN.
(1) Aplicacdo de uma forca padrdo em cada um dos cabos de protensédo pelo comando
Prestressing for reinf line em condicGes de contorno.
(11)No final da protensdo, sdo ativadas as conexfes de né mestre-escravo entre a
extremidade do cabo e o n6 mais préximo da placa de ancoragem. Por fim, é

aplicado o deslocamento incremental no pilar até a laje atingir a ruptura.

4.2.1.2 Resultados da analise numérica desconsiderando o Tension Stiffening

Empregando os parametros estabelecidos na analise da laje M1, é possivel observar,
através da curva carga versus deslocamento que os resultados obtidos estimaram, a carga de
ruptura em 966,53 kN, valor bem superior ao esperado. Tendo em vista o resultado, e baseando-
se em pesquisas como a de Gar et al. (2012), na qual foi realizado um estudo do Tension
Stiffening em vigas de concreto protendido, indicando que, em contraste com as secdes de
concreto armado, o efeito da rigidez a tracdo € desprezivel para secdes de concreto totalmente
protendidas, foi efeituada uma nova andlise desprezando este efeito, as quais revelaram

resultados mais condizentes ao esperado, conforme apresentado na Figura 4.14.

Figura 4.14 — Curvas carga versus deslocamento obtidas no estudo do Tension Stiffening
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4.2.1.3 Resultados relacionados a protenséo

Conforme estabelecido anteriormente que o efeito de rigidez a tracdo deve ser
desconsiderado em elementos com protensdo, foram realizados testes aplicando a forca de
protensdo efetiva (ap0s a re-protensdo, de acordo com o indicado nas Tabelas 4.10 e 4.11). O
resultado foi comparado pela curva carga versus deslocamento com o resultado obtido
anteriormente, considerando a protenséo estipulada por Melges (2001) de 147 kN. Aplicando a
forca efetiva, pode-se observar na Figura 4.15, que o resultado foi mais convergente com o do
modelo experimental, sendo, portanto, empregado esses parametros como calibracéo final de
modelo numérico.

Figura 4.15 — Curvas carga versus deslocamento obtidas no estudo da forca de protensédo
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4.2.1.4 Comparagéo dos resultados

Considerando-se os resultados obtidos na analise numeérica, foi possivel estabelecer
comparagOes com 0 modelo experimental. Na Tabela 4.12 s&o dispostos os resultados obtidos
com base nas forcas aplicadas em cada cabo no momento da ruptura da laje para as dire¢oes x

ey, 0s quais podem ser comparados com os obtidos experimentalmente.

Tabela 4.12 — Comparacéo da forca de protensdo das cordoalhas na ruptura
diregéo x (kN) direcdo y (kN)
Cabo 5 6 7 8 5 6 7 8
Numérico | 137,28 | 137,94 | 141,41 | 135,63 | 139,13 | 142,61 | 137,52 | 138,17
Experimental | 136,03 | 137,89 | 140,07 | 134,10 | 137,15 | 141,03 | 134,88 | 135,52
Erro (%) 0,92 0,04 0,96 1,14 1,44 0,72 0,76 0,75
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Foi possivel observar, nesse cenario, que a resposta numeérica conseguiu representar
com boa precisdo o valor de forca final, com margem de erro percentual inferior a 2%,
comprovando que o modelo adotado para simular o comportamento dos cabos ndo aderentes
foi satisfatorio.

Tomando a curva carga versus deslocamento na posi¢do D14 (centro da laje), e posicdes
dos extensémetros conforme Figura 4.16a. E observado, em ambas as curvas (Figura 4.16b), o
carregamento inicial até que seja atingido 80kN. Em seguida, € iniciada a aplicacao das forcas
de protenséo. Na etapa de aplicagédo da protenséo, a curva experimental apresentou oscilacoes,
as quais podem ser explicadas pela re-protenséo realizada nos cabos e ha acomodacéo de seus
apoios. Na andlise numérica, ndo foram observadas tais variacdes, o que pode ser justificado
pelo fato de a protensdo ser aplicada simultaneamente em todos os cabos, com restrigdo
completa do deslocamento vertical no pilar. Ao final da protensdo, a componente vertical dos
cabos fez com que a carga do modelo experimental atingisse 221,30 kN; ja no modelo numérico
atingiu-se 218,74 kN. ApOs a protensdo, observa-se que a resposta numérica conseguiu
reproduzir a tendéncia no trecho final da curva do ensaio, chegando a carga e aos deslocamentos
finais de 785,06 kN e 8,79 mm, valores esses 1,63% e 6,29% superiores, respectivamente, e,
portanto, bem proximos aos obtidos por Melges (2001).

Também foram comparadas as curvas de carga versus deformacao para as posi¢des E25,
referente a deformacgdo do concreto, E6, caracteristica de uma barra superior submetida a
flexdo, e E18, em uma barra inferior submetida a compressdo, conforme posi¢des representadas
na Figura 4.16a. Para a deformacdo do concreto, foram comparados 0s resultados numéricos
com os obtidos na posicdo E25, colocado na face inferior da laje tangencialmente ao pilar.
Observa-se uma boa convergéncia do modelo numérico representado pela curva na Figura 4.16¢
com o resultado experimental, com uma pequena discrepancia apenas na fase inicial, quando
se aplica a protenséo.

Na posicdo E6 no modelo experimental, foram colocados dois extensémetros, um
superior e outro inferior. Na Figura 4.16d, € possivel observar como a curva obtida
numericamente para a posicdo E6 conseguiu manter-se entre 0s dois extensdmetros,
representando bem uma média do comportamento da barra, 0 que a deixa mais préxima do
extensometro inferior a partir de 588 kN. No caso da posi¢do E18, até o final da protenséo a
curva (Figura 4.16e), consegue capturar bem as deformacdes; ap0s a protensdo, a curva do
modelo numérico conseguiu capturar a tendéncia da curva experimental, ndo representando

com maior precisdo quanto a barra tracionada.
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Figura 4.16 — Comparacdo dos resultados numéricos e experimental do modelo M4
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O panorama de fissuracao também pode ser obtido pelo pos-processamento do ATENA.
Na Figura 4.17, € mostrado que o controle da fissuracdo obtido no concreto ocorreu de forma
controlada quando comparado ao modelo M1 (mostrado na Figura 4.11, pagina 104), o que
pode ser explicado pela aplicacdo da protensdo. A primeira fissura é observada para um
carregamento de 356,6 KN (Figuras 4.17ae 4.17d).

O panorama das fissuras radiais evoluiu como no modelo M1, seguindo a direcéo das
barras superiores flexionadas até a margem do modelo. Proximo da ruptura (Figura 4.17e), €
possivel identificar fissuras inclinadas na espessura da laje e fissuras tangenciais no entorno do

pilar, formando um cone de punc¢éo, assim como no modelo experimental (Figura 4.179).
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Figura 4.17 — Panorama de fissuracé@o na superficie e na espessura do modelo M4
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5 ESTUDO PARAMETRICO

Este capitulo tem como objetivo apresentar um estudo paramétrico com base na

metodologia dos modelos numéricos calibrados no Capitulo 4.

5.1 CONSIDERACOES GERAIS

A partir dos parametros estabelecidos com a modelagem numérica, a qual foi auxiliada
pelo programa ATENA, implementou-se um estudo paramétrico com o objetivo de avaliar a
influéncia da protensdo na resisténcia a puncao. As caracteristicas e metodologias dos novos
modelos serdo mantidas de acordo com o modelo M4, de forma que itens como geometria,
materiais, taxa de armadura longitudinal, caracteristicas dos cabos de protenséao e forca neles
aplicada, bem como condic¢des de contorno e pontos de monitoramento, empregados de acordo
com o item 4.2 serdo preservados. Para cada variavel estudada, todas as caracteristicas do

modelo foram mantidas, sendo alterado apenas o parametro analisado.

5.2 DESCRICAO DOS MODELOS PROPOSTOS

Para esta etapa do trabalho, foram avaliados 25 novos modelos junto com o modelo de
referéncia M4, os quais foram divididos em trés séries, dotados das seguintes variaveis;

e Série A: 3 modelos variando o espacamento entre 0s cabos de protensdo central;

e Série E: 7 modelos variando a espessura da laje;

e Série P: 15 modelos variando a retangularidade do pilar.

Os 3 novos modelos da Série A (ver Figura 5.1), correspondem ao espagamento entre
0s cabos de protenséo na regido central da laje (5 cm, 10 cm, 15 cm e 20 cm), sendo definidos
pela nomenclatura: série-espagamento. Dessa forma, 0 modelo da série A com espagcamento
de 5 cm fica representado como A-5. A série A-10 sera o modelo de referéncia o qual
corresponde ao modelo M4 do item 4.2. Esta parametrizacdo teve como objetivo identificar a

interferéncia do espagcamento dos cabos de protensdo na resisténcia a pungéo.
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Figura 5.1 — Configuracéo da distribuicao dos cabos em planta da Série A
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Para a Série E, os 7 novos modelos analisados se referem a espessura da laje, sendo sua
nomenclatura série-espessura. Desse modo 0 modelo da série E com espessura 18 cm fica
representado como E-18. O modelo de referéncia, por sua vez, corresponde ao modelo M4 com
16 cm de espessura, descrito como E-16. Os demais modelos foram construidos adicionando-
se 2 cm de espessura na face inferior da laje até que fossem atingidos 30 cm. Dessa forma, a
excentricidade dos cabos de protenséo foi mantida sem alteracdo. Na Figura 5.2, sdo dispostos
quatro exemplos dos modelos da série E.

Devido as alteracGes na espessura das lajes, as malhas dos modelos foram ajustadas
seguindo a parametrizacdo realizada no Capitulo 4. Os elementos do tipo hexaédricos foram
mantidos, e os modelos foram ajustados de acordo com a Tabela 5.1.
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Tabela 5.1 — Refinamento da malha da série E

NUmero de
divisdes na Numero | NUmero de
Modelo g
espessura da de nés elementos
laje
E-16 6 18508 15172
E-18 7 22991 18036
E-20 8 25685 20592
E-22 9 28409 23164
E-24 9 28409 23164
E-26 10 31188 25728
E-28 11 33827 28292
E-30 12 36536 30856

Esta parametrizacdo teve como objetivo identificar como um pequeno acréscimo na
espessura da laje interfere na resisténcia a punc¢do, bem como prover um estudo do size effect

em lajes lisas protendidas.

Figura 5.2 — ConfiguracOes da espessura nos modelos da Série E
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Os 15 novos modelos da Série P se referem a retangularidade do pilar de apoio da laje.
Os modelos criados mantiveram todos os parametros do modelo M4. As variagdes iniciaram-
se a partir de um pilar de 18 x 20 cm, com acréscimo de 5 cm na direcdo do eixo x, conforme
exemplos da Figura 5.3. Os modelos variaram até o valor limite considerado para um pilar-
parede segundo a NBR 6118 (2014), isto é, sem exceder cinco vezes sua menor se¢do e ficando
limitado a 90 cm.

A nomenclatura elaborada para facilitar a compreensao desses segmentos corresponde
a série-tamanho do pilar. Nesse sentido, o pilar da série P com 20 cm aparece como P-20. O

modelo M4, ja realizado no item 4.2, se refere a laje de referéncia P-18.
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Figura 5.3 — Configuraces das dimensdes dos pilares nos modelos da Série P
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5.3 APRESENTACAO E ANALISE DE RESULTADOS

Neste item sdo apresentados os resultados das trés séries analisadas. Os pontos de
monitoramento foram mantidos de acordo com o modelo M4, sendo assim, possivel comparar
0s novos resultados obtidos com os ja apresentado para 0 modelo numérico. Foram analisadas
as cargas ultimas, deslocamento e deformaces maximas no concreto e aco, e assim identificar
como as variacGes de cada série pode influenciar na resisténcia a puncdo de lajes lisas
protendidas. A maxima forca aplica nos cabos de protensdo e o panorama de fissuracao obtidos
dos principais modelos numéricos também sdo comparados.

Por fim, com os valores obtidos nas analises numéricas, sera realizada uma comparacao
entre com os previstos pelas normas ACI 318 (2019), Eurocode 2(2004), NBR 6118 (2014), fib
Model Code (2010) LoA 11 e LoA IlI.

5.3.1 Resultados obtidos nos modelos da série A

Nesta secdo, sdo apresentados alguns dos resultados obtidos, 0s quais representam a
influéncia que o espacamento entre os cabos de protensdo pode exercer no comportamento das
lajes. Os resultados séo apresentados na forma de curvas de carga versus deslocamento e carga
versus deformacdo do concreto e das barras longitudinais submetidas a tracdo e compresséo,
além da forca méxima resistida pelos cabos de protensdo e do panorama de fissuracdo dos
modelos.

Na Figura 5.4, sdo comparados as curvas de carga versus deslocamento do modelo
experimental com os quatro modelos de laje, junto de seus respectivos valores maximos
tabelados. Foi observado que, ao aumentar o espagamento entre os cabos, ocorre uma reducao
na resisténcia a puncdo. Observa-se também que o modelo A-5, com menor espagamento,
apresentou um leve acréscimo na resisténcia, o que também € justificado devido a area de
contato da superficie da laje com o pilar estar coincidindo com dois cabos de protensdo (ver
Figura5.1).
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Figura 5.4 — Curva carga vesus deslocamento da série A e respectivos valores maximos
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Em relacdo a deformacdo do concreto, em todos os quatro modelos observa-se nas
curvas da Figura 5.5 uma similaridade entre seus comportamentos. Além de um maior ganho
de resisténcia, a reducdo do espagamento entre 0s cabos, no modelo A-5, auxiliou na reducao
da deformacdo do concreto (e;max). Para 0s modelos com maior espacamento, se observa,
conforme tabelado, uma reducéo na deformacdo maxima, o que se indica uma ruptura mais

fragil, justificado pela antecipacdo da ruptura dos modelos.

Figura 5.5 — Curva carga vesus deformacdo do concreto da séria A e valores maximos
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Como pode ser observado na Figura 5.6, a protensdo também gera alguns efeitos nas
deformacgdes méaximas atingidas nas armaduras passivas das lajes. A Figura 5.6a, apresenta as

curvas de carga versus deformacdo do aco tracionado nos quatro modelos estudados para a serie
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A, nos quais é observado um comportamento bem similar até que se atinjam 600 KN. A partir
desse ponto, a deformacédo dos modelos se distingue da dos demais, sendo o modelo A-5 o de
menor variagdo na deformagéo. Assim como observado nas curvas da capacidade de carga e de
deformacdo do concreto, é perceptivel, nas curvas, a interferéncia do espacamento entre 0s
cabos de protensdo, tanto nas barras superiores tracionadas quanto nas barras inferiores

comprimidas (Figura 5.6b).

Figura 5.6 — Curva carga versus deformacdo na armadura tracionada a) e comprimida b) da
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Na Tabela 5.2, € apresentada a forca maxima atingida por cada cabo no momento da

ruptura, nas direcdes x e y, de cada um dos quatro modelos. E observado que a laje A-10 foi a

que dispbs os maiores acréscimos de forcas para a resisténcia do modelo, seguida da A-5.

Nos modelos A-15 e A-20, é perceptivel como a resisténcia maxima atingida pelas

cordoalhas tende a reduzir conforme séo aumentados seus espacamentos. Considerando apenas
0s cabos 5, 6 e 7, foram observadas reducdes nos esfor¢os resistido pelos cabos de até 4,2 kN

na direcdo x, e de até 5,0 kN da direcdo y.

Tabela 5.2 — Comparacao da forca de protensdo das cordoalhas na ruptura da série A

direcéo x (kN) direcdo y (kN)
Modelo—cabo | 5 6 7 8 5 6 7 8
A-5 136,41 | 137.27 | 140.93 | 135.02 | 138.23 | 141.86 | 137.18 | 137.77
A-10 137,28 | 137,94 | 141,41 | 135,63 | 139,13 | 142,61 | 137,52 | 138,17
A-15 135.73 | 136.21 | 139.41 | 134.08 | 137.38 | 140.59 | 135.13 | 136.45
A-20 133.76 | 134.09 | 137.19 | 132.85 | 135.07 | 138.11 | 132.50 | 134.99
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5.3.1.1 Panorama de fissuracédo da série A

O panorama de fissuracdo foi analisado pela vista superior da laje e por uma vista em
relagdo a espessura dos modelos. Assim como no Capitulo 4, foram mostrados os resultados no
momento da abertura da primeira fissura, no passo de carga a 0,75P, e no momento da ruptura
(P). Como pode ser visto na Figura 5.7, os modelos analisados foram condizentes com a
evolucdo das fissuras observadas no modelo de calibracdo numérico, M4 (equivalente ao A-
10), assim como apresentado no ensaio de Melges (2001).

No geral, o panorama das fissuras radiais dos modelos seguiu a direcdo das barras
superiores tracionadas até a margem. Proximo da ruptura, é possivel identificar como a laje A-
5 consegue suportar maiores deformacgdes em relacdo as demais. O modelo também se destaca
como o de maior formacdo e distribuicdo de fissuras na superficie da laje, o que se justifica
devido as tensbes de protensdo estarem concentradas na regido mais proxima do pilar, o que
faz com que a laje resista a maiores deformacdes. Nas Figuras 5.7f, 5.8f e 5.9f, também ¢
possivel identificar uma semelhanca das fissuras tangenciais quanto a espessura e a superficie
da laje (Figuras 5.7¢, 5.8c e 5.9¢) no entorno do pilar, algo caracteristico da formacdo do cone
de puncdo. Conforme as figuras sdo apresentadas, percebe-se que o espacamento dos cabos

interfere ndo somente na capacidade da laje, mas também na concentracdo de fissuras.



Figura 5.7 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo A-5
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Figura 5.8 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo A-15
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Figura 5.9 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo A-20
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5.3.2 Resultados obtidos nos modelos da série E

Na sequéncia do estudo, também séo apresentados alguns resultados com a finalidade
de identificar a influéncia que acréscimos na espessura da laje exercem na capacidade contra
puncao de lajes lisas protendidas. Os resultados sdo dispostos na forma de tabelas, curvas e
panorama de fissuragdo, assim como no item anterior.

Na Tabela 5.3, sdo comparados a carga e o deslocamento méaximo dos oito modelos da
Série E, de E-16 a E-30, no momento da ruptura, e as suas respectivas variacdes. Com base nos
dados apresentados, é perceptivel como alterac6es na espessura da laje provocam interferéncias
na sua capacidade de resisténcia e na rigidez dos modelos. As configuracfes apresentaram
contribuicbes de 8% a 19% para a carga Ultima - considerando-se, aqui, 0 respectivo numero
do modelo anterior menos espesso - e, para alguns, uma reducdo no deslocamento de até 20%.

Tabela 5.3 — Comparacao da carga e deslocamento na ruptura dos modelos da série E

Modelo Carga Variacdo | Deslocamento | Variagdo

(kN) (%) (mm) (%)
E-16 785,06 - 8,79 -
E-18 909,46 15,85 7,04 -19,90
E-20 1059,23 16,46 6,22 -11,64
E-22 1187,16 12,08 5,33 -14,31
E-24 1408,22 18,62 5,62 5,44
E-26 1534,49 8,97 4,81 -14,41
E-28 1669,18 8,78 4,19 -12,89
E-30 1870,16 12,04 4,22 0,72

Obs:

Variagdo (%) é a diferenca percentual em relacdo ao modelo anterior

Outro ponto analisado diz respeito as deformacGes méaximas em cada modelo da Série
E. Na Figura 5.10a, é observado, para a deformacdo do concreto, um comportamento muito
similar ao da laje de referéncia E-16, com diferenca de -5,77% para 0 modelo E-30.

Observando as curvas de deformacéo no ponto de monitoramento das barras, tal como
disposto na Figura 5.10b, apesar do visivel ganho de resisténcia, a barra tracionada teve curvas
com variagOes parecidas, considerando-se apenas a deformagdo maxima (estmax), em-quanto
que, no modelo de referéncia, E-16, a deformagao atingiu 0,43%o, ¢, no modelo mais espesso,
E-30, foi de 0,50%0. Com estes valores proximos de deformacdes, pode-se concluir que as

barras tracionadas conseguiram manter 0s mesmos comportamentos em todos os modelos.
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Na Figura 5.10c, observa-se um aumento da rigidez da barra comprimida a sua

deformacdo maxima (escmax) ser reduzida para a do modelo de referéncia. Com os resultados

tabelados, e de acordo com as curvas de deformacéo, fica evidente que o aumento na parcela

de concreto contribuiu para o aumento da capacidade e da rigidez das lajes, bem como fica

indicado que o ganho de resisténcia se deu principalmente pela parcela adicional de concreto.

Figura 5.10 — Curva carga versus deformacéo do concreto a) na armadura tracionada b) e

comprimida c) da série E
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A seguir, é mostrada, na Tabela 5.4, a contribuicdo maxima da forca de protensao
exercida nas lajes. Em primeiro lugar, observa-se pouca variacdo das forcas resistidas pelos
cabos em relacdo a laje de referéncia E-16, com contribui¢des inferiores a 2,0 kN. Pode-se
considerar que, como nenhuma variavel dos cabos foi alterada, e esses elementos s&o

cordoalhas ndo aderentes, ja se esperava que tais valores se mantivessem estaveis.

Tabela 5.4 — Comparacdo da forca de protensdo das cordoalhas na ruptura da série E

direcéo x (kN) direcdo y (kN)

Modalo—2ao | 5 6 7 8 5 6 7 8
E-16 136,41 | 137,27 | 140,93 | 135,02 | 138,23 | 141,86 | 137,18 | 137,77
E-18 136,83 | 137,55 | 141,01 | 135,55 | 138,32 | 141,80 | 136,75 | 137,93
E-20 137,22 | 137,92 | 141,41 | 136,02 | 138,47 | 141,93 | 136,91 | 138,17
E-22 136.96 | 137.65 | 141,18 | 135.98 | 138,02 | 141,48 | 136,48 | 138,03
E-24 139,05 | 139,72 | 143,27 | 137,49 | 140,11 | 143,54 | 138,59 | 139,66
E-26 138,22 | 138,90 | 142,48 | 137,21 | 139,14 | 142,59 | 137,67 | 139,12
E-28 137,50 | 138,21 | 141,81 | 136,94 | 138,29 | 141,73 | 136,87 | 138,76
E-30 138,50 | 139,18 | 142,79 | 137,76 | 139,24 | 142,70 | 137,85 | 139,56

5.3.2.1 Panorama de fissuracédo da série E

Assim como na Série A, o panorama de fissuragdo foi comparado para a superficie e a
espessura da Série E, sendo escolhido os modelos E-18, E-22 e E-30 para esse processo. Como
pode ser visto nas Figuras 5.11 a 5.13, as fissuras surgiram de forma radial e circunferencial
préximo ao pilar, apresentando de forma clara o efeito da puncdo em todos os modelos.

A principio, em todos os modelos, as fissuras se iniciaram de forma radial, seguindo a
direcdo das barras superiores até a margem. Destaca-se também a grande influéncia que o
aumento da espessura exerce no ganho de resisténcia. Se na laje E-18 a primeira fissura aparece
com 407,80 kN, na E-30 a primeira fissura s é perceptivel com 889,90 kN.

Proximo da ruptura, € possivel identificar como a laje E-30 (Figura 5.13c) concentra
maiores esforcos de cisalhamento em um ponto mais central e superior, enquanto que 0S
modelos menos espessos contam com uma tendencia de iniciarem esse processo no contorno

da face do pilar.
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Nas Figuras 5.11f, 5.12f e 5.13f, observa-se uma semelhanca entre as direcdes das
fissuras tangenciais na espessura e na superficie da laje (Figuras 5.11c, 5.12c e 5.13c), formando
0 tronco conico caracteristico em ruptura por puncdo. Conforme apresentado nas referidas
imagens, percebe-se que, em lajes mais espessas, essas tendem a concentrar maiores

deformacdes antes da ruptura em um ponto mais central e na face superior.
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Figura 5.11 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo E-18
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Figura 5.12 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo E-22
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Figura 5.13 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo E-30
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5.3.3 Resultados obtidos nos modelos da série P

Sé&o apresentados, a seguir, alguns resultados com a finalidade de identificar o impacto
da retangularidade do pilar na capacidade contra puncéo de lajes lisas protendidas. Na Figura
5.14, sdo comparadas as curvas de carga versus deslocamento de nove modelos da Série
P, juntamente com o resultado experimental da laje M4. Na Tabela 5.5, sdo dispostos 0s
maximos valores de carga, deslocamento e a relaco Pserie /P1g das 16 lajes analisadas.

Os resultados apresentados evidenciam a grande influéncia na capacidade resistente de
lajes lisas protendidas quando altera-se 0 comprimento de um lado do pilar. Com os valores
méaximos indicados na Tabela 5.5, 0os ganhos observados a partir do modelo P-60, foram
superiores em 30%. Para 0 modelo P-90 os ganhos observados foram superiores em 53% em
relacdo a resisténcia, e 37% maiores no que se trata do deslocamento maximo. Na Figura 5.14,

é possivel observar a similaridade entre as curvas de carregamento das lajes.

Figura 5.14 — Curva carga versus deslocamento da série P
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Tabela 5.5 — Valores maximos para carga e deslocamento da série P

Pyerie Deslocamento
Modelo | Carga (kN) Py (mm)
P-18 785,06 - 8,79
P-20 812,31 1,04 9,54
P-25 846,78 1,08 10,02
P-30 847,04 1,08 9,61
P-35 833,47 1,06 8,51
P-40 869,48 1,11 9,09
P-45 932,41 1,19 10,26
P-50 977,14 1,24 10,89
P-55 917,22 1,17 8,65
P-60 1019,94 1,30 11,16
P-65 1047,08 1,33 10,85
P-70 1064,57 1,36 10,63
P-75 1014,59 1,30 9,19
P-80 1047,25 1,33 9,87
P-85 1129,02 1,44 10,59
P-90 1200,37 1,53 12,11

Em relacdo a deformacdo do concreto, observa-se, por meio das curvas carga versus
deformacdo da Figura 5.15, uma grande interferéncia no comportamento das lajes a medida que
as dimensdes do pilar sdo aumentadas. Verifica-se, nos graficos e com seus respectivos valores
maximos tabelados, que as maiores varia¢fes de deformacdo foram atingidas pelas lajes com
menor area de contato da face superior do pilar com a laje. E importante salientar, nesse
contexto, que as pequenas varia¢des das curvas no trecho final comegcam a dar um indicativo
do momento de ruptura de cada modelo entre 85% e 96% da carga Gltima.

Tambem ¢é preciso destacar que, as curvas observadas na Figura 5.15 d&o um indicativo
de reducdo na deformacgédo comprimida do concreto. A partir da laje P-80, fica evidenciado uma
deformacéo de tracdo na regido central, indicando uma deformacéo de tragdo na regido central

da laje onde esta localizado o ponto de monitoramento.
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Figura 5.15 — Curva carga versus deformacéo do concreto da séria A e valores maximos
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Na sequéncia, foram analisadas as deformacBes maximas atingidas nas armaduras

passivas das lajes. A Figura 5.16a, apresenta as curvas de carga versus deformacdo do ago

tracionado para 10 modelos estudados da Série P. Assim como os modelos da série A, verifica-

se, até atingir certo valor de carga, aproximadamente 600 kN, um comportamento bem similar

entre os modelos. A partir deste ponto as deformacdes comecam a se distinguir das demais.

Em relacdo as barras comprimidas, na Figura 5.16b € observado um comportamento

muito similar entre as curvas de deformacdo dos modelos, indicando que o aumento das

dimensGes do pilar ndo altera 0 comportamento de barras passivas inferiores das lajes.

Figura 5.16 — Curva carga versus deformacdo na armadura tracionada a) e comprimida b) da
série P
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Assim como as séries anteriores, também foi possivel comparar a contribuicdo maxima
da forca de protensdo exercida nas lajes. Na Tabela 5.6 sdo comparados 8 modelos da série P.

Quando comparada a forca aplicada na ruptura entre o modelo P-90, de maiores
esforgos, e 0 P-18, de menores esforcos, é observado que a forga nos cabos centrais da dire¢éo
x foram as que tiveram maiores variacoes, passando de 8,95 kN, no cabo 7 e 9,33 kN para o
cabo 5, enquanto que nos cabos da direcdo y esses indices foram de 5,75 kN e 5,20 kN
respectivamente. Tais diferencas podem ser justificadas devido ao avango da retangularidade
do pilar. Considerando que as dimensdes dos pilares sdo ampliadas na direcdo do eixo X, iSso
cria uma area de apoio maior para os cabos do eixo y, e, com isso, 0s cabos que coincidem com

esta rea exercem menos esfor¢os quando comparados aos cabos do eixo x sem regido de apoio.

Tabela 5.6 — Comparacdo das forcas de protensdo nas cordoalhas na ruptura da série P

direcéo x (kN) direcdo y (kN)

Modelo—200 | 5 6 7 8 5 6 7 8
P-18 137,28 | 137,94 | 141,41 | 135,63 | 139,13 | 142,61 | 137,52 | 138,17
P-20 138,28 | 138,98 | 142,33 | 136,17 | 140,32 | 143,78 | 138,66 | 138,88
P-30 138,90 | 139,53 | 143,01 | 136,50 | 140,74 | 144,27 | 139,25 | 139,37
P-40 138,74 | 139,47 | 142,83 | 136,36 | 140,04 | 143,60 | 138,71 | 139,28
P-50 142,12 | 142,82 | 146,12 | 138,25 | 143,10 | 146,68 | 141,86 | 141,70
P-60 143,27 | 143,89 | 147,16 | 138,82 | 143,61 | 147,22 | 142,46 | 142,47
P-70 143,23 | 143,77 | 147,18 | 138,65 | 142,50 | 146,12 | 141,40 | 142,35
P-80 142,29 | 142,95 | 146,23 | 137,92 | 140,86 | 144,49 | 139,77 | 141,65
P-90 146,61 | 147,15 | 150,36 | 140,25 | 144,33 | 147,99 | 143,27 | 144,58

5.3.3.1 Panorama de fissuracdo da série P

O panorama de fissuracdo foi comparado para 3 lajes da Série P, nas quais foram
observadas as superficies e as espessuras dos modelos P-20, P-50 e P-90. Como pode ser visto
nas Figuras 5.17 a 5.19, a propagacéo das fissuras dos modelos sofreu interferéncias conforme
aumentava-se a dimensao do pilar em uma direcéo.

A principio em todos os modelos as fissuras iniciaram-se no canto do pilar, conforme
dispostos nas Fissuras 5.17d, 5.18d e 5.19d, seqguindo de forma radial a direcdo das barras
superiores até o bordo da laje. Com base nas figuras apresentadas, observa-se a influéncia que

0 aumento da retangularidade do pilar exerce ao proporcionar maiores ganhos de resisténcia



135

apos o inicio da fissuracdo nas lajes. Se na laje P-20 a primeira fissura aparece com 358,20 kN,
no modelo P-90 ela é cerca de 13% superior, sendo perceptivel a 404,67 kN.

As Figuras 5.17c, 5.18c e 5.19c mostram 0 que ocorre, na ruptura, com os padrdes de
fissuracdo na superficie tracionada. Observa-se uma semelhanga em ambas as dire¢Bes nas
fissuras perpendiculares da laje com pilar quadrado, P-20 (Figura 5.17c). A medida que a
retangularidade do pilar aumenta, os padrdes de fissuracdo ndo sdo mais tdo uniformes como
observado em secbes quadradas. Ademais, as fissuras diagonais na superficie passam a se
concentrar na menor dimens&o do pilar. As maiores concentragdes de esfor¢os observados na
Figura 5.19c indicam que a ruptura por punc¢do ocorrera nas duas faces mais curtas do pilar.

Outro ponto observado, além da reducdo nas fissuras tangenciais formadoras do cone
de puncdo, é o fato de que as fissuras perpendiculares do lado maior do pilar (Figura 5.19f),
indicam um comportamento predominante de cisalhamento direcional no lado mais longo.
Deve-se considerar, também, que o0 aumento da retangularidade provoca uma regido de esforcos
na superficie inferior da laje (Figura 5.19f), movimento ndo observado em pilares quadrados.
Outro ponto a destacar € que em todos os modelos estudados, préximo a falha, aparecem
fissuras circunferenciais. Assim, conclue-se que todos os modelos falharam devido ao

cisalhamento por puncao.
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Figura 5.17 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo P-20
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Figura 5.18 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo P-50
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Figura 5.19 — Panorama de fissuracdo na superficie e na espessura do modelo P-90
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5.4 COMPARACAO NORMATIVA

Na sequéncia, como objeto de estudo deste capitulo, tém-se os resultados numéricos,
apresentados anteriormente, das trés séries em comparacdo com os valores de resisténcia a
puncao previstos por ACI 318 (2019), Eurocode 2 (2004), NBR 6118 (2014) e fib Model Code
(2010), sendo essa mais uma forma de validar os indices de cada norma responsaveis por
interferir no espagam entre 0s cabos de protensédo, espessura da laje e retangularidade do pilar.

Para cada série, sdo dispostos os resultados de carga Gltima (Vr) dos cddigos normativos
junto aos modelos numéricos (Vr,rem). A relacdo Vr rem/Vr também € apresentada para facilitar
a comparacéo dos resultados. Nas trés séries, é possivel observar como cada norma consegue

prever a carga Ultima de cada modelo cujos resultados obtidos serdo discutidos.
5.4.1 Consideracdes iniciais

Para facilitar na compreensao, as expressdes apresentadas no item 2.5 sdo alteradas para
representarem a carga Ultima (Vr) de cada norma, diferenciando-se pelos subindices com as
siglas de cada c6digo normativo, e os demais parametros, com a mesma nomenclatura uniforme

conforme as equacdes (5.1) a (5.4);

ACI 318 (2019):

[3’51 +03 +Vpbd
12 \/; R e

VR,AC[ = min. 1 a.d Vp (51)
—(1 = £
[12< S5+ b0>/1\/]€+0,3acp+bld]b1d
Eurocode 2 (2004):
0,18
VR,Eczl (1 +k)(100pfc)1/3 +0,1ogcpl bid+V, (5.2)

NBR 6118 (2014):

Vinse = [0.181 +0)(100p£)" + 0,100, | b1d + 7, (5.3)
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fib Model Code (2010):

J7.

Vemc=ky—b1d + 7V, (5.4)
Ve
Sendo:

A: fator de modificacdo do concreto igual a 1,0 para concretos de peso normal entre

21,55 e 25,60 kN/ms;

fc: resisténcia média do concreto;

ocp: tensdo média de compressao provocada pela protenséo;

d: é a altura util da laje;

b1: perimetro critico de controle, de acordo com cada norma;

yc. foi atribuido o valor de 1,0 para determinar o maximo valor da carga resistente;

k: fator de escala, v200/d, em (mm). Para o Eurocode 2 (2004) considerar k < 2,0;
p: taxa da armadura longitudinal. Foi considerado a média da taxa de armadura nas
barras das diregdes x e y;

Vp: acréscimo da forga vertical devido a protenséo.

A forca vertical devido a protensdo (Vp) leva em consideracdo a forca exercida em
funcdo da protensdo que passa pela intersecdo com o perimetro bi. O ponto onde os cabos

coincidem com b foi determinado de acordo com a equagdo (5.5);

(xsy) =——-—-3 (55)

Os valores encontrados na equagdo (5.5) sdo aplicados nas equacdes (5.6), e assim
chega-se as excentricidades ey e ey dos cabos na intersegdo com o perimetro by, obtidas a partir

das equacdes (4.2) e (4.3).

e, = —0,00021488x” + 0,05372x e, = —0,00029488y> + 0,07372y (5.6)

Aplicando os valores obtidos de (5.5) na derivada das equacdes, encontra-se Vp, que € a

soma das verticais de protensdo em x e y, dadas por;
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0
Vo) = 2sz(x,y),b1 oy (5.7)

Sendo:
Fpxy),b: : Torga de protensdo que passa pelo perimetro critico b1, exceto fib Model Code

(2010) que deve ser considerado a somo das forcas dos cabos na faixa bs.

Para o fib Model Code (2010), foi utilizado o processo calculo descrito no item 2.5.4.
Assim, foram empregados os dois niveis de aproximagao (LoA Il e LoA Ill), para avaliar qual
representa melhor os resultados comparados aos dos modelos numeéricos. A resisténcia a puncédo
das lajes modeladas foi determinada por um processo interativo em que alterava-se a carga
atuante (Ve) até que essa igualasse com a carga resistente Gltima (Vrmc) prevista.

Para o célculo dos valores de cargas de ruptura, todos os coeficientes parciais de

seguranca previstos nos codigos de projeto, foram considerados iguais a um.
5.4.2 Comparacao dos resultados

Nos itens subsequentes, séo comparados o0s resultados estimados para a carga Gltima de

cada série com 0s modelos numéricos.
5.4.2.1 Resultados obtidos para a série A

A Tabela 5.7 apresenta os resultados obtidos numericamente dos quatro modelos da
Série A, junto das estimativas da carga de ruptura obtidas a partir das instrugdes normativas

ACI 318 (2019), Eurocode 2 (2004), NBR 6118 (2014) e fib Model Code (2010).

Tabela 5.7 — Estimativa da carga de ruptura por meio dos codigos de projeto, série A

Modelo VR FEM VRracl VREC VrRNBrR | VRMcH | VRMC I
(kN) | (kN) | N) | kN) | (kN) | (kN)

A-5 788,12 | 514,35 | 567,24 | 613,67 | 643,12 | 650,37
A-10 785,06 | 505,97 | 567,24 | 613,67 | 643,12 | 650,37
A-15 753,17 | 497,55 | 548,08 | 594,51 | 643,12 | 650,37
A-20 690,83 | 497,55 | 548,08 | 594,51 | 643,12 | 650,37
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Para comparacdo desses valores, é apresentado, na Tabela 5.8, a relacdo Vr rem/Vr €, Na
Figura 5.20, € pontuada graficamente a evolugdo da capacidade maxima versus espacamento

dos cabos de cada norma em comparagdo com 0s modelos numéricos.

Tabela 5.8 — Comparacao entre as cargas de ruptura numericos e teéricos, série A

MO delo VR,FEM VR,FEM VR,FEM VR,FEM VFEM
VR,A (4 VE,E C VR,NBR VR,M cl VR,MC mr

A-5 1,53 1,39 1,28 1,23 1,21
A-10 1,55 1,38 1,28 1,22 1,21
A-15 1,51 1,37 1,27 1,17 1,16
A-20 1,39 1,26 1,16 1,07 1,06
Média 1,50 1,35 1,25 1,17 1,16

DP 0,06 0,05 0,05 0,06 0,06

CV (%) | 4,26 3,93 4,01 5,19 5,19

Obs:
DP: Desvio padrédo
CV: Coeficiente de variacdo

Figura 5.20 — Comparacdo entre as cargas de ruptura numericos e teoricos, série A
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A partir dos dados apresentados, é observado que os resultados médios mais proximos
dos valores numéricos foram obtidos, respectivamente, pelas equaces do fib Model Code
(2010) em seu nivel I11 e 11 (LoA 111 e LoA I1) de aproximacéo respectivamente, sequidos pelos
indices da NBR 6118 (2014) e do Eurocode 2 (2004). Ambos 0s resultados numéricos tiveram
indices de majoracdo médios inferiores a 1,35, acima dos calculados por meio das equagdes.

Observa-se que 0 ACI 318 (2019) e o Eurocode 2 (2004) apresentaram resultados medios mais



143

conservadores, com indices que correspondem sempre 30% superior daqueles resultados
obtidos numericamente.

E importante observar que os resultados obtidos pelo nivel 111 do fib Model Code (2010),
apesar de representarem a melhor média, a saber, 1,17, foram também os que obtiveram o maior
coeficiente variacional, correspondendo a 5,19%, o que indica uma maior dispersdo dos
resultados em relacéo ao valor médio, algo que também pode ser observado na curva da Figura
5.20. Avaliando os indices de desvio padrdo e a média dos resultados obtidos na Tabela 5.8,
que ambos os niveis de aproximacdo do fib Model Code (2010) conseguiu representar
resultados mais uniformes e proximos dos modelos numéricos seguidos da NBR 6118 (2014).

Em relacdo ao modelo de célculo que cada norma emprega ao considerar a protensao
em lajes lisas, nota-se, conforme Tabela 5.8, que os resultados estimados em cada norma para
a Série A-15 foram os mesmos que os da Série A-20. Esses resultados indicam que, em ambos
0s codigos de projeto, consideram-se apenas a forca de protensao, e ndo € estimada a carga

ultima de lajes lisas levando em consideracdo o espacamento entre os cabos.
5.4.2.2 Resultados obtidos para a série E

Para o estudo da espessura de lajes protendidas, também sdo apresentados os resultados
numeéricos obtidos dos 8 modelos da Série E junto das estimativas da carga de ruptura, as quais

foram obtidas a partir das instrugdes normativas, conforme indicado na Tabela 5.9.

Tabela 5.9 — Estimativa da carga de ruptura por meio dos codigos de projeto, série E

Modelo VrRFem | VRAc VREC VrNBr | VRmcn | VRmc i
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN)
E-16 785,06 | 505,97 | 567,24 | 613,67 | 643,12 | 650,37
E-18 909,46 | 597,34 | 685,76 | 721,81 | 789,37 | 796,96
E-20 | 1059,23 | 695,17 | 796,40 | 818,09 | 931,23 | 938,98
E-22 1187,16 | 799,53 | 912,74 | 917,60 | 1074,59 | 1082,59
E-24 1408,22 | 910,46 | 1020,29 | 1020,29 | 1218,49 | 1226,73
E-26 1534,49 | 1028,01 | 1126,05 | 1126,05 | 1362,25 | 1370,65
E-28 1669,18 | 1152,19 | 1253,86 | 1253,86 | 1519,71 | 1529,76
E-30 1870,16 | 1283,02 | 1366,24 | 1366,24 | 1663,80 | 1674,05
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A relacdo Vg rem/Vr também foi utilizada para comparacdo entre os codigos normativos,

conforme Tabela 5.10, em conjunto com a Figura 5.21, que representa graficamente a evolucao

da capacidade mé&xima em relacdo a espessura da laje de cada norma em compara¢do com 0s

modelos numéricos.

Tabela 5.10 — Comparacdo entre as cagas de ruptura numeéricos e teoricos, série E

Modelo I:/{?,FEM VVR,FEM I;R,FEM ://R,FEM VVFEM
RACI E,EC R,NBR RMCII RMC III
E-16 1,55 1,38 1,28 1,22 1,21
E-18 1,52 1,33 1,26 1,15 1,14
E-20 1,52 1,33 1,29 1,14 1,13
E-22 1,48 1,30 1,29 1,10 1,10
E-24 1,55 1,38 1,38 1,16 1,15
E-26 1,49 1,36 1,36 1,13 1,12
E-28 1,45 1,33 1,33 1,10 1,09
E-30 1,46 1,37 1,37 1,12 1,12
Media 1,50 1,35 1,32 1,14 1,13
DP 0,04 0,03 0,04 0,04 0,03
CV (%) 2,41 2,08 3,23 3,15 3,01
Obs:

DP: Desvio padrédo
CV: Coeficiente de variacdo

Figura 5.21 — Comparacdo entre as cagas de ruptura numéricos e tedricos, série E
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Os resultados observados na Figura 5.21 indicam uma tendéncia de evolucdo da
capacidade resistente, 0 que esta previsto nos codigos normativos para cada modelo analisado,
assim como também é observado nos indices numéricos. Nota-se que o ACI 318 (2019),
Eurocode 2 (2004) e NBR 6118 (2014) tendem a serem mais conservadores nos resultados,
com as melhores estimativas apresentadas pelos niveis Il e Il do fib Model Code
respectivamente.

A partir dos dados apresentados na Tabela 5.10, percebe-se que os resultados médios
dos cddigos normativos mais semelhantes aos obtidos pelo MEF foram obtidos,
respectivamente, pelas equacfes do fib Model Code (2010), nivel 11l e Il de aproximacéo,
seguidos pela NBR 6118 (2014), Eurocode 2 (2004) e ACI 318 (2019), ambos com resultados
médios inferiores a 1,50 em relacdo aos modelos numéricos. O ACI 318 (2019) foi a norma
com resultados mais distantes dos previstos numericamente, mantendo uma relacdo média
sempre acima de 1,45.

Avaliando individualmente cada série, observa-se uma tendéncia em comum entre o
ACI 318 (2019) e fib Model Code (2010), nivel 111 e Il de estimarem resultados mais proximos
dos previstos numericamente a medida que a espessura das lajes sdo menores. Quando
comparados os resultados da Tabela 5.9, nota-se que, a partir da série E-24, o Eurocode 2 (2004)
e a NBR 6118 (2014) preveem 0s mesmos resultados, o que é indicado devido as normas
compartilharem de formulacdes semelhantes, conforme apresentado nas equacdes (5.2) e (5.3),
diferenciando-se, no entanto, nas lajes de menor espessura. Esses resultados sdo justificados
em funcdo do fator de escala k, no qual, até a série E-22, o Eurocode 2 (2004) limita k como
menor ou igual a 2.0, enquanto a norma brasileira ndo tem essa limitacdo. A exemplo, pode-se
citar a laje E-16, na qual a NBR 6118 (2014) determina k igual a 2,22.

5.4.2.3 Resultados obtidos para a série P

Para avaliar o efeito da retangularidade do pilar em lajes protendidas, foram
apresentados os resultados obtidos numericamente dos 16 modelos da série P com suas
respectivas estimativas da carga de ruptura obtidas a partir das instrugcdes normativas conforme

disposto na Tabela 5.11.



Tabela 5.11 — Estimativa da carga de ruptura por meio dos codigos de projeto, série P

Modelo VrRrem | VRracl Vrec | Vraer | VrRmci | VRMc
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN)
P-18 | 785,06 | 505,97 | 567,24 | 613,67 | 643,12 | 650,37
P-20 | 812,31 | 521,96 | 581,82 | 629,61 | 652,79 | 661,04
P-25 | 846,78 | 561,96 | 601,20 | 650,55 | 665,98 | 676,07
P-30 | 847,04 | 601,96 | 627,31 | 678,94 | 682,31 | 694,35
P-35 | 833,47 | 641,95 | 646,74 | 699,92 | 692,31 | 705,87
P-40 869,48 | 686,83 | 672,81 | 728,27 | 707,08 | 722,42
P-45 932,41 | 726,83 | 692,28 | 749,30 | 704,32 | 719,70
P-50 977,14 | 766,82 | 718,33 | 777,62 | 706,39 | 722,10
P-55 917,22 | 806,82 | 737,82 | 798,68 | 702,66 | 718,32
P-60 |1019,94 | 846,81 | 763,85 | 826,98 | 704,40 | 720,40
P-65 |1047,08 | 886,81 | 783,37 | 848,06 | 700,69 | 716,67
P-70 | 1064,57 | 926,81 | 809,38 | 876,35 | 702,13 | 718,45
P-75 | 1014,59 | 966,80 | 828,92 | 897,46 | 698,41 | 714,75
P-80 | 1047,25 | 1006,80 | 854,91 | 925,72 | 699,57 | 716,26
P-85 | 1129,02 | 1046,80 | 874,48 | 946,85 | 695,85 | 712,57
P-90 | 1200,37 | 1086,02 | 900,45 | 975,10 | 696,76 | 713,83

146

Na Figura 5.22, é indicado graficamente a comparacdo entre os modelos numéricos e

tedricos da carga Ultima para cada uma das 16 lajes da série P. Na Tabela 5.12, é comparado a
relacdo Vr rem/Vr para cada uma das normas estudas.

Figura 5.22 — Comparacao entre as cargas de ruptura numéricos e teoricos, série P
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Tabela 5.12 — Comparacéo entre as cargas de ruptura numéricos e teoricos, série P

VR,FEM VR,FEM VR,FEM VR,FEM VFEM
Modelo % % % % %
R,ACI EEC R,NBR RMCII RMC III

P-18 1,55 1,38 1,28 1,22 1,21
P-20 1,56 1,40 1,29 1,24 1,23
P-25 1,51 1,41 1,30 1,27 1,25
P-30 1,41 1,35 1,25 1,24 1,22
P-35 1,30 1,29 1,19 1,20 1,18
P-40 1,27 1,29 1,19 1,23 1,20
P-45 1,28 1,35 1,24 1,32 1,30
P-50 1,27 1,36 1,26 1,38 1,35
P-55 1,14 1,24 1,15 1,31 1,28
P-60 1,20 1,34 1,23 1,45 1,42
P-65 1,18 1,34 1,23 1,49 1,46
P-70 1,15 1,32 1,21 1,52 1,48
P-75 1,05 1,22 1,13 1,45 1,42
P-80 1,04 1,22 1,13 1,50 1,46
P-85 1,08 1,29 1,19 1,62 1,58
P-90 1,11 1,33 1,23 1,72 1,68
Média 1,26 1,32 1,22 1,39 1,36

DP 0,17 0,06 0,05 0,15 0,14

CV (%) | 13,26 | 4,17 418 | 10,94 | 10,66

Obs.
DP: Desvio padréo
CV: Coeficiente de variacdo

Nas curvas apresentadas na Figura 5.22, é interessante observar que as previsdes do
Eurocode 2 (2004) e da NBR 6118 (2014) seguem com a mesma tendéncia de comportamento.
No caso do ACI 318 (2019), por sua vez, nota-se que os resultados se ajustam melhor as
previsdes numéricas a medida que a retangularidade do pilar aumenta.

Quanto as curvas obtidas pelo fib Model Code (2010), pontua-se que, para os niveis Il
e 111, hd uma estabilidade dos resultados a partir da Serie P-40, o que € justificado devido a
descontinuidade do perimetro critico by, que, para a verificagdo de célculo, considera que a
medida maxima do pilar ndo exceda 3,0d. Com isso, observou-se que 10 dos 16 modelos
apresentaram resultados muito conservadores, mesmo no nivel mais alto do fib Model Code
(2010), o que significa que as equagdes requerem ajustes.

Avaliando a Tabela 5.12, percebe-se que o nivel Il do fib Model Code (2010) apresentou

resultados mais conservadores em relacdo as demais normas, com media de 1,39. Tem-se,
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também, que os resultados do nivel Il estiveram sempre a favor da seguranca, com todas as
lajes avaliadas dispondo razéo entre a resisténcia numérica e a estimativa teorica (Vr rem/VrMc
n) variando entre 1,20 e 1,72. Porém deve-se observar que a média e varia¢do nos resultados
para os dois niveis de aproximacao foi prejudicada devido a limitacdo do perimetro de controle
em 3d (até P-40). Porém, deve-se observar que, até o0 modelo P-40, o fib Model Code (2010)
obteve as melhores aproximac6es dos resultados.

Na Tabela 5.12, pode-se verificar que os melhores resultados ficaram por conta da NBR
6118 (2014), com média de 1,22 e coeficiente de variacdo de 4,18%. A maior relacdo
Vrrem/Vrer N80 ultrapassou 1,30, indicando estimativas sempre a favor da seguranga. Em
relacdo ao Eurocode 2 (2004), pode-se destacar que os resultados se diferenciam da norma
brasileira devido ao fato de o seu maior conservadorismo referente ao fator de escala estar
fixado em 2,0. O ACI 318 (2019) mostrou resultados satisfatérios, com média de 1,26, porém,
deve-se observar o percentual de 13,26% de dispersao e com resultados mais satisfatorios nos

modelos com pilares de maiores dimensoes.
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6 CONCLUSOES

O presente trabalho avaliou 0 comportamento de lajes lisas de concreto protendido.
Utilizando-se de analises numéricas nao lineares, as quais foram promovidas pelo software
ATENA. Foi realizado um estudo do modelo constitutivo capaz de representar a ndo linearidade
fisica dos comportamentos do concreto em relacdo a tracdo, a compressao e ao cisalhamento.
Foi observado também, o comportamento pléastico das armaduras e 0s metodos para o0 emprego
de protensdo em estruturas com ruptura por puncdo. O modelo constitutivo foi viabilizado a
partir de ensaios experimentais realizados por Melges (2001).

Os resultados obtidos por meio das analises numéricas foram comparados aos dos
modelos experimentais, considerando-se ndo apenas as comparagdes das curvas carga versus
deslocamento e carga versus deformacdo do concreto e das armaduras longitudinais, como
também o panorama de fissuracdo, no qual percebeu-se que as modelagens conseguiram
representar corretamente o comportamento observado nos ensaios experimentais. A ruptura do
modelo numérico M1 foi 0,22% superior a do modelo experimental, enquanto que, no caso do
modelo M4, com protensdo, foi de 1,63%, o que demonstra uma boa confiabilidade nos
modelos constitutivos adotados. O panorama de fissuracdo também foi bem representado. De
modo geral, portanto, as analises huméricas conseguiram reproduzir de forma satisfatoria o
comportamento notado experimentalmente.

Tendo em vista a boa convergéncia dos resultados, foi possivel dar continuidade a
pesquisa por meio de um estudo paramétrico de novos modelos estruturais. Foram
determinadas, para tanto, trés séries, as quais foram constituidos considerando-se o
espacamento entre os cabos de protensdo (Série A), a espessura da laje (Série E) e a
retangularidade do pilar (Série P), elementos esses que permitiram a compreensdo acerca do
comportamento de lajes lisas protendidas submetidas a puncéo.

Nas trés séries foram observadas algumas caracteristicas. A Série A, por ser a que
interfere diretamente na protensdo, ao aumentar 0 espacamento entre 0s cabos, promoveu
reducdo na resisténcia a puncdo e diminuicdo da deformacdo do concreto. Também foi
observado, nesse contexto, reducdo nas forcas exercidas pelas cordoalhas de protenséo. O
panorama de fissuragdo da laje com menor espa¢amento evidencia uma maior concentracdo de
fissuras e de deformagdes, acompanhada do aumento da resisténcia a puncgéo.

Na Série E, é perceptivel como alteracdes na espessura da laje provocaram interferéncias

na capacidade de resisténcia e de rigidez dos modelos. As configuragcdes apresentaram
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contribuicdes de até 19% na resisténcia a puncdo e reducdo de aproximadamente 20% no
deslocamento com o acréscimo de apenas 2 cm na espessura. Os resultados também mostraram
pouca influéncia nas deformacdes do concreto e das barras longitudinais tracionadas, resultado
do aumento da espessura. Em relagdo aos cabos de protens&o, estes ndo sofreram interferéncias.
Os modelos revelaram que as deformacg6es em lajes mais espessas tendem a se concentrar, antes
da ruptura, em um ponto mais central e na face superior da laje.

Para a Série P, os resultados numéricos evidenciaram uma grande influéncia na
capacidade de resisténcia dos modelos quando alteradas as dimensdes de um pilar central
guanto a sua retangularidade. Para o0 modelo P-90, os ganhos observados foram superiores em
53% na capacidade contra a puncdo. Em relacdo a deformacdo do concreto, notou-se que as
maiores variagdes de deformacao foram atingidas pelas lajes com menor area do pilar. Deve-se
destacar, também, que, ao aumentar a dimensdo do pilar, a partir da laje P-80 houve uma
variacdo positiva de deformacdo em sua regido central. Avaliando os efeitos da retangularidade
nos cabos de protensdo, constatou-se que, ao ampliar as dimens@es do pilar em uma direcao,
esta cria uma area de apoio maior para os cabos, que, ao coincidirem com esta area, exercem
menos esforgos.

Analisando as estimativas obtidas com os cddigos normativos no que se refere a Série
A, no geral, as normas trabalharam a favor da seguranca. Nota-se que as normas ndo
apresentaram um parametro capaz de interferir nos resultados quando da alteragdo do
espacamento entre os cabos. Foi identificado, também, que o fib Model Code (2010) apresenta
as melhores estimativas mesmo no LoA |11 de aproximacéo onde o codigo considera que este
nivel ndo € adequado para estimativas de elementos fissurados. O ACI 318 (2019) foi o mais
conservador nas estimativas.

Em relacdo a Série E, observou-se que nivel 111 do fib Model Code (2010) dispde das
melhores tendéncias dos resultados a medida que é aumentado a espessura da laje, e pouca
diferenga nos resultados em seus dois niveis de aproximacdo. No geral, as demais normas
tendem a apresentar 0 mesmo comportamento, com excecdo do ACI 318 (2019), com um
comportamento caracteristico mais conservador nas estimativas.

Nos resultados numéricos obtidos dos 16 modelos da Série P, é interessante observar
que as previsdes do Eurocode 2 (2004) e da NBR 6118 (2014) seguem com a mesma tendéncia
de comportamento, diferenciando-se devido ao fator de escala k. Considerando o coeficiente de
variacdo e a média, os melhores resultados foram expressos pela NBR 6118 (2014) seguido do
ACI 318 (2019). No caso do ACI 318 (2019), notou-se melhores previsdes com 0 aumento da
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retangularidade do pilar. Para o fib Model Code (2010), observa-se que, nos niveis Il e 111, ha
uma estabilidade dos resultados a partir da série P-40, o que é justificado em funcdo da
descontinuidade do perimetro critico, limitado a 3,0d.

Com as analises graficas apresentadas para 0os modelos numéricos e tedricos, foi
possivel identificar a influéncia do espagamento entre os cabos de protensdo, 0 aumento na
espessura da laje e a retangularidade do pilar exercem na resisténcia a puncdo. Quando
comparadas as duas analises, notou-se que as cargas previstas pelos modelos numéricos foram
maiores que as calculadas pelas normas. De forma geral, as duas analises em conjunto podem
ajudar na melhoria de algumas limitagdes impostas pelos codigos de projeto e auxiliar
projetistas a decidir qual parametro podem modificar na busca da melhor eficiéncia possivel

para a resisténcia a puncdo de lajes lisas protendidas.
6.1 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS
Como continuidade para o estudo da puncdo, algumas sugestbes, baseadas nos

diferentes parametros investigados durante a pesquisa, podem ser propostas, as quais aparecem

a sequir.

O modelo pesquisado tratou da puncéo em lajes lisas com pilar central, mas sugere-se
o0 emprego do modelo constitutivo para situacdes de puncdo em lajes com diferentes
disposicdes de pilar, como o de canto e o lateral.

e O estudo avaliou o caso de laje apoiada em pilar, considerando como a pungéo ocorre
em diferentes situacdes, porém, cabem investigacGes sobre lajes do tipo radier e sapatas
flexiveis.

e A analise global de uma laje apoiada por varios pilares também seria um tépico para
gue se avaliassem os efeitos de membrana.

e As lajes com carga centrada foram consideradas no estudo, mas sugere-se investigar
situacOes de pungéo para momentos aplicados.

e Prople-se mais analises paramétricas, ou, também, em conjunto com ensaios
experimentais, 0 emprego de concretos de alto desempenho.

e Na revisao bibliogréfica, foram encontradas alternativas de aumento da resisténcia a

puncdo, como o emprego de diferentes tipos de armadura de cisalhamento e aumento na
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taxa de armadura longitudinal. Indica-se, assim, a realizacao de analises que considerem
variacdes nesses parametros.

Em conjunto com um estudo experimental, seria interessante comparar 0
comportamento de lajes lisas, com protensdo aderente e ndo aderente, submetidas a

puncao.
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