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RESUMO

Apesar dos sistemas estruturais de lajes sem vigas -— placas de concreto
armado ou protendido apoiadas diretamente sobre pilares sem capiteis —
apresentarem varias vantagens em relacao aos convencionais de lajes, vigas e pilares,
eles nao sso muito difundidos no meio tecnico, fato que decorre principaimente da
falta de informe¢des sobre os mesmos. Procurando minorar essa deficiencia, este
trabalho reune os aspectos considerados essencials pars o projeto e construcaoc desse

sistema estrutural.

Especificamente, sao focalizados os seguintes assuntos: a) flexgo — metodos
de calculec e comparagbes entre eles; b) puncéo — metodos de verificacdo e compara-
¢cgc dos mesmos com resultados experimentais dispongveis; ¢} deslocamentos transver-
sais — meétodos de aveliacao e comparagdes entre os mesmos e com limites
recomendados; d) efeito de ac¢oes laterais. Também e feits uma analise comparativa
de custos entre os sistemas estruturais de lejes sem vigss e os convencionais para
elgumas situscdes representetivas. Finelmente, sac apresentadas recomendacbes para

o projelo e execucés dos sistemas sem Vvigas,



ABSTRACT

Although the flat plates” structural systems — plates of reinforced or
prestressed concrete supported directly by columns without capitels -— show
several advantsges when compared tc conventional systems with slabs, beams and
columns, they are not well-known in the technice! world, the reason being the Jack
of information about them. In en attempt tc diminish this leck, this work brings
together the aspects considered essential both to the project and to the

construction of the mentioned structural systems.

Especifically, this work deeals with the following subjects: a) flexure —
methods of calculetion and 8 comparison between them; b) punching — methods of
verification and their comparison to the experimentel results availeble; ¢}
deflections — methods of evaluation and compsrison between them within the
recommended limits; d} effects of lateral loads. It is also made a comparative
analysis of the costs between flst plates’ systems and the conventional ones for
some representative situations. To conclude, this work prevides recommendations for

the project and execution of the flat pletes’ systems.
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Como as informacoes feram obtidas de fontes de varias epocas e de diversos

paises, nao foi possive! uniformizar a notagdo. Os termos empregados serac definidos

a2 medide que forem surgindo no textc.
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As varias siglas, que sac empregadas no decorrer do trabalhc, tém os

seguintes sign:ficados:
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ASCE — Americen Society of Civil Engineers

CEB — Comite Euro—International du Beton

EESC — Escola de Engenhsria de Sac Cearlos
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NBR — Norme Brasileira

USP — Universidade de Sac Paulo

SISTEMA DE UNIDADES

O sistemz de unidades utilizado € o Sistemsa Internacional, salvo quando no

texto se especificar ¢ contrario.



CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1. Preliminares

As placas — folhes plenas sujeitss principaimente 8 acdes fors do seu plano
medio — gquando de concretc armado ou protendido sao chamadas de lajes e podem
ser armadas em uma ou mais diregdes, e sdo classificades aqui em duas categorias: as

lajes com vigas e as sem viges.

No decorrer deste trabalho os sistemas estruturais usuais de lajes, vigas e
pilares serao chamados de convencionais, distinguindo-os assim dos sistemas de la jes
e pilares mas sem vigas. Tambem & expressdo “sistems estrutural” para designar um
conjunto de elementos estruturais sera daqui em diante empregada, embora na ver-

dade a estrutura seje um dos sub-—sistemss que compdem um edificio.

As lajes sem vigas apoiam-se diretamente scbre pilares, estandc a eles rigida-
mente ligadas. Os pilares podem cu nac ter um engrossementc de susa se¢do transver-

sal proximo da ligacés com a laje, que é chamado de capitel (fig. 1.1) e serve de

~

unidc entre e laje e o pilar; tem como finalidade principa’ diminuir as tensdes de cisa-
lhementc nessz regiao, evitandc o puncionamento da leje pelc pilar. Tembém as lajes
podem ter suz espessura sumentade ne regidc de ligecic, com e mesms finslidade do
cap:itel. Nos Estados Unides da America, onde esse tipc estrutural e meais empregado
e de onde se originam & maioria des referencias biblisgraficas usadss no trabalho,

13

esse aumentoc de espessura das lajes e denominado de “drop pane!l” (fig. 1.1), e os
sistemas com capitéis ou “drop panels” (fig. 1.2) sdc chamados de “flat slabs”, os sem
capiteis e sem “drop panels” (fig. 1.3) de “flat plates” e os convencionais (fig. 1.4) de
“two —way slabs” [SOZEN e SIESS (1963):, ROSENTHAL (1959, etc.;. No Brasil e
usual empregar-se o termo laje —cogumeio para designar gusiguer sistema de laje sem

vigas, embora nesie trabalho se fage distingfo entre as gue tém capitéis ou “drop

.

. B , ‘
YAutir e dete 1zentifiram s referancias wibhograficas. ordenedss afalenle € CTOndL@lamenie no finel do

trabsinc

—t



panels” ou ambos (lajes —cogumelo) e os que nao os tem (lejes sem vigss).

Geralmente procura-se evitar os capiteis e os “drop panels”, de modo & se
obter tetos hsos e, como consequencia, simplificacac das formes. Os sistemas estrutu-
rais de lajes sem vigas apresentam ums serie de vantagens e desvantagens em relacao

aos convencionals, conforme se vera ainda neste capitulo.

CAPITEL/

"DROP PANEL" DROP PANEL

‘CAPITEL
vy 1T
a) CAPITEL e "DROP PANEL" b} CAPITEL c) "DROP PANEL"

FIGURA 1.1. Captteis e "drop panels”

T 1l

FIGURA 1.2. Laje—cogumelo (flat slab)

1.2, Finalidades e apresentacac do trabalho

Nc Brasil os edificios com sistema estrutural de lajes sem vigas nao sao muite
utilizados, sendo poucos os projelistas gue os adotam sistematicamente. O ainda
pequenc emprego do sistema ocorre fundamentaimente em fun¢ao das incertezas que
se tem sobre suas reais vantagens em relacdc aos convencionais, principslmente

quantc 8o tempo de execucao e custes finais.
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a) VISTA EM PERSPECTIVA

O

b} PLANTA

c) CORTE A-A

FIGURA 1.3. Laje sem vigas (flat plate)

.

o

FIGURA 1.4. Laje convencional (two —way slab)



Em vista desss constategao e que surgiu 8 proposts de realizacédo deste traba-
the, cuja intengao primeira e tornar mais conhecidos os sistemas estruturais de lajes
sem vigas de concreto armado. Nao foi objetive desenvolver novas tecnicas ou
metodos de calculo, mes epresentar o sistema como poss;vel de ser normalmente utili-
zado e que pode ser calculsdo e executado com processos e tecnicas de dominio

comum entre os engenheiros, do mesmo modo que aqueles de lajes com vigas.

1.3. FPanorama geral

Na sequencie deste primeiro capitulo sac apresentados os principais requisitos
de um sisteme estrutural, as vantagens e desvantsgens dos sistemas de lajes sem
vigas, outras possibilidades estruturais dessas lajes e um historice do seu desen-

volvimento.

Sao varios os métodos de célculo a flexdo existentes para as lajes sem vigas,
e no segundo capitulc sdo fornecidas as ceracteristicas principais de alguns deles e

feite uma comparscéo entre os mesmos.

O cepitulo tres e dedicadc ec estudo de um dos principais problemas das la jes
sem vigas. que e a8 puncaoc da laje pelo pilar; ali é apresentadc ¢ problema, os parame-
tros que interferem, os trabalhos mais significativos a respeito, os métodos de verifi-

cacdo mels usuais e os tipos de armeduras utilizadas pera combater e puncac.
Completsnds o capituic € feita ums breve comparacdc entre resultados tedricos e
experimentais da resistencis e puncio e sac determinadas, por um dos metodos, as

guantidades de srmadure de puncéc para algumas situacdes.

Outrc aspectc importsnte desse sistems estrutural, considerads nco cap;tu‘z:
quatrc, e © que diz respeitc aos deslocamentos trensversais das lajes. No¢ guinte
capitulo se aborda o efeito das e¢des leterais nos edificios sem vigas, € no capitulo
seis sao tratados os espectos econdmicos, onde os custos (msteriais e mdo-de-cbra)
das lzjes sem vigas sac comparados aos custos dos sistemas convencionais. Algumas

recomendagoOes adicionais e as consideragdes finais estao no setimo capitulo.

Em seguida estac as referéncias bibliografices, nem todas consultedas direta-
B
mente, mas relate-se o que delas se diz em outras fontes. Finelmente, em anexo, s&o

apresentadas as recomenda¢des para verificacdo da resistencia a puncac dedas pelo



CEB--FIP 78 (1978)7, pela NBR 6118/80 (1980) e pelo ACI 318--83 [AC]I COMMITTEEL
318 (1983) e sue revisao de 1986 [ACI COMMITTEE 318 (1986)].

1.4, Requisitos esperados de um sistema estrutural

A finalidede principal de uma estrutura e resistir as agdes a ela aplicadas, de
mado que seja possgvcﬁ executar uma obre de engenharia que cumpra com as finalida-
des gue dela se reguer. Entretento, néc baste a8 ums estiruture resistir satisfeto-
riamente a uma serie de a¢bes para que seja considerada boa; e preciso que ¢ faca de
uma meaneira racional, com bom aproveitamento das caracteristicas dos materiais e
gue atends adequadamente as necessidades arquitetcnicas e funcionais da edificacac
com custo aceitavel, sem prejuizo das condi¢des de seguranca exigidas. Assim, consi-
derendc as especificidades de cada situac@o, espera-se que um sistema estrutural

atenda, no todo ou em parte, aos reguisitos que se seguem [TAKEYA et alii {1985)..

1

1.4.1. Seguranca estrutural

Deve satisfazer a requisitos imprescindiveis de seguranga, tantc os que dizem

[8y)

respeitc ac estado limite Ultimc gqusnto aos relativos aos estados limites de utiliza-
cgo. Atendidos, esses limites asseguram ume utilizacao satisfatorie do edificio,

derntro das necessidades de uso pars os quais ele foi projetade.
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1.4.2. Adoptabitidade as exigéncias arquitetinicas

E desejavel que se adapte, dentro das possibilidades do materisl a ser
empregado, as exigéncias arquitetdnices de vaos, pés-direito, fachadas, aberturas,

disposicao do espego interno, confortoe ambiental, etc.

b . o~ oy - o= Te s oo
As normes sev&c tambem dentificedss apenss por SUAT @RS, COMT oo esxempic CEER ——FiF 7f NER €1186/30,
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1.4.3. Compatibilidade

Em situagoes onde hajs e necessidade do uso de dois ou mais sistemas
estrutursis concomitantemente (por exemplo, estrutura de concreto combinads com
estruture metalica), espera-se que o sistema estrutural principal permits esss compa-
tibilidade. Tembem deve haver compatibilidade do sistems estrutural com todes as
demeais partes de ume edificag@o: veda¢les e ebertures, instalagdes, revestimentos,

coberturas e outros.

1.4.4, Fleribilidade

E desejavel que ¢ sistema possibilite a utilizacio de solugdes padronizadas e
racionslizadss permitinde, sempre que necessario, a repetitividade da estrutursa, mes-

mo com implentecac em diferentes terrenos de diferentes topografias.

1.4.5. Versatilidade

Em caso de edificacdes de carater provisério ou transitorio, é desejavel que
se crie um sistema estrutural que possibilite o seu reaproveitamento total ou parcial
em outrc ou no mesmo local, com a mesme ou outra finalidade; neste casc devem ser
empregados materiais e processos construtivos sdequados, tas como estrutures
metalicas ou estruturas compostas de elementos pre-moldados de concreto armadc ou

protendidc cu de argamassa armada.

.

1,48, Faciliaade de ercoucho

Ne caso de edificacdes comuns, espers-se que & estruturs seje de fac:!

[

execucac € nac necessite de tecnicas avangadas de construcao, podendo ser erguilds
em qualquer regido do pais, com as tecnicas, materisis e componentes existentes no

préopric local de impiantacéo.

El

1.4.7. Rapidez de execucao

O sisteme deve possibiliter, sempre que necessaric, execucso rapids da edifi-

cacao, sem gue haja perda das condi¢des de seguranca e ds qualidade construtiva.



1.4.8. Equipamentos de constru¢ao

Preferencialmente, a construgso da estrulure nao deve necessitar de equipa-
mentos muito pesados e sofisticados, que geralmente sac caros e de dificil locomogao
ste a obra, principalmente quando em centros urbanos ou em loceis distantes; tambem
ne proprie obra, em centeiros pequenos ou de topografis scidentads, 8 localizecao e
movimentacao desses equipamentos normalmente e bastante dificil, guando neo

impossivel.

r3

1.4.9 Controle de qualidade

O sistema estrutural deve possibilitar eficiente controle de qushdade dos
materiais e da prépria estruture, pelos metodos correntes, sem necessidade de egui-

pamentos solisticados.

1.4.10. Qualidade da construcao

Um sistems estrutural deve propiciar uma construgédo de boa qualidede, com
integracao entre a estrutura e as demais partes do edif;cio, reduzindc ao minimo a
necessidade de perfurac¢des, quebras, remendes, regularizagdes, recortes e cutres. No
casc de propris estrutura € conveniente que possibilite um bem acabamentc, nao
apresentando wvazios, armaduras aparentes, irreguleridades, escorrimentos, sujeirsas,

resseltos, etc.
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1.4.12. Durabilidade

As propriedades mecanicas, fisico e quimicas dos materiais, asSsim comd & Segu-
rancz da estrutura, dos elementos e componenties devem ser garsntidas durante a

vida Uti] da obra em guestic.



1.4.13. Condicoes de higiene

No que depender do sistema estrutural, ele deve possibilitar a edificacao boas
condigoes de higiene, dificultando o acumule de sujeira e insetos e fscilitando s

limpezs, ventilagdo e insolagéo.

1.4.14. Modificacoes futuras

Ao longe da vida util de uma edificacac e possivel que haja necessidade de
mudanca nas f{inslidedes iniciais para as quais ela fo1 concebida, o que demandsra
siteracoes futures; pode haver tambem necessidede de smphliscles cu de refcormas,

por cbsolescencie ou deterioracac ds construcéao primitive.
Espera-se que um sisteme estrutursl permits essas modificacdes de modo meis
abrangente possivel, sem que heja consequencias indesejsveis ns estruture original e

incompatibilidade com ocutras gque venham a ser levantadas em funcao de postericres

expansoes. Em qualquer situscéo, a8 segurancas deve ser preservada.

1.4.15, Custos

O custo € um dos aspectos mais importantes a se considerar em umz obra. Se
varios sistemas estruturais apresentarem desempenho satisfatério em relacac aos
requisitos anteriores, sera melhor aguele que proporcionar menor custo nc confronto
com os demais, tanto da propria estrutura quantc contribuinds psra a reducéo dos

custos dos cutres elementos componentes do edificis, sem perda dz guahidade

(o]

onstrutive e da segurancge.

1.5. Os sistemas estruturais de lajes sem vigas

4

1.5.1. Vantagens das lajes sem vigas

Os sistemas de lajes sem vigas apresentam uma séerie de vantagens em relacao
aqueles de lajes, vigas e pilares. Essas vantagens serac discutidas em seguidas, a luz

dos requisitos analisados no item anterior.

o



1.5.1.1. Adaptabilidade a diversas formas ambientais

Por apresentar tetos lisos o sistems oferece smpls liberdade na definigao de

espacos 1nternos, e como consequencie outras vantagens podem ser relacionadas:

- permitem grande possibilidede de reformas e modificagoes futuras do
espaco interno, pois as divisorias (de alvenaria ou outras; nao estdo condicionasdas 8

rigids localizacao das vigas do piso (normeis e invertidas) e das do teto;

— racionalizacgo de vedacbes e aberturass, com uniformizacao de alturas,
ehiminandc a necessidade de recortes, a coincidencis de divisorias com Vvigas e,
consequentementie, o espessamento de revestimentos pare uniformizacao de

espessuras de paredes e vigas;

— possibilita execucao de fachadas com grande liberdade, quando nac existem
vigas nas bordas exteriores de paineis externos, com participacdc cu nao da

estrutura.

1.5.1.2. Simplificacao das formas

E consequencia direta da ausencia de vigas, o que permite substancial reducao

de custo das formas, essenciaimente em razao dos seguintes aspectos:

— mencr consumo de materiais que os sistemas convencionsis, em razao da

menor area de forma por metro quadradc de piso ou forro;

— &s formas apresentam um plano continuo sem obstaculos, com recortes

apenas neg ligegdo com os pileres, o que acerrets menocs corie de meterial e conseguen-

W
o

o

-— gs espessuras das lajes podem ser uniformizadas se houver uma certa regu-

laridade dos vaos dos paineéis, ¢ que tembem simplifica as formas;

w

— as formas das lajes sem vigas sao montadas e desmontadas com mais
facilidade, portante com poucs danificacdo, levande & um maior indice de
reaproveitamento;

— menor incidencia de méo-de-obra na execucao;

— permite racionalizacdc e padroniza¢ac de cimbramentos, devido aos tetos

lisos de altura constante.



1.5.1.3. Simplificacao das armaduras

Tembem e consequencia direta de ausencia de vigas, pois 8o eliminadas todas
as armadurss correspondentes, simplificando ou eliminande diversss tarefas;
armadures transversais de combale a puncao, quando sa0 necessarias, ocorrem em
ums pequens regidc proxima eos pilares, e normalmente néo causam dificuldades
serias de execucao. Tambem em funcdc da eusencia de vigas, pode ser bastante
interessante o uso de telas soldadas como armedure de flexao, que podem ser
facilmente estendidas sobre as formas, sem interferencis da armadurs das vigas. Cabe

ginda destacar que:

— ne prepsragac des armaduras sac simplificadas as operacdes de corte, do-
bramento, montagem e posicionamento, que correspondem apenas as armaduras das

la jes;

— com & reducao das operagdes de cortes e eliminacao de estribos, ha uma
maior racionalizagéc de usc das ermaduras, com melhor aproveitamento dos

vergalhSes e menor desperdicio;

— havera ume maior facilidade de inspecdc e conferéncia.

1.5.1.4. Simplificacao da concretagem

A concretagem e facilitada por existirem poucos recortes os quais, quando pre-
sentes, dificultem o ecesso a determinadas regides, mesmo de vibradores; assim e
reduzide e probabilidade de apsrecimentce de flelhas (vazios, ninhes), melborande o

acabamento final.

1.5.1.5. Diminuicao de revestimentes

Com a simplificacao das formas, armaduras e concretagem, e poss'ivel obter-se
estruturas com otimo acabamento, dispensandc revestimentos. No casc de eles serem
necessarios, com & suséncia das vigas a superficie a ser revestida e dzminuida;
tambéem as dificuldades para revestir superf’icies planas sac menores. A reducao do

consumc de materiasis e mac-de-obra e conseguéncia direta.

10



1.5.1.6. Reducao da quantidade de cimento

Na concretagem de sistemas convencionais onde hajs grande incidéencis de
vigas, pode ser necessario um concreto mais flu{do do que no cssc de lajes sem
vigas; desse modo a relacao agua—cimento do concreto dessas ultimas pode ser
menor e, para ume mesms resistencia, a quentidade de cimento por metro cubicc de

concreto e reduzida.

1.5.1.7. Reducao da altura total do edificio

Se em uma determinada regiao houver, por imposicac de um codigo de obras, a
limitagcao da alture de um edificic, as lejes sem vigas possibilitam a diminui¢do da

altura totel ou o aumento do numerc de pavimentos [VASCONCELOS (1988)1.

1.5.1.8. Simplificacao das instalacoes

O projeto e & execuggo de instelagcoes sao facilitados, pois diminui &
quantidade de curvas e elimina & perfuracao de vigas, com as seguintes implicagoes

positivas:
— menor quantidade de condutos e fios necessarios;

— menor incidencia de cortes e emendas e, portanto, menor desperdicio de

material;
— reducao da mao-de-obra;

—- melher queahidede do produtc [mnal, diminuinde e simplificande reparos e

correghes necessarios ao inicic de operacaoc;
— modificacdes futuras sac facilitadas, assim como 8 manutengac;

— racionalizacac das tarefas, permitindc tambem o emprego de “kits” hidrau-

licos e elétricos;

— possibilidade de perfuracéo da laje para passagem de tubulacéc, bem como
a presenca de dutos em seu interior, devido & maior cspacidade de redistribuicgo de

esforgos, desde que com conhecimento do projetista.

11



1.5.1.9. Melhoria das condicoes de habitabilidade

Neste aspecto o sistems estrutural de lajes sem vigas tambem apresents certas
vantagens em relagac aos demais, pois 8 ausencia de vigas facilita a insolagao e venti-
Jacao dos ambientes, diminuindo 8 umidede e tornando os ambientes meis saudavels, o
que e desejavel tantc no caso de depositos como no ceso de habita¢des. Por outro
lado, nos tetos lisos e plsnos diminuem as regides recortadas que sao propicias Ys)
scumulo de poeira e insetos, melhorando a higiene, fecilitando e reduzindo as

operacoes de limpeze e manutencac.

1.5.1.10. Reducao do tempo de execucao

Em funcao das simplifica¢des das tarefas de execucdo de {ormas, ermaduras,
concretagem e instelacdes, héa uma consideravel reducac no tempo de construcdo da

estrutura e do edificio.

1.5.2. Desvantagens das lajes sem vigas

Embora seje grande o rol das vantagens desse sistema, existem tambem
algumas desvantagens gue devem ser analisadas, pois s8¢ importantes e podem mesmc

inviabilizar o usc das lajes sem vigas em certas situac¢des.

~

1.5.2.1. Purncao das lajes

E um dos principais problemas das lsjes sem wvigas, € pode ser sciucionado
adequandc & espessura das lajes e dimensSes dos pileres, ou usandc armadure

especifics. cu ambos, conforme se podera ver nc cspitule 3.

(3]
tJ

. Deslocamentos transversais das lajes

Para uma mesme rigidez e um mesmc vao, o deslocementc central das lajes sem
vigas é meior do que aquele nas lajes sobre vigas; no caso de paineis externos hé
ainda o deslocamentc no ceniro do vao das bordas exteriores das lajes, que aqul

tembem € maior. Desse assunto trats o quarto capitulo.



1.5.2.3. Instabilidade global do edificio

No caso de edificios altos, 8 ausencie de vigas diminui a estabilidade global
devido as acoes horizontais; nesse caso deve-se vincular as lajes em paredes
estruturais ou em nucleos rigidos, como po¢os de elevador ou escedas; o tema e

abordado no quinto cepitulo.

1.5.3. Indicacoes pura a definicao da estrutura

1.5.3.1. Dimensoes dos paineis de lajes

As lajes de concreto armedo sem vigas com vaos da ordem de 6m, ou com
grande diferenca entre os tamanhos dos vaos maior e menor (o maior deve ser no
maximo o dobro do menor — fig. 1.5) podem tornar-se santi-economicas, como se

mostra nc capitulo € pars o primeiro caso.

1.5.3.2. Alinhamento dos pilares

Neste sistema e conveniente que os pilares estejam slinhados o mais possive},
de modc a formarem uma malha ortogonal, pois 1stoc permite executar calculos
aproximados e propcrcionas uma distribuicdzs mais uniforme de esforcos; para
aplicacde dc método direto de céleulo 8 flewdn, constante do capitulo 2 deste
trabalho, o ACI 318--83 permite no maximo desiocamentos de 10% na direcds do vao,

em relacic a linha de pilares {fig. 1.5%.

1.5.3.3. Continuidade

E recomendavel haver uma sequeéncia de paineis para uma melhor distribuigéo
de esforcos, e para usc do metodo diretc as recomendacdes do ACI 318—83
determinam no minimc tres em cade direcac, sendo que os comprimentos dos

sucessivos vaos nac podem diferir em mais que 1/3 do mailor (fig. 1.5).
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cao das tarefas e econcmis de materiais e mao-de-obra, o que pode reduzir em muito
¢ custo final de obra e da manutengio posterior. Essa reducao de custos ccorre em
duas frentes: uma e o custo da propria estrutura que, edequadamente projetada pode
em elgumas situagdes ser menor gque o de outros sistemas estrutureis, e 8 outra s8o

os custos das demsis partes, que certamente SE2c MEncres ou no maximo iguais.

Entre os varios fatores que favorecem o usc des lajes sem vigas, alguns estéo
higados diretamente ao custo fina! da edificacic, enguantc outros nele nao interfe-

rem, tais como qualidede do scabemento, facilidede de reformas, simplificacéo dos ser-



vi¢os de limpezs e manutengao, melhorie das condigbes de habitabilidede e aspecto
estetico. Com es lsjes sem vigas e possivel atender a quase todos os reguisitos do
item 1.4 e isso, para a msioria deles, fica direts ou indiretamente evidente na analise

dos 1tens 1.5.1 e 1.5.2; sbaixo estac aqueles em que esss evidencia nao ficou clara.

-~ Segurance estruturel: atende satisfatoriemente como os demais sistemas,
desde que estejs de acordc com as exigencias das normas brastleirss e de outras

recomendacdes internscionais.

— Competibilidade: apresenta grande compatibilidede com outros sistemas
esiruturais e com todos os demsis elementos que fazem parte de um edificio.

----- Eguipementos: nac exige equipamentos especiasis desde que nao haja elemen-
tos pre--moldados.

-— Durabilidade: desde que adequadamente projetsdas e executadas,

apreseniam s mesma dos sistemas com vigas.

1.5.5. Outros tipos de lajes sem vigas
Além dos sistemas de lajes sem vigas de concreto armade moldados no local,
outras solugdes, gque serdac squ; sucintamente apresentedas, tambem podem ser

empregadas com vantagens, conforme a necessidade.

ipc nervurades ou Com VaZios
internos (fig. 1.6} — de mode gque o pesc propric sejs diminuide ass:m como o

¢ os pileres e fundagdes e tornande-as mais econd-
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As zonas aliviadas nac devem incluir a regido dos spoios, pois si ha umsa

grande concentracao de esforcos, principalmente os de cisalhamento. Alguns detalhes
e

e
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1enstes pera esse tipo de laje podem ser encontrados em MONTOYA et ali

As lejes eliviadas sdo empregadas principalmente nos cesos em que as acdes

cu vaos exigem lajes de grande espessurs, mormente na regido dos pilares; com essa



golucdo o peso pode ser diminuido, sliviando as lsjes nas regices centrais dos

paineis.
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FIGURA 1.6. Lajes aliviadas sem vigas

1.5.5.2. Sistemas de lajes protendidas sem vigas

As lajes protendidas sem vigas tém sido adotadas para varias aplicecdes estru-
turais, tais como edificios de apartamentos, comerciais, industriais, hospitzais,
“shopping centers’, etc.; esses sistemas aliam as vantagens daqueles de concreto

armado, duas outres principais:

a! a possitilidade ds execucdo de grandes véos (meicres que € mj, criando um
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espz¢a interior mais funcicnel com

espessire mencor que es de concreto armado, o que diminui 8 carge permanente e ate

.

szamentos transversais das lazjes devidos as agdes permanentes

bi os des
podem ser contrabalancados pela curvaturs produzide pels protenssc, evitando as
fissuras e os problemas devidos aos deslocamentos em outros elementos; tambeém por

esse motivo as lajes podem ser mais finss.

Em funcéo desses dois fatores as lajes protendides sem vigas poderac ser
sinds mais econdmicas que as de concreto armado, principalmente para grandes VEos.

ais

=

Pare vaos peguenos essa vantagem pode dessparecer, em razado da teécmica

aprimorada de execuggo e dos equipamentos que elas exigem.
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Algumas indicegoes quanto aos vaos (1) adequados para determinados tipos de

lajes protendides sem vigas sao dadas por VASCONCELOS (1988):

— para 1 < 12m e q <SkN/m” (q e a carga acidental) a solugao prefer;vel

sac as lajes totalmente lisas sem vigas, “drop panels” ou capiteis;
— paral < 12m e q > 5kN/m® deve-se prever “drop panels” ou capiteis;
— para !l > 12meq >SkN/m" 8 solucao viavel sac as lajes tipc nervuradas.

De forma geral pode-se alirmar que o conhecimento que se iem sobre as lajes
protendidas continuas sem vigas e baseadc naquele que se tem dessas lajes em
concreto armado [LIN (1963)], e varias das tecnicas de projeto das lajes de concreto
armedo se aplicam as protendidas. Algumas recomendagdes e indicacdes 1niciais de
projeto podem ser vistas no capitulo 7, e com maiores detalhes em NASSER (1959),
LIN  (1963), NBR 7197/82, ACI 31883, VASCONCELOS (1988) e ACI—ASCE
COMMITTEE 4232 (1974, 1989)..

1.5.5.3. Sistemas pré —moldados de lajes sem vigas

Os sistemas pré —moldados de lajes sem vigas, com capiteis, sao muito usados
na Unido Soviética, principalmente em edificios de varios pavimentos [MURASHEV et
alii (1971}, e normaimente apresentem pilares formandc ums maihs quadrade com
lados da ordem de €6 m. O sistema e executadoc, basicamente, da seguinte maneire (fig.

1.73:

-— inicizlmente s&u execulados ¢ posicicnados os pilares, ainds sem capiters;
— em seguide os capiteis, que foream moldados seperadamente, sao encaixados

Y

)

nas cabegas dog pilares;

r

— nas bordas dos capiteis, ligando-os, s&s colocadas faixes de laje (na
verdade vigas de baixa alturs com larguras igusis aos lades dos capiteis), formandc
um reticulade;

— finaimente, nessas faixas de laje, cada uma provida de um rebaixo ac longo
dos dois lados livres, sBo encaixedas as partes centrais dos painéis, completando o
pisO.

Pesquisas reslizadas com esse sisteme na Unizo Sovietice mostraram que eles

sac satisfatérios, tento em termos de capacidade de resistir as agdes gquenio em



termos de rigidez.

As partes centrais dos paineis sao executsdss com furos ou veazios, para

reduzir o peso e o consumo de concreto.

- S _
, i ¥ G
Pl A
o T
H1 L i t {
L |
) VISTA SERAL
FAIXA DE
LAJE .
\ PORGAO CENTRAL
/DO PAINEL CAPITEL
I S Ry T T
i s
zzil / :j
1 i i l;
i ! i
i i
i —
: ' [
§ I f f
i H It
hi |
b) PLANTA ¢) PILAR E CAPITEL

- N
m,,,

FIGURA [.7. Sistemas pré —moldados de lajes sem vigas MURASHEV et alii (1571

1.5.5.4. Sistemas de lajes icadas sem vigus — “lift slabs™

As lajes igadas ou “lift slabs™ complem um sistems sem vigas em que as lejes
sao concretadss ao nivel do chéc com aberturss nas posigdes de pilares previamente
posicionados, e posteriormente sac elevadas ac longo deles até ao ponto desejado

(fig. 1.8).

Nas sberturas s@o concretsdos colares de a¢o, com uma pequena folge em

relacdc a secaoc transversal dos pilares, para permitir a elevacdc da laje, efetuada

[y
o



por um sistema hidraulico. Quando as lajes atingem a posicao desejsda, os colares
sao soldados sos pileres de modo que as sgdes nas lajes sejam a8 eles transferidas e

dai as fundacoes.
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FIGURA 1.8. Lajes icadas — ’lift slabs”

As lajes podem ser construidas em concreto armado ou protendido, sendo que

estas Ultimes tem a vantagem de ser mais leves, facilitandc o processc de elevacac.

Deve-se tomar cuidade com a manutencas do nivel da laje durante a elevacao,
pcis existe a possibilidade de movimentos diferenciados, introduzinde esforgos naco

previsins e conseguente fissuracéc indesejads. Lsse problema e mais grave nas lejes

se comporiads bem nas situacdes de servigo.

Uma excelente descricge de um dos primeiros edificios de varios pevimentos

executados com “lift slabs” protendidas pode ser vista em MINGES e WILD (1957).



1.5.5.5. Sistemas de lajes com vigas apenas nas bordas

Ume alternativae interessante as lajes totalmente sem viges e a possibilidade
de se colocar vigas spenas nas bordas dos pavimentos (fig. 1.9), e embore 1580 pOssy
scarretar na perde de algumas des vantegens vistas, em contrapartide melhore o

comportamento do sistema em relagso aos seguintes pontos:

8) como os pilares externos sio mais susceptiveis de sofrerem puncao em
funcsce do menor perimetro critico que apresentem, vigas colocadas nas bordas sdo
cenvenientes pois eliminam esse problema;

b; as bordas externas dos psineis apresentam grendes deslocamentns tranc-

versais em funcac de falta de continuidede, slem de que nesses locais eles S3o mais

perceptiveis, o que pode ser contornado com o emprego das vigas de bords;

¢j s vigas de borda (ndc invertides) tembém ajudam a evitar a propagacio de

foge em caso de incendios;

! !
i !
? m ~
"'?" & ;
i : ;
| | |
i
‘ i |
x ; | !
i : ! !
m m '
A_ 7 | | __A
? ‘ i
; ! 2o
f ! T
; .

"
|

! 4 £ Lids okl g z rores ok Ll ik L 4/77%

CORTE A'A

FIGURA 1.S. Sistemas estruturais com vigas, invertidas ou naoc, apenas nas bordas



d) & instabilidade global do edificio pode ser melhorada em fungeo de meior

rigidez que as Vvigas proporcionsm ex agoes laterais.

1.6. Historico

Desde que surgiram no inicic do seculc nos EU A, as lajes sem vigas, ao
mesmo tempo em que tem sido motive de constantes controversias guenic 8 sua
viebilidade tecnica e economice, tem apresentado um constente desenvolvimento em
seus metodos de calculo 2 flexdc e 8 puncao. Os artigos de SOZEN e SIESS (1963),
CORLEY e JIRSA (1570) e REGAN (1980) apresentam, principsimente ¢ primeiro deles,
um relato detzlhado das controversias gue existiram gquandc as lajes sem vigas
comegaram 8 surgir e e tirajetoria do desenvolvimento dos metlodos de calculo a

flexao; as etepas mais significativas, ate aos dias de hoje, estao descritas & seguir.

Durante séculos as construcdes foram executadas em pedra e madeira, onde os
assoalhos recebiam as cargas que erem levedas as vigotas transversais
(transversinas), desta as vigas mestras (longarinas) e dai aos pilares. Com o
surgimento dc concretc armsdo, as estruturas executadas com o nove material foram
conseguencie netursl do que se vinhe fazendo ate entic com pedra e medeira; isso
nac  aconteceu quandc surgiram as lajes sem vigas, gque tinham concepcao
radicalmente diferente e eram totalmente noves em relecéc aos  sistemas

mpregzdoes,

(]

convencionais de epocs, € gue ginda hoje séo os mais

O surgimentc des lajes sem vigas em 1906 pels imiciativa pioneira de C. A. P.
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Turner com & consiruchc do edificio C. A. Bovey £
Mirnescta, causcu grande polemices entre os engenheircs, sends cegamente endossadas
por uns e selvagemente combatidas por outreos. Um dos grsndes motivos dessa
polemice pode ser entendide pelos resultados apresentados nos trabalhos de
McMILLAN (1910) e BRAYTON (1910}, que mostraram variacdes de ate 400% na
quantidade de armadura requerida por varios metodos de céicujc, para 2 mesma laje e

cem © mesmo carregamento.

O método de Turner foi o que apresentou menor quantidsde de armadura,
sendo a supericr calculada para momentos mencres que QI/50, onde Q e a carga total

em um painel e | e ¢ vac. Em rezéo da controversia, ¢ C. A. Bovey Building foi



submetido 8 uma prove de cargs, apresentandc desempenho satis{atorio; mesmo assim
Turner continuou sendo questionado sinda por algum tempo, e mesmo depois de ter

construtdo mais doze edificios.

Ne Uniao Sovietics, em 1908, o engenheiro A. F. Loleyt projetou, caiculou e
construiu um edificio de quatro pavimentos para deposito de produtos lacteos em
Moscou [SHTAEKMAN e JVIANSEI (1960)]; nos demais pais‘es eurcpeus o primeiro
exemplo parece ser devido a Maillart, que em 1910 construiu um edificio de la jes
sem vigas em Zurique [REGAN (1980).. A partir desses exemplos, ¢ semente lancads
por Turner frutificou, e ate 1913 mers de mil edificios sem vigas tinhem sido

rguidos em tode o mundo,

Apesar desse crescimento o questionamento continuava, e as patentes que
Turner tinha obtidc sobre o sistema foram revogadas em favor de J. L. Drum, o que
inicicu um demoradc processo e ume implacevel disputs entre Turner e aqueles que
eram contra o seu invento. Entretanto e inegével o fatc de gue esses edificios

permaneciam em pe, e mesmo em provas de carga eram aprovados.

Em 1910 LORD {1910} realizou medidas de deformascdes dursnte ums prova de
carga em um pisc do edificic Deere and Webber Building, em Minneapclis, Minnesota,
que propoercioneram um maior entendimento scbre ¢ compertamento das lajes sem
viges, mas aindes longe de solucionar de forme concreta ¢ problema. Entre 1911 e
1814 BATH e GRAFP (1915 reahzeram os primeiros ensaios em laboratéric de lages

gem vigas, com vistas ac estudo da resistencia & flexac dessas lajes.

entre engenheiros a respeito das constantes gque devem ser usadaeS. mas experiencia e
ensaros estzo acumulande dedos dos quais se espers que em futuro proximo permitam

ay

le projetc para esta forme de consirucac
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Um engenherrc de Boston, NICHOLS (1914}, spresentou um irsbalhc partindo
des condicdes de equilibrio para um painel de laje retangular simplesmente apoiado,
onde criticcu o meétodo de Turnmer e mostrou que & soms dos momentos positivo e
negativo deverie ser (JI/8 {n3c indicando as intensidades relativas dos momentos) e

q

n
nao QI/50. No fina! de seu trabalho Nichels indicou que, para um paine! interior com

Ty



capitel circular e admitindo que a reacso sejs distribuide uniformemente em torno do

capitel, a eguagao do momento totel deveria ser
Q1 ¢y ;
M, [1 - £ J | (1.1

onde ¢ e a dimensao do capitel na diregdo de M.

13

Turner criticou violentamente o artigo “por envolver 8 meais notéavel
combinacac de sbsurdos, seja do ponto de vista logico, pratico ou teorice™. Parece
que os fatos estavem do ledo de Turner, pois embora ele tenha usadc
considersveimente menos aco que o requerido pele anslise de Nichols, suas estrutu-
ras se comportavem adequadamente, mesmo em provas de carge. Mas estaria erreds e

tecris de Nichols, quando se baseave apenas nas condicoes de equilibrio?

A snalise de Nichols estava certa, mas o método de calculo de Turner n3o
estava errado, O probiems estave na determinagac da carga, que era apenas uma
estimative e obviemente n2o importave qual dos dois deveria ser modificeds, o valer

da carga ou os fatores 1/8 ou 1/50.

O “First Joint Commttee” adotou 8 forma da formula de Nichols, € no artigs
final, publicade em 1917 [JOINT COMMITTEE ON CONCRETE AND REINFORCED
CONCRETE (19173, o momento fo1 estipulado em 85% daquele ds analise de Nichols.

A proposts de revisdo de 1917 ACI COMMITTEE ON REINFORCED
CONCRETE AND BUILDING LAWS (1917)] e & versac de 1920 do cbdigo do ACI (ACI
COMMITTEE ON REINFORCED CONCFRETE AND BUILDING LAWS (1920) adotsram

[Wa)

s - o tetel o FA i PR
pars o momento totesl & formuls empirice

M. =005 .1~ nc- (1.2

onde { € o Vac mna direcdc considerada, 1. o vé&c ne direczc perpendicular, g a cargs

por unmidade de ares e nc e o dobro ds dist8nciz do cerire do capitel ac centra de

o
D
o

gravidade do perimetro de meio capitel. O valor n foi tomadoe como 2/3 para capitel

redondc e 374 pars capitel quadrsdo.

As primeiras recomendacdes praticas apareceram nc (odige do ACI de 19D2Q,

&

gque mostra ter hevido um longe pericde no gual ¢ metodo de projeto dependia s do
juigamento individue! do engenheiro. Mesmc apos o Codige de 1920, as lsjes sem
vigas continuavam sendo um mistério pare boa parte dos profissionais da engenharia,

e eainda existiam muitos conflitcs a serem resolvidos, principalmente entre os



resultados das proves de carge e as diversas teoriass.

Em 1921 surgiu um otimo trabalho sobre analise e projetc de lajes, publicado
por WESTERGAARD e SLATER (1921). O artigs incluia ums minucioss exposicac da
teoris eléstice das places, engenhosas projecoes das soluches teoricas disponiveis
para a resolucao de prcblemas praticos e um claro estudo das implicagoes dos ensaios
ale entso reelizados. Os eutores tambem explicarem as razbes pars os bons
resultades obtidos por estruturas inadequadamente projetadas, em provas de carga:
ne maloria das vezes a carga foi splicads em slguns poucos paineis e com vajor nao
muite scims da cargs de servigo.

P

0O "Second  Joint Committee” JOINT  COMMITTEE ON  STANDARD
SPECIFICATIONS FORE CONCRETE AND REINFORCED CONCRETE (1925) sadotou
uma versac levemente modificada de equacao {(1.2), na gual néo se reconhecis capitel

retanguler
M, = 0,00Q1f1 —25) (1.3)

e com ums pequena nota de rodapé com letres mtdas, “a scoma dos momentos

negativc e positivo dada por ests equagac e sprosimadamente 72% do momentc
encontradc por analises baseadas nos principios da mecanicea; muitos testes e
experiencias em estruturass existentes tem mostradc gque as recomendacdes saqui
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estabelecidas proporcionam adequade resistencis
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de 1971, no ACI 318 —-71 [ACI COMMITTEE 2318 (1971), o metodo
f

1§—83

—~
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empiricc passcu e ser chamado de metodc direto, e no Af

[8N]

oi simplificado

de modo gue a transformacgédo do momenteo totel em momentos positivos e negativos,



psrs vaos extremos, deixou de ser feite em funcao das rigideres a {lexac e torgao
dos elementos presentes nes ligagao laje, viga (se houver), piler, e passou 8 ser feits
por meio de coeflicientes com valores fixos, apresentados em umsa tabela que leva em
conta as condigoes de apoio e a existencis ou nao de vigas, conforme pode ser visto
ne capitulo 2. A revisdo de 1986 do codigo de 1983 [ACT COMMITTEE 318 (1986); nao
siters em nada o metodo. Por fornecerem simples coeflicientes pere determinagsc dos
momentos fletores positivos e negativos, sem levar em consideracéc os detalhes de
estrutura, estes metodos sac de aplicacso limitada, impondo sc sistems uma série de

restricoes.

Pars supersr as restri¢bes do métonds emp;rxcc, os fundamentos de um novo
metedo, que partis de uma anslise elastica bidimensional de placas, foram langados em
1929 e adotado inicialmente no codigo californianc de 1933. No ACI ¢ método de
enalise elastica apareceu pela primeira vez no codigs de 1941 TACI COMMITTEE 21¢
(1945, que o adotou com base em um trebathc de DEWELL e HAMMILL (1938) que,

por sua vez, estavam alicercados no codigo californiano.

A sanalise elastica, que apresenta apenas uma tabels para distribuicgdo de
momentos e ndo considera rigidez a torcac dos elementos, foi mantida atée o ACI
31863 [ACI COMMITTEE 318 (1963)) e tem duas desvantagens principais:
primeiramente nac leve em conta a deficiencie de continuidade entre a laje e os

icagso tambem no caso de

Unidos, gue produziu ums serie de trabalhos, podendo-se destacar os de HATCHEER
et gliy (19G1), SCZEN e SIESS {19633, CURALNICH e LA FRAVGH {1683 ¢ HATCHEPR
et glin 119¢9). Como resultade desse progrems es recomendayles cdo AC] foram

revisadas, e ne Codige de 1971 [ACT COMMITTEE 318 (1971) & anzlise elastica rece-
beu ¢ nome de Método dus Porticos Eguivalentes, e unificou o calcule para todos os
sistemas de lajes em dues diregdes, com cu sem vigas enire oS apoios.

Com ealgumas revisdes e peguenas meodificagdes © mesmo procedimento,
apresentsdo no capitulo 2, foi adotadc nos codigos de 1977 (ACI COMMITTEE 318
(1977)] e de 1983 (ACI 318 —83); & revisic de 1986 do codige de 1982 néc introduz

modificacéc algums no metodo.

A principal alternativa pasra ¢ Codigo do ACl e ¢ Codigo Modelo CEER-—FIP de

.



1978, que nao fornece recomendagdes detalhadas pars o calculo a flexao de lajes sem
vigas, mas permite o uso da Teoris das Linhas de Rupture (“Yeld —Line Theory™)
tambem chemada de Teoria das Charneiras Plasticas. O primeirc esboco de 1988 do
novo Codigo Modelo CEB—FIP 1990 {CERB-FIF MODEL CODE 1990 — FIRST
PREDRAFT 1988 (1988}, recomends que o campo de momentos e 8 armadura das lsjes
sem vigas sejam determinados por enalise lineer — considers-se materieis nao [is-
surados com comportamentc elastico linear; diz que como simplificacac, o metedo dos
porticos eguivalentes pode ser utilizado, mes nac entra em detslhes scbre sua

aplicagac

& Tewriz dus¢ Linhss de Pupturs -~ 1nicialmente desenvolvids de maneirs
elementar por INGERSLEV (1921), e posteriormente de forms consistente por
JOHANSEN (1962) para quaisquer tipos de lajes, tem sido lergamente aceita em varios
paises e e uma allernativa para os casos de lajes nac retangulares, para &8s quais os
Cédigos do ACI nao d3c orientagéc, e para gs lajes sem vigss com malhe irregular de
pilares. Varias facetas do problema das linhas de rupiura tem sido estudadas por
varios autcres [WOOD (1961), LENSHOW e SCZEN (1967), KINNUNEN (1973), GOLI!
GESUND (1982}, etc.;

A NBR 6118/80 recomenda o calculo das lajes sem vigas pela Tecria das Char-
neiras Plasticas, e gquando os pilares estiverem dispostos em malha ortogonal e a
espessura de laje néc for mencr gue 12 cm nos casos de coberturas nac em balanco e
15cm nos demais casos, e permitido que se calcule pelec Metode dos Porticos

Multiplos, conforme se epresenta no item 2.2.3.

Os codiges de recomendacfes nao szo oS unicos meics de informacic para oS
projetistas, e ewistem outras literaturas schre as lajes sem vigss, & meioria
iciencias inerentes da epiica¢ac da
teoris elésiica sc concrelo armadc, o principai problems € apresentsr ot resultados
de modo gue eles possam ter uso diretc em projeto. Alguns trebelhos tem p
fazer isso [PECNOLD (197 ALLEN e DARVALL (1977), DARVALL e ALLEN (
VANDERBILT (1973), VANDEKRILT e CORLEY (1983), ELIAS (1983), MOCEHLE e
DIEBOLD (1985}, etc.' modificandc o metodo do Codige do AC! mesmc nos casos de
acdes verticais, e determinande lerguras efetivas pars cesos de analise de porticos

sob agdes horizontais.

Em uma interessante série de artigos, Brotchie (BROTCHIE (1957, 1959, 1961,

6
BROTCHIE e RUSSEL (1964) desenvolveu uma alternstivs gersl para o metodo dos



porticos equivalentes e usou o conceito de lajes sobre apoio elastico, no quel agoes
e resoes sao aplicadas separademente; esie metodo tem a vantagem de se aplicer 8

casos com arranjos nac retangulares de pilares.

Um metodo plestico, ainds pouco divulgado, e o metodo das faixas,
desenvolvido por HILLERBORG (1975) e tambem apresentsdc, com modificagoes, por
KEMP e FERNANDO (1979), PUCKETT e GUTKOWSKI] (198f) entre outros.

Com a introdu¢éo dos computadores e atualmente dos microcomputadores, o
metodo classico da teorie das placas pode ser aplicads de maneirs aproximeda, mas
com precisac satisfatoria, utilizendo-se as tecnicas das diferancas [inites, elementos
finitos e outros, com a grande vantagem de permitir & analise de sistemas de placas

com condigCes irregulares de forma, disposicac dos pilares e carregamentos.

No Brasil, s¢ nos Gltimos anos é gque as lajes sem vigas comecaram e ser
utihzedas, e mesmo assim por poucos profissioneis. Um deles e o engenheirc Antonio
Pintc Rodrigues, que segundo 8 revists A CONSTRLTCAO (1985) ja hsvis constru/ido,
desde 1978, por volta de 100 edificios onde as vigas s&oc substituidas per faixas
reforcadas de lajes. Algumas outras empresas de construcac tambem tem executado

essas lajes, mas nédc em grande numero.

Entretanto o engernheiro José Augustc Gante, tembem adeptc das estruturas
sem vigas, esta convencido de gque, em func2c das ventegens do sistema, mais cedo
ou ma:s tarde os edificios com essa modalidade estruturs! deslanchersc nc¢ pais, mas

alerta que, como tods nova evolucaoe pratice do desenvolvimento cientifico. eles deve-
nac cologuem em risco g segurence DIRIGENTE CONSTREUTOR (1387, Com isso con-
blemas gue © uso indiscriminado dessas lajes pode t{razer {printipelments guante &

estzbilidade global da construcésy, e afirmou que todss as ideérss utilizadas na pratice

precisam ser comprovades tecoricemente (A CONSTRUCAD (19855



CAPITULO 2

FLEXAO NAS LAJES SEM VIGAS

20 Introducas

2.1.1. Prelinmvinares

No projetn estrutural de edificios de concreto armsdo, a enalise deve englobar
fundementelmente & determinacac de solicitagdes e deslocamentos. As solicitegbes sao
usadass no dimensionamento da estrutura de modo que ela tenha res:istencie suficiente
guanto ac estadc limite ultimo; os deslocamentos saoc empregados para verificar se

ela nao atinge ¢ estadc limite de utilizagdc no tocante a deformacéc excessiva.

Para isso, no caso das lajes, o projetista precisa obter por meic de algum méto-
do de calcule, em funcac das acdes, a distribuicdo de momentos em cada painel, o que
possibilite determiner & espessure da laje e a armadure.

As lajes de concreto armadc sem vigas podem ser calculadas por formulas

.

empiricas, teoriz des placas elasticas delgadas [TIMOSHENKD e KRIGER (1959) e

metsdos sproximados. As formuiss empiricas surgiram juntamente com 8s |
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E possivel, porem, obter sclucdes aproximadas para esss equagac diferencial,
com & utiliza¢io das seéries de Fourier para certos tipos de placas ou por integragso
numerica (metuds das diferencas finitas), mas sdc muito trebalhosss para calculo

manual de situacdes meais complexas.

Um outrc metodo aproximadc pare o calculo das lajes, recomerndads pele ACI
318 —83 e pela NBR €118/80, e o dos porticos equivalentes cu multiplos, que trata o

sistema de lajes e pilares como composto por uma serie de porticos em duas diregdes.



Com o edvento, nos Ultimos anos, das tecnicas computscionais e 8 digsseminacéo
de computsdores e microcomputadores, graundes svancos tem ocorrido ne analise das
placas, tornando poss;vel calcular, aproximadamente, sistemas de lajes com condigoes
irregulares de forma, carregemento e espessura, com resultados sstisfatorios; entre
os metodos que, pare sua efetive aplicagao a problemas reais, requerem o emprego de
computasdores, destacam-se as proprias diferencas finitas, os elementos {initos, que se

apresents no item 2.2.5, e & anslogis de grelhss, que se encontra no item 2.2.4.

202, Objetivos
Os objetivos principais deste capitulo sao:

8) apresentar alguns dos métodos de calculo e compara-los psre varias

situs¢oes representativas;

b) como vigas de borda, balancos e dimensbes dos painéis afetam os valores

dos momentos.

Para isso serao calculados uma série de pavimentos, que sao apresentados no

item 2.3, com os seguintes métodos:

— métodc direte, proposto pelos coddigos do ACT (ACT 318—83, revisio de
1986, e versdes anterioresy);

— metode dos porticos equivalentes ou multiplos: ACI 318—83 e

i
b

o
V8]

118780 o CTEEFIP MODEL CODE 1925, no eshoco iniciai de 1988, tambem

admite ¢ uso desse metodo, mes sinds nao fornece nenhumea informacic a respesito;

2130 Fanorama

No capitulo 1 deu-se uma idéia de como os meétcdos de calculo a flexdc para
sistemas de lajes sem vigas se transformaram ac longo dos anos; neste capitulo

alguns deles serac vistos em detalhes.

29



No 1tem 2.2 spresentam-se os metodos, dando-se maior destague squeles
recomendsdos pelos codigos do ACl e pels NBR 6118/80. O item 2.3 mostra os
psvimentos estudados e no 2.4 estao 8 determinacdo do carregamento e as
caracterislicas mecanicas adotadas psra o concreto. Os resultedos, as compars¢oes, as

analises e as conclusbes foram colocedas no item 2.5.

220 Métodos de cdlcwlo analisados
2.2.1. Metodo direto

22100 Introducac

O metode direto pars a determinacac de momentos em lajes resulte daguele
que, nos codigos do ACI santeriores sc de 1971, se chamava de metodo empinco,
conforme se viu no cep'itulo primeiroc. O que se apresenta & seguir e baseado no
cbdigo ACI 318 —83, capitulo 13, e nos seus comentarios [ACI COMMITTEE 318 (1983)
— ACI 318P —83;, e tambem em MONTOY A et alii (1976).

Nesse meétodce os momentos sac determinados a partir de um mcomento tots! de
referencia, celculado para cada painel nas dues direcdes. Esse momento total de
referencis e transformado, por meio de coelicientes, em um momento de referéncis

ositive e dois negativos nas sectes central e dos apoies respectivamente; em
v 3 *

3

seguide os momentos nas segoes sao divididos entre as fasixas dos pilares e centrais
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Ate o codige de 1977 (ACI 318€—77) og coeficientes psre a distribuicao do
moments em psinéis exiremos eram obtidos s partir de rigidezr dos elementos
presentes na ligecdo laje —pilar externa, calculade a partir de um pilar equivalente,
definido no item 2.2.1.5 deste trabalho. No codige de 1983 (ACI 318 —83) os valores
dos coeficientes para paineis externos sao fixos, eliminande portanto todos os
calculos enveolvidos; os seus comerntarios [ACI COMMITTEE 318 (1983) — ACI
318R —83), entretants, apresentam tembem a versao anterior, que pode ser usada
come opcéc e gque aqui sera apresentads, pois ¢ conceito de pilar eguivalente também
e usado no métode dos porticos equivalentes e no calcule de deslocamentos trans-

versais, qu sera visto no capitulo 4. As simplificecfes introduzidas pelo

(o8
[es]



ACT] 318 -87 sa0o dades no item 2.2.1.10.

O metodo direto consiste em proced:mentos que possibilitem o determinacao de
forms simples e rapide dos esfor¢os de flexado em lajes e vigas de um painel, sem con-
siderar as dimensoes e cargas dos vaos restantes. Ele se eplice a sistemss de lojes ar-
madas em duas direcoes, tanto pars aqueles com vigas entre todos os apoios como pa-
ra 08 sem vigas; aqui serac destacadas apenss as lajes sem Vigas ou com Vigas SO nas

bordas dos psvimentos. A utilizacdo do meétodo envolve tres pessos fundamentais:
a) determinacao de um momentc totel de referencia M

bl trensformecéc do momente M, em momentos de reflerencia nepsativos nes

secoes A e ( na fece dos apoios, e positive na secac B ne meio do veo (fig. 2.1

¢) distribuicdo dos momentos positive e negativos de referencis para as faixas

de laje que contém os pilares, para as centrais e para as vigas, se houver (fig. 2.1).

- 4 -
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| linha de centro '
. PANEL A 4o painel | | faixa
] [ K \\\\\\\ N N SN N S N \ TQ —l_/z faixa !CO“’TU!
SO \ i centra!l .
2 taixa |

s T ' faixa dos
- ) g*i/Zfoixo | pilares
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B o 5

: Yz faixo
’ O\ | central .
! 3o 1 | faixa
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! ' l l a drea hachurada
fa 8 c

FIGURA 2.1. DivisZc de painéis para uso do metodc diretc 'ACI 318R —83’
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2.2.1.2. Kestricoes impostas pelo metodo

Por ser este um metodo aproximado, psra que se posss aplics-lo impoem-se

algumas restirigdes aos pavimentos (ver fig. 1.6):

8) deve haver ao menos tres vaos em cade direcao; 8 rezao pars essa
limitagao e o mailor valor dos momentos negativos em apoios interiores em estruturas

com spenas dois veos continuos;

b} os paineis devem ser retangulares, com relacso entre o V8o maior e o Vao
menor, medidos de centro 8 centro dos pilares, nac maior que 2; case contraric e laje
trobalhars essencislmente em uma direcdo, situacdc pare & qus! ¢ métode nac se
aplica;

¢) os comprimentos dos sucessivos vaos em cade direcao, medidos de centro a
centro dos pilares, nédo podem diferir em mais que 1/3 do mator vao; essa limitacéo se
relacione & possibilidade do desenvolvimento de momentos negativos em regides sem

armadura parg esse [im;

d) os pilares podem ser deslocados nc maxime 10% do vio, na direcac do

desiccamento, em rela¢ac ao eixo central dos sucessivos pilsres;

e) todas as acOes devem ser somente devidas a gravidade, e uniformemente dis-
tribuidas sobre todc ¢ paine], pois o métodc se basers em informacdes obtidas sc de

aghes gravitacionais uniformes, sendc que acdes laterais requerem analise de portico;

fl se um peinel for suportado por viges a rigidez relativa das mesmas nas

o Tevile N
duss direcoes perpendiculeres

nzo deve ser menor gue (0,0 nem meior gue 5.0, onde:

. — vao do peainel na direg2c em que o8 momentos estso sendo calculados,
medidc de centro a ceniro dos pilsres;

I. — vao do painel na direcgc perpendicular & [, medidc de centro & centreo
dos pilsres;

a — relacac entre s rigidez & flexao da vigs e & rigidez a flexac de uma
larguras da laje (sem as vigas) delimitadz pele s s dos paineis

adjacentes a cada ladc da viga; os indices 1 e 2 referem-ze as direcdes de

. e I, respectivamente:

E.I
= 2.2
o ET {

[
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2.2.1.3. Momento total de referencia para um vio

O momento total de referencia M. pars um veo ({.) deve ser determinsdo para
o carregemento totsl em uma faixs de leje de largurea [, delimitade de ceds lado de

linha de centro dos pilares pela linha central dos dois painéis sdjacentes (fig. 2.1

A scma dos valores sbsolutos do momente positivo de referencia (M ns fig.

2.1 com a medis dos momentos negstivos de referencia (M, e M, ne fig. 2.1},

M -1 }4 -~ - .
—. L 2 - Mg, néo deve ser menor que o momentc tots] de referencis M dade por
fp--qgi.l
M, = - (2.3}
¢ 8
onde
(g —q) — carga total (permanente + acidental) por unidade de area;
{. — largura da faixs (area de contribuicao da carga);
{. — comprimento do vao livre ne diregao em gue momentos estiao

oS
sendo determinados, medidc de face & face dos pilares (fig. 2.1).

Se ¢ vac considerado € em uma borda livre, o valor {. deve ser substituido

pela distancie da borda a linha de centro do painel.

O valor de . ne equagao 2.3 nac deve ser menor que (,650. , e pilares circula-

res ou poligonais devem ser tretedos como sendo guedradces de mesme area {fig. 2.20.

C.88h
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2.0.1.4. Momentos positivo € negatives de referéncia nas secoes

Os momentos de referéncia negativos, considerados ne face de pilares retan-
gulares (se¢hes A e C, fig. 2.1) ou equivalentes, e ¢ positive ne meic do vao {seczo

B, fig. 2.1}, para vaos internos e vaos extremcs, sac obtidos a partir do momentc

(€]
(8]



totnl de referencie M.

8) Vac interno: em um vao internc o momento total M, deve ser distribuido

de seguinte forma:
momento negativo (se¢des A e () .ovvenvennnnne. e M= Moo= 0,65M (2.4)

momento positivo (secds B)overiiiniinen, e reiane Ma. = 0,35M (2.5

bl Vao extremo: em um vao extremo, o momento totsl M, deve ser distribuide

Como §¢ Segue:

- 0,65 e
momentc negalive externo (Seg¢ao A)oviviiviieniinn.,. S, =10 T M., (2.6}
[
O,
( -
‘ ~ \ ) 0,28 o -
momento positivo (SeC80 Bliiviiiiiiiiiniiiiiieneniieeennnn, M.~ 0,63 — — M. (2.7)
144
O,
, : . - 5 0,10 -
momento negstive interior (se¢ac Clovvevrrviinnaninne. M- = 0,75 — R M. (2.8)
1 4=
Le

onde ©,.., rigidezr relativa entre ¢ pilar externo equivalente e a lsje (e viga, se
houver), deve ser calculado conforme o item 2.2.1.5 a seguir. A figuras 2.3 ilustra as

distribuicces do momento M, delinides em &l e b).

0,65 Mo
1+_1
o(pe
‘ Y

- 0,28 ' \ - 0,10
C,63 C.28 Mo/ ['0,75 212 1' Mo

1+ —— 1+ |
L “ pe ’L T pe

FIGURA 2.3. Momentos de referencia nas secoes (AC/ 318R—83



¢) As secoes interiores de momento negetivo devem ser calculadss pere
resistir ao mator dos dois momentos negativos de referencia determinados para vaos

que terminem em um 8poio comum.

2.2.1.5. Definicao de pilar equivalente e determinucoo de o,

Ne determinacéo de rigidez ds ligagao da leje com o pilar considera-se, alem da
flexibilidede do pilar, 8 flexibilidade a torcdo de higagso, & qual reduz & eficiencia da
ligacso na transmissao dos momentos., Obtem-se assim um “pilar eguivalente”, que
consiste das pzries superior e inferior do pijar em relscéc o laje mais elementos de
tor¢ao, cujo conceito e ilustrado pele modelo simplificade da figura 2.4. Nessa figura
AB representa os pilares inferior e superior e CD a porgao da laje (“vigs trensver-
sal”) ligada nas faces laterais do pilar. Um momento M aplicado ac longe de CD causa-
ra uma rotacac devide a torgéo da “viga transversal CD {lsje com largura ¢,)” e uma
rotagac devida a flexao dos pilares. Dessa forms, e restrigéo @ rotacac ds laje (E na
figura 2.5}, e viga se houver (F na figura 2.5), perpendiculares a AB e CD, depende
das rotascdes de AB e CD, ou sejs, da rigidez a2 torgdc de CD e da rigidez a flexao de

AE (rigidez dc pilar equivelente).

<>
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Os elementos de tor¢ao sac transversais 8 direcan em gue o8 momentos estdc

sende calculados e se estendem ste a linha de centro dos paineis adjacentes 8 cads

lado dos pilares (figs. 2.4 ¢ 2.5).
pilar

superior
§> ¢ d
A

. _-elemento de torgdo
e S (Ky)

elemento de torcao.
(Ky)

pilar

inferior

FIGURA 2.5, Pilar equivalente — pilares mais elementos de torcao [AC! 318R 83!
A relacdo entre e rigider a flexdo de um pilar equivalente extrems e & rigider
& flexdc combinada ds laje e vigs {se houver) € o fator .. calculado por:

- _ K ve (™93

R

1

e
¢
o
[o%
[
™
o
=

K.. ¢ 8 rigidez & flexso do pilar equiveiente (momento gue corres
vE 4q

ire unitariol

m

E e a3 rigider
: £

& < Imoments que correspond
de espessurs h e {

de a umr giro unitaric! da lage,
(E na figure 2.5}, deda por

4E .1, I-h \
L, = S = A 210G
N T I, =35 (2.10)

K. e a rigidez & flexéc de uma viga parslelze a I, (F na figura 2.5) chegendo
nos pilares (se néc houver, K, = 0), de momentc de inercis I, dade por

4F
_4E. L (

b, = =it

L]
"
-

et

{ad
n



A secao dm vige, pars o calculo de I, em relacac ac eixo centroidal, inclui
tembem porcées de laje de cade lsdo ds wviga, cade porgio tendo o tamenho de
projecao da slturs de vige acime ou abaixo da laje, qual for maior, mes nac maior

que 4 veres g espessurs de leje (fig. 2.6).

h,< 4h b, + 2h, < b,+ 8h |
__.______.._________-.‘

| o In
: l
A prr— -
A s ;‘1
T
\ /’ l
N /by !
~ e
~o -
! ? 3
I
i ' |

FIGURA 2.6. For¢oes de laje a serem consideradas junto com a viga [AC/ 318R —83!

a) Calculo de K.

7

Considera-se que ¢ elementc de torgéc e os pilares stuem comc molas em

serie, e assim a flexibilidade (inverso da rigidez) do pilar eguivalente deve ser

- ~ ~ g - o F S A T e ~ ] 31« - N P o 3 R S
tomsde como 8 somz des flevibilidades dos pilares supericr e inferior, meis a flevibih-
dolz do elementc de torgec

1 _ .__l__. — -1_ (>, 1%
= &1 T PER
| Tk N,
A
2NGL

K. ¢ 8 soma das rigidezes a flexac dos pilares supericr e inferior. com

. 4EN o
}‘P — _"'ht - '\5.13

(]



b) Calculo de K,

A rigidez 8 rotacéo do elemento de torcac e definida como a relacdc entre o
momento de tc>r§50 dividido pela rotacéo, quandc embos ocorrem no mesmo ponto. Na
situscac em questao, o momento e a rotagac sao distribuidos no comprimento [, , e
K, pode ser determinado & pertir des 1integracdc da curve obtide de relacéo

momento/rotacso no comprimento I, resultandc na expressao

que foi ajustads atreves de comparecles entre momentos calculedos e medidos na
universidade de de lilinois [VANDERBILT E CORLEY (1983).

Na equacac 2.14 C € o momente de inercia @ torcac dos elementos (similar ao
momentc polar de inércia pare um elemento circular sob torcaol, e para secdes trens-

versais retengulares (fig. 2.7a), € dadc pela expressac 2.15 onde, sempre, X <. y:

C = [l - 063! ]“—32 (2.15)

<

O valer de C e computado dividindo-se a secadc transversal do elemento de tor-
¢a0 em partes retangulsres isoladas (fig. 2.7b), e somendc os valores obtidos pare
cada retangulo. OUs retangulos devem ser escolhidos de modo que ¢ compriments da

e
parte dos lados em comum seje minimo; noc exemplo referente esos dois desenhos s

direite ne {igura 2.7b, entre as situactes 1 e . de umz mesma secso, ¢ deve ser

o]
@
t
o
o
)
)

ot
T
W
o]
a

.
e}
X
n
s

- S e ;- N -+ - T s S it
GG Distrituicao dos momentes positice ¢ negatives ne falra dos pliares

™Y
OUs momentos positive e negetives de referencia serao distribuidos na porgao
da laje contide na faixe dos pilares, como se segue.

3

a} Momenic negstive interno

4 faixe dos pilares deve resistir as seguintes porcentagens do momento
negative internc de referencia (M., equacfes 2.4 e 2.8), devendo-se fazer interpols-
1 N

¢ec linear entre os velores de tebels 2.1, sendo o, dado pele equagso I.2.
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TABELA &

1. Porcentagem de M.

(o, 1 /1) =0 75 75 75
(o, 1/1) 2 1,0 90 75 45

—-r.v- —

¢ resistido pela faixa dos pilares 'AC/ 318 83,

[
-2t —h A
2] 'b *zh'gb tBh
— ! s = s > :f‘ 3 r“j{ h
!,/ ,’// A "/ / — r—o
s ‘ / h
! ; !
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e ; e — S— e

a) Secoes transversais de elementos de tor¢ao

[N
Yy
1
6y !

Pt

Ye

C deve ser calculodo, como abaixo,

para o0 €asc 1

c =ap.7 ~ 0,635 X"y} {1 — 0,63
L Y

k,
23

o
[S———'

b) Exempios para calcuio da constante C

FIGL/RA 2.7. Sectes t

transversais de elementos de torcao e

exemplos para calculo da constante C [ACI 318R —83



b) Momento negativo externo

A faixs dos pilares deve resistir as porcentegens do momento negetivo
externo de referencia (M ., equagoes 2.4 e 2.6) dadss na tabele 2.2, devendo-se fazer
interpolacdo linear entre os valores. Na tabels £, e & relegao entre & rigider a
tor¢ao de vige de borda (se houver) perpendiculer a direcac em que os momentos
estec sendo celculados, e a rigidez a flexao de leje com largura igual ao vao de viga,

medide de centro a centro dos pilares, sendo dede por:

Nesta expressac o modulo de deformacgso transversal do concreto foi tomado como
E .72, considerande o coeficiente de Poisson 4 nulo psra lajes de concrete (CORLEY

e JIESA (18701 .

TABELA 2.2. Forcentagem de M, na faixa dos pilares 'AC/ 318 —83;

L./ 0,5 1,0 2.0
B, =0 100 100 100
o L/ =0
B.225 75 75 75
B8, =0 100 100 100
o b/t =10
B, 2.5 90 75 45
Quandc os apoios consistem de pilares ou peredes gue se estendem por ume
P P

distancis igua!l cu maior gue 374 do vac de comprimento {. useds no calculo de M

¢} Momento positivo

£

A faixe dos pilares deve resistir as

2]

eguinties porcentagens do momento
positive de referenciz (M equacdes 2.5 e ) dadas ns tabele 2.3, devendo ser

feitas interpolacdes linesres entre os valores.



TABELA 2.3. Forcentagem de M, na falxa dos pilares [AC/ 318 83,

B 05 | 10| 20
oL/ =0| 6 60 60

- S JR—

9p 25 45

PRV AT

}

-

A0 Distribuicao dos momentos positico e negativos nas failras coutrais

poress dos momentos posittive e regatives de referencie nac resistids

o

pela faixa dos pilares deve ser proporcionalmente distribuide pare s corresponente

mels faixa central.

ti Cads faixs centrel deve resistir a soma dos momentos distribuidos para

cada uma de suas mesa faixes.

¢} A feixe centrel adjaecente e parslels 8 uma borde apoiada em parede deve
resistir ao dobro do momento transmitide a meis faixa central correspondente a

primeira linhe de pilares interiores.

208 Alomentos de referencia nos pilores

Pileres externcs e internos e paredes ligedos moncliticamente com a laje

2.7

devem resistir eos momentos ceuszdos pelas acles nss lejes. A equacizo 2.17 diz

P S PR o Y P RS B S o P T P [ . 1 oy -
€ Oois VeDs oanselulivaoy dyerentes, com Cargs permesnente totlal msis mets-

de de auidenie! aplicade nc vEo maler e sC & permanenie nc menor; desse modc os

=
4
(4]
i)
n
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»
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3
[
3
(4
o
pot
o
(e}
&
o)
&
3
[}
o

piiares internos, supericr e inferior a laje, deve

M= — —— (2.17)

Em pilares externos o momento fietor sera igual ac momentc negativo externo

de referencie calculado para ¢ vie correspondente.



2.2.1.9. Indicacoes para carga acidentol alternada

Em um pavimento qualquer, se os pilares forem bastsnte rigxdos\, cargas aciden-
teis atusndo alternadamente nos paineis terdo pouca influencia nos momentos maxi-
mos, que serdc proximos daqueles obtidos com carregaments total (permanente — aci-
dental) em todos os paineis. Se, por outro lado, os pileres forem pouco rigzdos, e @
carge scidental representar ums parcela significative das cargs tolal, a aliernancia de

acidents! alterars os momentos maximos, diminuindo os negativog e gsumentandoe os

positivos,

Em slgumas situacles a possibilidade de alternancia de carge acidental deve

ser levade em conte, e o ACI 31883, baseado no trabatho de JIRSA et alnn (1969,

oy

estabelece que o momentc positivo de referencis em um vao deve ser sumentado
guandc a relacae (B,) entre e carga permanente e 8 acidental for menor que 2, da

seguinte maneira:

a) a soma das rigidezes & flexao das partes superior e inferior do pilar deve
ser tal que o, (rigidez relative dos pilares} da equsc¢dc 2.18 nac seja menor que
o de tebeiz 2.4, culos valcres forem determinedos de modso a impedir gque o

oM

momentos positivo de referenciz tenhe ecréscimo maior que 33%:

by se o for mencr gue o
paincis suporiedos por eszes rpileres, devem ser muitiphicados pelu coe

determinadc por

v
N
vL



TABELA 2.4. Valores de o, ., [AC/ 31883

RKigidez relative da vige

B, ~g/q 11, 0 0,5 | 1,0 [ 2,0 | 4,0
r.rmn o B
2,0 10,5 8 2,0] o 0 0
i 0,5 0,6 0 T R
0,8 0,7 0 0 )
1,0 1,0 , 7 0, 0 0
1,25 , 0, 0 0
2,0 , 0, 0 ) 0

S Sy ——

-

o
o Ll
WD wirs oo
fen)

<
e S N R S ) B e e e B e
—OoOCcC oo oo OO R
[}
o

0,5 1 0, ,2 0 0
1,25 , 1, .5 0 0
2,0 , 9 1,6 , 8 0,3 0
0,5 , 8 0,5 , 1 0 0
0,8 .0 0,9 ,3 0 0

0,33 1,0 ,3 0,9 .4 0 0
1,25 , 8 1,5 , 8 0,2 0
2,0 3,0 2,6 ,2 0,5 0,3

2.2.1.10. Simplificac¢des introduzidas pelo ACT 318 —-83

O ACI 318—83 apresents uma versac simplificade do metodo direto, onde a
principe! mudan¢e introduzida € na determinagéc dos momentos de referencis
positivos € negativos em um vac extremoc, com grande simplificagéc nos cé

o8 positivo e negativos de referenciz em um vao extremo

As expressbes dadas nos codigos anteriores para @ disiribuicdo do momenic
£, 27 e 2.8 gue erzm fungho das

substituidas peios coeficientes de tabeia 2.5, o que
elimine todos os calculos para a determinacao da rigidez do pilar eguivalente.

Os coeficientes das colunas 1 e 5 (tab. 2.5) pars bordass exteriores simples-

mente apoiadas e tolelmente engestades, sac baseados nas expressdes originais de o,.,

~

gue se encontram no item 2.2.1.5, para distribui¢go de momentos, com o,

)
»
—

o]
[w
[)]
V)

]
o

t
3

o e infinite respectivamente.

Os coeflicientes dos momenios pare as outras situacdes feoram estabelecidos

pels snalise de diverscs sistemas de lajes, com diferentes geometrias e condicdes de

£
)



apoio, usando o metodo dos pérticos equivalentes, apresentado no 1tem 2.2.2, que

transforma o sistemes tridimensional em uma série de porticos bidimensionais.

Finalmente todos os coeficientes foram ajustedos de modo que e soma dos

valores absolutos do momento positive com a media dos negstivos fosse igusl & M.

A figura 2.8 ilustre 8 distribuicBo do momento tote]l de referencia em

momentos negalivos e positivo em um vaoc extremc e um interns, com e sem vigas de

borda. O vao extremo e referente ao caso de laje sem vigas entre pilares interiores.

TABELA 2.5. Coeficientes para distribuicac de momentos

ACI 31883

1 : 3 4 5
Borda _ Laje sem vigas entre
egterxor Laqe com pilares intericres
simples- viges Borda
mente entre os Sem viga Com viga extericr
apoiads pilares de bords de borda engastadsa
Maomentc
interior 0,75 0,70 0,70 0,70 0,65
negativo
Momento 0,63 0,57 0,52 0,50 0,35
positivo
Momento
exterior 0 0,16 0,26 0,30 0,65
negativo

0,26 M

a) sem viga de borda

0,30 M, |

\0,50 M,

o
3
&
o
o
»
&

\ 0,35 M,

b) com viga de borga

FIGURA 2.8. Distribuicac do momento total de referéncia M.



b) Momentos de referencia nos pilares

A expressao que determina o momentc s ser resistide pelos pilares internos

tambem passou e ser independente de o,,, e e deds por
M = 0,07{ig +0,5q 1.8 — g lLill))] (2.20)

onde g/, I’ e [/ referem-se 8o menor dos dois vaos sdjscentes a0 pilar consideredo.

Em pilares externos o momento fletor sera, como no caso anterior, 1gusl ao

moments negativo externo de referencis, calculade para o véo correspondente.

2.2.2. Mcrodo dos porticos equivalentes

Y D

2.2.2.1. Introducao

Nos primeiros codigos do ACI, o meétodo empirico para o calculo de lajes era o
unico permitide, e so para lajes com dimensdes similares aguelas que tinham side
construidas no inicio do século. Era portanto necesséric um novo meétodo de analise
para lsjes com diferentes dimensoes, formas e carregamentos daguelas para as qusis

o métods empirico ers aplicavel. Conforme js dite no primeiro capitulo, p

I
-
[8%
[¢,]
c

e}
8]
3
()]
-

—t

10
31&-—

essas limitecdes foi lancado um metodo que s partir de 1971, no AC

¢ nome de metodo dos porticos eguivalentes.

C metode dog porticos eguivaientes consiste em representar ums estruturs de
le jes, pilares e vigss (se hcuver) atraves de ume serie de poriicos — porticos
equivalerntes -— tomados nes duas direcdes dos plenos ortogonais as bordas da laje.

Considera-se que os porticos correspondentes & ceda direcZo recebem & totzlidade da

cargs nas lejes, e cade um deles e ent3s calculedc pare as agdes verticais contida

n

em sus srea de influéncia, agindc no seu planc. Esses podrticos devem ser centrados
nas linhas que unem os centros dos pilares e ter largurs delimitads pelas linhes

centrais dos paineis adjacentes.

A aplicacae dc método a estrutura esquematizades na figura 2.9a, reguer o
calculo separado de seis porticos eguivalenties, tres em uma direcdo e trés na outra
{fig. 2.9t e 2.9¢), obtidos do corte das estruture por planos verticais no meio dos

vaos; posteriormente e feita a superposi¢ao dos resultades.

L
(¥a)



Os momentos determinados séc utilizados ne sequencia do projeto. Deve-se
entretento estsr atento pare a forge axiel nos pilares, pois 8 cargs aplicads no psvi-
mento for considerada duas vezes na analise dos porticos (ums vez em cada direcao);
recomenda-se por isso que 8 medie das forgas obtides em um piler pertencente 8 doix

porticos distintos, seja dividide por dois (VANDERBILT e CORLEY (1983)].

PLANOCS DE CORTE

............ DIREGAD X
........ DIRECAD ¥

Q) PAVIMENTO COMPL ETO

LT

b} PORTICOS PARALELOS A DIREGAC Y

C)PORTICOS PARALELOS
r::::;} ] A DIREGAD x

FIGURA 2.8. Divisac de um pavimentc em pérticos paralelos as direcdes x € v

2.2.2.2. Consideracoes sobrc os porticos equivalentes

No caso de acdes gravitacionais somente, pade-se admitir cada portico come
apenas de um piso, com as extremidades dos pilares engastsdas nos pavimentos
superior e inferior. As areas hachuradas na figura 2.10 representam um pértico inter-
nce e um extremo, ambos traensversais ao edificic. Cads portico equivealente e

composto de tres partes:
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FIGURA 2.1@. Porticos equivalentes
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o) a faixa de laje horizontal, incluindo vigas se existirem, ns direcao em que

ox momentos estao sendo celculados;
b) os pilares, ou outros apoios verticsis, acime e abaixo da laje;

¢) elementos da estrutura que possibilitem a transferencia de momentos entre

as partes horizontel e vertical.

Se os elementos verticais forem psredes que abrangem toda a lsrgure ds faixa
de laje, como na figura 2.11a, & ligacdo e cem por cento efetiva ns transferencia dos
momentos entre a laje e a parede, e o pirtico equivalente pode ser trateds como um
portice plano convencional; no outro extremo, se o spoio for um piler ligede a feixa
de laje apenss ne largure ¢., como mostre s figura 2.11¢, & cepacidade de conexao

em trensferir os mementos € bastante pequena.

Para os casos intermediarios, conforme a figurs 2.11 b, a eficacia da ligacdo na
trensmissao dos momentos € parcial, e sue flexibilidade deve ser considerada na
analise do pértico equivelente pera acOes gravitacionais. Isso e feito admitindo-se os
pilares, ou apoios, vinculedos & laje (e viga, se houver) straves de elementos de tor-
céo, transversais & direcac em que os momentos estido sendo calculados; a rigidez da
ligecdo e determinada considerando a rigidez desses elementos mais a dos pileres
superior e inferior — rigidez do pilar equivalente, cujs definicdo e calculo se

S5

encontram no item [.2.1.5. No cesc de ecbes laterais, procedimente correspondente

pode ser adotado, conforme se mostra no capitulo 5.

—

%

Q) PAREDE MONOLITICA

C) PILAR APENAS

FIGURA 2.11. Modelos de iligacCes para transferéncia de momentos (AC! 318R —83!



Se o painel contiver ume vigs ns direcao em que os momentos estdo sendo
calculados, o vslor dea rigidez do elemento de tor¢éo kK, determinado segundo
2.2.1.5b e que e utilizado na determinegdo da rigidez do pilar equivalente, deve ser
aumentsdo, devidoc & presenga ds viga, pare K, dade por (essa corre¢dc nao e

necessaria no metodo direto):
Ky = K3 (2.21)

onde:

I, € o momento de inercia de porcao de laje de largura . (expressao 2.10)
sem considerar a vige (fig. 2.12a);

e o momentc de inerciz de secdo composts pelas laje, de largure ., mais

i pe

7
8 vigs, tantc & porcao acima quanto absixo da laje (g, 2.12b).

Os momentos de inercie das lajes, vigas e pilares devem ser determinados para
8 area tota! da se¢@o trensversal, e variacdes de secOes ao longe das pecas precisam
ser consideradas. No caso de pilares com capitéis considera-se que o mcmento de

inércia varie linearmente desde a base dc capitel até a face inferior da la je.

G WL L

h i '!h

s
T
, o, ! 3
I ; "‘—"'l f
; Al N ;
0) SECAC PARA CALCULO DE I, b) secdo para cAicuLo DE I,y

FIGURA 2.12. Exemplo de secCes transversais para calculo de 1, e 1,,

O cédige do ACI recomenda que o momento de inércia da laje (e viga se
hcuveri deve ser aumentedo na regiac que vai ds face do pilar {ou capitel) ate ¢ cen-
tro do piler, dividinde-o pelo fator (1 —c./1.}; nos calculcs efetuados pare compa-

racédo entre os metodos essa pratica foi adotade inicialmente mas loge abandonada,



pois os valores dos momentos foram prsticamente igueis sos provenientes da
considers¢aso dc berras com rigidez constante; tambem esse procedimento leva a uma
complicagéo do calculo, e € um refinamento que nao condiz com o csrater aproximado

e pratico do método, com o que concordam tambem MONTOY A et el (1976).

O metodo de calcule do portico nao e defimdo pelo ACI, podendo ser

empregsdo qualguer um, de forms manual cu por meio de computador.

2.2.2.2. Carregamento

v

Fara a distribuicdc do carregamento nos parneis devem ser consideradas as

seguintes situacodes:

a) se a carge acidental nac for maior que 3/4 da permanente, pode-se admitir
que os maximos momentos de referencis ocorrem com carge total em todos os painéis;

b) nos demais casos deve-se considerar duss hipoteses:

— que o maximc momento positivo de referencie em um painel ocorre com 3/4

de carga scidental stusndo no painel (painel A, fig. 2.13a) € em paineis alternados,

alem da carga permanente em todos eles;

— gue © maximoc momentc negative de referéncia em um apoio ocorre com 3/4
da carge acidental stuasndc apenas ncs painéis adjecentes ac considerado (painel A,

fig. 2.13b), alem da cargs permanente em todos eles;

¢! nac se pode tomer momentos de referéncia, determinados pare as situacgdes

N
\
N

. 9
/] A
A V.
O) MOMENTO POSITIVO b) MOMENTO REGATIVO

FIGURA 2.13. Distribuicao de 3.4 da carga acidental nos painéis para
determinacac dos momentos maximos de referéncia em um paine!

S0



2.2.04. Momentos de referencia

[im relacgo sos momentos de referencie nas secOes, obtidos da enslise dos

porticos, e importante observer ainda que:

8} em apoios interiores, a secao critica para os momentos negativos de refe-
rencie (nss faixas dos pilares e centrais) deve ser tomada na fsce do aporo, mas nao
distente meis que 0,1751, do centro do piler; apoios circulares ou poligonais devem

ser tratados como quasdrsdos de mesma area;

b) os sistemas de lajes que atendam as limitacGes do metodo direto, qusndo cal-
ulados pelo metodo dos porticos equivalentes, podem ter os momentos resultantes
reduzidos em proporgao ta) que a some dos valores sbsclutos do momento positive
com a media dos momentos negativos em um painel nao exceda o valor M. obtido ds
equacac J.3;

¢} o8 momentos positivos e negativos nas segdes criticss, obtidos do calculo
de cade portico, devem ser distribuidos pera as faixas dos pilares, vigas e faixas cen-
trais do mesmo mode que no meétodo direto (com os mesmos coeficientes); no cass de
vigas entre todos os pilares, a rigidez relstiva das vigas nas duss direcdes

perpendiculares, dada pela eguacac 2.1, tambem nac deve ser menor que 0,0 nem

maior gque 5,0

Srniing gue as {3 )ex gpsizdas SoLre piiares
e 9} + X

3. - o~ A loAdoas o £ s oy ey - Ta ~ne
devem ser calculades a flexao como placas

postos em filas ortoponais e @ espessura da
lajes de cobertura naduc em balango), e

o laje — pilares come portices multi-
plos, admitindo-se a laje divididea em duas séries ortogonais de porticos e consi-

derando-se no caiculo de cada série o tots] das carges.

A distribuicao dos momentos, com os paineis divididos em qusatro faixas 1guais

€ os cantos correspondendo eos pileres (Tig. 2.14), sera feits de seguinte maneira:

h



45% dos momentos positivos pare as duass faixas internss;
27,5% dos momentos positivos para ceda ume das faixes externas;
- 25% dos momentos negstivos pare as duas feixss internas;

37,5% dos momentos negativos para ceda uma das feixas externas.

O« coeficientes de distribuiceo dos momentos sac fixes, nac variando em
funyén de relsgao entre as dimensCes dos vaos do painel e de posicsr do spoio

{externs ou Interno).

. T m
3_ | B8
FAIXA EXTERNA Ya
P e —— e o = ——
FAXA INTERNA 7
[ —————————————————— — . o
FAIXA INTERNA /4
k—- ————————————————— ——
; $q
i
)

i FAIXA EXTERNA :
e | S
H =

1

FIGURA 2.14, Divisgo do paine! conforme a NBR 6118.78¢

esso nas muito difundids enire os prosetisies de estruturses e ¢ gue

nominado ANSEF — Analise de Sistemas Estruturais Reticulados, desen-

ESC - USP.

joneiramente usadc em computadores por LIGHTFOOT e SAWERGD (1959, o
processc consiste em substituir ume plece por ume melhs eguivalente

vigas {grelha analogal.

{81

v



As cargas distribuidas se dividem entre as vigss de acordo com s area de
influencis de cada uma; nao cause diferenge admitir uniformemente cerregadas spenss
as viges em ume diregdo, com e cargs totsl. Cargas concentradas que nado possem ser
consideradas como distribuidas devem ser aplicadas diretemente as vigas ou aos nos,
adequando-se & malha. As rigidezes 8 torgao e flexdc de place nas duss direcdes sao
tratsdes na analise como concentrades nas vigas longitudines e trensversers do

reticulado equivalente.

FIGURA 2.15. Placa e grelha aniloga
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nes sprovimado, em rezao das diferencas ceracteristicas dos dois tipos de esiruturas,

U
mas se cuidados forem tomados ne defimicac da malha e se as barras forem conferi-

das propriedades sadequadss, os dois sistemas se comportarac de modo bastante

3
oW

proxime nas situagSes ususiS de malhas uniformes.

2.2.4.1. Definicco da malka

Em razzo de variedade de formeas, dimensdes e condicdes de spoio da place



original, e dificil estabelecer regras rigidas pare 8 definicac de malhe meis sdequada
do reticulado equivalente; entretanto as regras abaixo, contidas em HAMBLY (1976¢) e

TAKEYA et alnh (1985) devem ser seguidas e adeptadas & cada situscao de projeto:

8) procurar colocar vigas do reticulado em posichbes pre-determinadas pelo
projeto tais como em linhas de apoio, a¢o longo de vigss de borde ou de outras que

existirem, que conienham uma acadc especifics, etc

b) para piacas isotropas, cada barrs deve ter uma lergurs no maximo igual a

1/4 do vao transversal so seu eixo:

c) pars plecas ortotropas, na direcdo da menor inércia, deve-se considerar s

largura das barras nc maximo iguel @ 40% do vac transversal so seu eixo;

d} gquantc menores forem e largurs e o comprimento das barras, e portantc
mais densa a malhe, melhores serao os reszultados; eniretento, essa melhors cessa

guandc a Jargura das barras for menor que J ou 3 vezes s espessurs de placs;

e} para as por¢des em balancc das lajes € necessério se colocsr pelc menos

duas barras transversais 8o Seu vao;

fi deve-se sempre cclocar uma bsrra nc conterno livre de placa, cuje largure
pare o célculo do momento de inércia & torcido deve ser diminuida de 0,3h, pois é
nessa distancia, a pertir da bcrde que, aproximademente, & forcs cortante vertical,
resulitante das tensdes verticais de cisalhamento devidas & torcac, atua; L € & altura

de placs nessa regiac ifig. 2,16}

G,3n ~<' y EiXC DA BARRA /E%XO DA BARRA "EZXC DA BARRA
T T T T
h, e ot e e L .y
N i ! i 7
b. < P2
1 2

g} junto as regides de grande concentragéo de esforcos, tais como &poios ou
cargas concentradss, € recomendavel que s largura das barrgs nac seja superior a 2

ocu 4 vezes a espessura da place;

th
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h) orificios ns laje cujs maior dimensaoc nso exceds 8 3h nado precisam ser

considerados, 8 ndo ser que estejam muitc proximos dos pilares;

1) aberturas de grande tamanhc ne lasje devem ser tratadss como borda livre,

valendo as recomendagoes anteriores;

j) os espacamentos das barras em cads uma das direcOes nan devem ser muito

diferentes, pars permitir ume distribuicac uniforme de cargas.

2.2.4.2. Fropriedades geometricas das barras

Ne utilizacac do process: de analogis de grelhas, para o célcule das
estruturas em lajes sem vigas, as sepuintes propriedades geometricas dos elementos

devem ser consideradas, também conforme Hambiy e Takeys:

8) ¢ momento de inercis a flexzo dos elementos longitudingls e transversais e
cslculade considerando que ceda um representa uma lergura b de lsje igual a
distancis entre os centros dos véos adjacenties ac elementc (b. e b. na fig. 2. 1€}

assim,

H bh‘ Bl ’)",-‘)

et et~

b; ¢ moments de inércia & torcas, por unidede de largurs de ums placs

isotrope e dado por

y
|
|
t
'

€ pare ums vigs &o° reliculadc gue reprezsnta ums lergura b de lage.

e sendo esse valor o dobro do momentc de ineércie, toma-se C = 21 pars as vigas do
reticulado;

¢! o momento de inerciz e torcdo por umdade de largure de ums piaca

ortétrope deve ser igual nes duas direcles, e pcrtantc tambem pars as barras de

gretha eguivaiente [HAMBLY (1974}, e pode ser tomade como

h
(9]



¢ = 2\“;1, (2.25)

onde:
I. - momento de inercia, por umidade de largura, das barras ns direczs x;

I, — momento de inercie, por unidede de largure, das barras na direcar y;

e, dessa forma,
C, = b,c pera barras parzlielss ao eixo x;
C, = b.c para barras parelelas ao eixc y;
b, — largure des barres paralelas ac eivo v,

b, ~ largura das barras parsielas a¢ eixo x:
. + ,

no caso des barras junto ao contorno livre de placa deve-se considerar s largure de
calculo igual @ b — (,3h, e entao
¢, = (b, —0,3h:ic para borda pesralela ac eixo x;

C, =i{b. —0,3h'c para bords paralels ac eixo y.

Ny

2.2.5. Mctodo dos elementos finites

A analise de uma estrutura guslguer pe

¢80 de equacdes diferencizis 8 derivsdas parciais que s& € possivel pare casos

simples.

tornados

elementos finites — de formss guszisquer (& figurs 2.17 represenis umez place
subdividide en elementos retaznguleres!, pzra oS gusis se esilabeiecem

esforces e deslocamentos em um cerle numerc éde  pontos (nos), gerelmenie no

centorne do elements, resuitands num sisteme de equaches linesres,

Esse sistema de equacOes pode entéc ser resoclvide com a correta consideragan
das condicdes de contorng, resultande nos desiocamentos procuradoes. Os deslocamen-
tos em pontos internos aos elementos ficam determinados enclusivemente em fungéc
dos deslocamentos nodais

e estrut
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O metcdo se aplica 8 diversos tipos
desde as mais simples ate squelas de formas variadas (nesse casc e asconselhéve! o

uso de elementos finitos triengulares, que se adaptem melhor ac contorns de placas

[Wal
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nac retengulsres) e com distintas condighes de spoio.

elemento

e

no

FIGURA 2.17. Subdivisac da placa — metodo dos elementos finitos

n

No caso das placas e possivel calcular os esforcos solicitanties e as tensdes em
varios pontos da estrutura, a8 partir dos deslocamentos, atraves de relscles pre-

stica

[4\RY
w0

estabelecidas pela teoriz das placas el . Neste trabalhc, para saplicaczo do
metode, foi utilizado um programa computecions) gue emprega elementos triengulares

de 18 graus de liberdade (T —18), e & apresentadc em PAIVA (1980).

de serem enccntradss em edificios correntes com esiruturs de concrete armad':u

foram estudados.

A delinicac dos pavimentos procurou atender as restricdes impostas pela
NER €118/80, pelo ACI 318—83 para aplicacic de metsde direte de calculo, e cutras
resultantes de experiencis de projetistas com esse tipo de estrutura TAKFEYA et alii

— pileres: sac todos alinhades, formendc psinéis de lajer retangulares
(&6m » 4m, com relaggc entre o lade mezior e ¢ menor igual a 1,5 ou gquadrados

dm > 4m)y

h



balangos: todos tem vao de 1,5 m sendo, portanto, 8 relecac entre o vao do
balanco e ¢ vao internc do painel (1) na dire¢ac perpendicular sc balango igusl e

0,375 para { =~ dm e 0,25 para |l = 6 m;

- espessurs  das  lajes: todss s8s  lejes tem espessurs de 15c¢m,

independentementie do tamanho dos paineis;

— vaos consecutivos: 08 vaos em uma mesme direcac tem todos & mesms

dimensao;

— numerc de paineis consecutivos em uma direcao: em cada uma das direcdes

exictem nn minimo tres psineis,

[ recomendavel ainde que as lajes sem vigss tenham todos os psinels com
cergas da mesme ordem de grandeza, pars nao ocorrerem grandes assimetrias de
carregamentos que provoguem altos momentos a serem transferides das lajes para os
pilares; em todos os cescs sanslisados foi considerado um carregemento uniforme

sobre todos os painéis, determinado no item 2.4.1,

E também recomendavel o usc de wvigas de borde, para evitar deslocamentos
trensversais inaceitaveis nas bordas de painéis externos, e para proporcionar
condi¢oes adequedas de resistéencia as a¢bes laterais. Nos casos sem balancos é
recomendavel que essas vigas sejam invertidas, o que mantém as vantagens de se ter
um teto lisc.

Na escolha das secDes transversesis das vigas foram adotadss dimensbes uUnicas
para todas aquelas de uma dads linhs de pilares, de forme a simplificar as operagles
Crmes e aprovertar mellicr o¢ meleriars; edotsu-se

tambem largura fixe de 20 cm, pare compatibilizacdc com elvenasrias quendo for o

Foram entac definidos e analisados os seguinte pisos:

ar p1so Al — composto de doze painéis retangulares (6 m - 4 m), sendc quetre
na direcao maicr e tres na menor, apoiados diretamenle sobre os pilares — figura
218;

b) piss AV1 — identico ao anterior mas com vigas de borde invertidas entire



todos os pilares externos — figura 2.19;

¢) piso A2 — composto tembem de doze paineis retangulares (6m ~ 4 m) mas

com balsncos de 1,5 m em todo o contorno do pavimentc — figura 2.20;

d) pisc AV2 — comc A2 mas com vigas nas bordas, entre todos os pilares

externos - Nigurs 2.21;

e} piso Bl — semelhante a0 Al mes composto de painéis quadrados
(4m - 4m), com quatro em ums dire¢do e tres ns outrs — figura 2.22;

Iy pise BVI — come Bl mas com viges invertidas nas bordas, entre todos os

BN

pilarev externcs — figure 2.03;

~— como Bl mas com balencos de 1,5m em todo contorne — figurs

YA
AR

hipise BV2 — como B2 mas com wvigss de bords entre todos os pilares

externos — figure 2.25.

Resumindo, os pisos tipc A tem paineéis retangulares (4m > 6m) e os tipo B
tem painéis quadradeos (4m > 4m); os numeros 1 ou 2 indicam pISOS Sem ou com

balancos respectivamente, e a letra \ refere-se aos casos com vigas de borda.
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Negte 1tem serac considerazdas es s{nes gue CompLras O Csrregaments stusznile

sobre os psvimentos em estudc, € os valcres das carascteristicas mecanicas do

A28

2.4.1. Acdces

Ne calculc dos painéis foi utilizade o carregamento descrito sbaixo, de acordc

cemperacao de resultades.

o
(a)



24.1.1. Cargas permanentes

a) piso: adotou-se o velor umico de 0,40 kN/m’, que nclur camade de

regularizacdo se necessario;
b) revestimentc do teto: admitiu-se tetos de concretlo aparente;

¢) peso proprio ds laje: com 8 espessura de 15c¢m adotads pars a laje e

v

concreto de peso especihcc: de 25 kN/m’, acarrets uma carge de 3,75 kN /m";

d) paredes: considerandc paredes com 2,65m de pe-direito, executadas com
blocos eparenies de cimento de 20¢m - 40cm » 15c¢m sendo a alturs 15 cm (peso de
cade bloco igual a 120N e consumo de 11,9 umdsdes por m° de parede), chega-se 8o
valor de 3,96 kN pcr metrc linesr de parede, ja incluida a argamasss de assentamento;
de acordo com a NBR 6120/80, quandc as paredes nac tem posi¢oes definidas, deve-se
considerar uma carga uniformemente distribuida por metro gquadradc naoc inferior a

um tergc do peso por metro linesr de parede pronta, ¢ gque aqui significe uma carga

de 1,32 kN/m" sobre a laje.

2.4.1.2. Cargas acidentais

A NBR €6120/80 recomenda pars os casos de edificios residenciais ume carga

acidenta) de 1,5 kN/m" paraz dormitorics, salas, copa, cozinha e banheiros, e 2,0 kN/m’

para despensa, area de servige e lavenderia; adotuu-se agui © velor unico de

B4

1,5 kN/m° por ser a area dos comodos onde se exige 2,0 kN/m™ muitc mensr que ss

demsiz e para se menter & uniformidade do carregamento.

— piSC ..... et r e rearaeana e ceeres ettt rerrnt e aaantaeiaaaas 0,40 kN /m"
-— pesc proprio da jaje ..e...... UTUTTR e e 375 kN /m
— pesc de paredeS....v..o.e... ettt r e n et vt reae e enianieanenenees 1,32 KN /m”
e CBTEA BCIARNTAL tiittiii et et e it ee v er et aene oevereererneneees 1,50 KN /m”
R =1 £ 1 B S S PPN veeean e rreeerenaeareeane . 697 kN/m-

o
SN



I.ssa carga tembem e representstive pars edificios comerciais, hospitalares ou
similares. Neles e poss;vel utilizer divisoriss de madeirs ou semelhantes, que resulls
num peso aproximado de 0,50 kN por metro linear pare o© pe —-direito de 2,65m,
acarretando sobre a laje ume cargs uniformemente distribuida que pode ser tomads
como 0,20 kN/m‘; com esse reducdc na carga permanente, & cargs acidental pode ser
elevada para um velor em tornc de 2,50 kEN/m', o que setisfez » NBR 6120/80 ns

maioria dos casos.

2.4.2. Caracteristicas mecanicas do conereto

Para que os desiocamentos transversais des lajes obtidos analiticamente
fossem rszoavelmente proximos dos deslocamentos reasis, uscu-se o ertificio de
redurir, para efertos de célcule, as caracteristicas mecanicas do concrete TAKEYA
et aln (1955). Issc se recomenda porque & ocorrencia ds fissuracac e dos fenomenos
ds retracéc e deformscidc lents torna muito dificil » obtencac exata das flechas,
coenforme se mostra no capitulo 4. Para considerar esses fenomenos pode-sg utilizer
para o concreto modulos de deformacso longitudinal (E.) em funcado da resistencis
caracteristica do concreto a compressaoc (f ) segundc 2 tabela 2.6. Esses valores sao
proximos dos recomendados por MONTOYA et alnn (1970}, gue apresenta ums
expressac onde o moduic de deformacdc e determinadc em funcéo de resisténcia
media do concretc e do grau higrometrice do ambiente, distinguindo climas Gmidos,

medios e seco

73]

(0

TOAI T ¢ Lo ; ¢ o~ ; P - - [ X : -~ AN
TAEELA 2.6, Moducs de deformacao ficticics do concretc TAKE YA et ali {19235

f {(WFa)i E {(GFa}

15 14,0
18 16,6
20 17,5

Para regides com umidade relative do sr muitc baive, os vealores de E. da

tabele 2.6 devem ser multiplicados por 0,75,



Pars u determinacao do module de deformacac transversal recomenda-se adotar

¢ relagao
G.o=0,15E.

aqui empregads e que leva em conts, de maneira aproximada, o efeito da fissuracac

ds laje como um todo (TAELEYA et aln (1985).

Nos calculos utilizou-se psra resistencis caracteristica 8 compressdc do con-
creto f_, = 15MPa; portanto, E. = 140GPs e G. = 2,1 GPa peara splicacac do meétodo

dc enalopis de grelhes nas comperacoes do item 2.5.3.

2.5, Comparacoes, analises, conclusics

2.5.1. Comparacao do metodo analogia de grelhas com a sclucio aproximada
da equacao diferencial das placas elasticas
A finaslidade deste item € verificar se a snalise de uma estruturs
bidimensional plana atraves de um reticuladc de barras, transformandoc-a em uma
grelhe, e satisfatoria. Assim comparou-se pers um casco simples, epresentadc por
MARTINELL] et alit (198¢), resultados obtidos da solucao de eguacego diferencial das

plecas elasticas isotropas com os determinedos pela analogis de grelhes.

A soluges desta equagao diferencial — eguacadc de Sophie Germenin —lagrange
— € oblida Ccom carregementc bi-—sencidal gesenvelvido em series de Fourier; os

de serie, que js fornecem valores satisiatorics — diferengs de U,37% em refagas ac
valor oblide <¢om guarenta e nrove termogs ds serie, pers ume piacs guedrads scb

apciaede em todc o seu contorne e sujeita a ume carga uniforme de SkN/m-, ¢o

ccefliciente de Poisson o = 0,10, E. =30,0GFe e G. =E_. /201 =1 = 13,64 GPs;, os

moementos sao os ds tabele 2.7, calculados nos pontos 1 a 4 indscados na figura 2.06.

Obszsrva-se que os valores cobtides com a anglogia de grelhas est3dc bem
proximos dos valores exatos, com diferengs maxima de 7,3% no momente m, de ponto



! e medie de 2,7%; pode-se sfirmer que ¢ metodo, neste caso, apresents bons
resultados. Ele tambem € satisfatoric quesnde confrontado com o metode dos
elementos finitos, confurme se verifice no proximo item. Deve-se ressaltar que o
metodc néo apresentou velores iguals para os momentos onde isso deveria scontecer,
em fungao da simetria de pleca em questao (M, do ponto 2 1gusl & M, do ponto 3 e

X

M, de Tagusl a M, de 3, e M, igusl 8 M parz o ponto 4).
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FIGURA 2.26. Placa quadrada apoiada no contornc
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7. Momentos fietores (kNm."m) nos pontcs &z figura 2.2

1 2 3 4
Metodo
m, m m, m, m. m, m. m,
FEq. Placas {al] 2,07 2,07 230 2.7¢6 2,76 >,32 3,18 3,18
Crelhas (b} 1.93 2,04 2,22 2,77 2,68 2,34 3,15 3,28
{a)/(bi 1,073 1,015 1,045 0,9%5 1,630 0,991 1,010 3,970
A




2.5.2. Compuracao entre analogic de grelhas € elementos finitos

2.5.2.1. Apresentacao dos resultados

A finalidsde deste item e tambem avslhiar o metodo de analogia de grelhas, pels
comparacdo com um metodo reconhecidamente tido como confiavel muitc empregado

em todo o mundo, que e o dos elementcs finitos.

O programe equi utibzedo, por suass caracteristicas, nao permite o uso do
x 3

module de deformacdo trensversal sdotads no trebalho (G, = 0,15E.), e por isso a

comparacac enire ele e grelhas feoi feite em separade, com G, =L, /201 4+ ) e
i = (0,2 pare ambos, o que com L. = 14,6 GPe results . = 58 GPa.

Para que os resultados obtidos pelos métodos dos elementos finitos e analogis
de grelhas fossem mais precisos, seria necessario um melhor refinamento das malhas,
com a anghise de diversas densidades; ne regiso dos pilares ume malhe mencr poderia
ser usaeda, considerando-se inclusive as dimensfes ds secao transversal dos mesmos,
de modc a se obter uma distribuicac de momentos meais exata. Entretanto interesss
agul, mais gque valores altamente precisos, uma estimative dos valores relstivos entre
os metodos, que permita uma comparacao razoavel entre eles; portanto, entendende-se

que pars as finalidades dc trabalho os resultados atendem as necessidades.

Foram enta:s caiculados momentos fletores para todos os pisos relacionados no
item 7.3, mas serac epresentados apenas alguns gréaficos comparativos {(figs. 2.27 a
2.36) para feaixas dcs pilares e centrais (fig. 2.1) de painéis externos e internos dos
piscs tipc A, entretanto suflicientes pera @ comperacdc proposte. Nos cases em gue
¢ momentor now porios dedos pelos metodos pes coonoidirsm com o centros das

de ponics dentro das mesmas cu, guandc 0% pontus estevam posicionadss nes hinhag

= momentos em duss meie faivss.

Ne eplicacac de enalcgie de grelhes ngo se levou em conte nos calculos s
rigider da ligacdo da laje com os pilares; essa consideracao, principelmente no caso

de pilares de bordas ¢ cantos, levaria a uma distribui¢édo mais uniforme dos esforgos.

0

Para 1ssc¢ o conceitc de pilar eguivaiente, conforme apresentado pele ACI 316—8

s

poderis ser utilizadco, € esse € um ponte que devers ser anslisado futuramente.

Os diagramas foram feitos ligando os valores dos momentos por retas, e
portante eles téem forma diferente da correte, mas agu: interessam principalmente os

valores nos pontos, e apenas uma 1deis sproximade da forms de cada um.
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2.5.2.2. Analisc € conclusoes

Em vista dos graficos apresentados e dos outros resultados nac mostrados
agui, algumas observac¢oes e conclusdes podem ser relacicnadas:

a) os dois metodos apresentam resultasdos proximoes, com diagramas parecidos;
alguns poucos pontos téem valores com diferencas grandes entre eles, mss nao existe

tendéncie em um metedo sempre apresentar valores maicres gue o cutro;

-

b as diferences enire os vealores dos momentos ne diregcac maior (X}, para fa
d

darec - - SRR iro tenAme TATT 11m: A N T
nas QO% pilares ¢ centrais, de Cada um 2 PISCS MOSiraGos lem ume medig absoiu

faixa centre! interna do pisc A1 (fig, 2.0%
1, na faixa dos pilares externos (fig. 2.27)

discrepancia enire os
m

da faixa central interns de Al (fig. 2.28)

maior, forem o ponic na posicgdo x = §,0

— diferencs de 51.0% — e o mesmo pontc em AV (fig. 2.30) — diferenca de 72,2%;
no entantc esses pontos sao os de mencres momentos em valores sbsolutos em suas

faixas, e portanto essa grande diferenca € pouco significativa;

d) também na faixa centre! interns do piso AV > (fig. 2.35), na direcéc menor,
os momentos apresentam grandes diferencas, com porcentagem media entre todcs os

pontos de 128%, e maxima de 370%; entretanto os valores dos momentos sao bastan-

1 LG



tex peguenos - o maior ¢ de 9,5 kNm/m na secéo sobre s viga, provocade principal-
mente pelo balango; no ceso ds feixa dos pilares centrsis, tembem na diregao menor
(f1g. 2.36), as diferencas entre os metodos sao menores, mas ainds grandes nos momen-
tos pequenos, sendo 8 meior no ponto ¥ = 6,5m, com ¢ resultado dedo pelc metodo

das grelhas 221 % meior que o dos elementos finitos (5.36 kNm/m para 1,67 kNm/m);

-~ .

e) nos pavimentos tipo B observou-se o mesmo que nos tipe A, obviamente
com velores absolutos menores, mas com diferencas um pouco maiores entre os
metodos.

Pode-se afirmar que os resultados indicam ume conformdade aceitavel entre
os dois metodos, principaimente em relacsc aos maicres momentos, que $30 os que efe-
tivamente irac influir no dimensicnamento, e aléem disso tratam-se ambos de metodos
aproximados; optou-se entac pelc emprego do metodo de anslogia de grelthas em
outres fases do trabalhe por se disposr de programa peare usc em microcomputador e

Je ter sido utilizado por este autor em algumas outras situacles.

2.5.3. Comparacao entre os métodos direto, porticos equivalentes ¢ grelhas

Serac sgora analisades os resultados obtidos para os pisos do item 2.3 com os

metodos direts, porticos eguivaientes e grelhas.

2530 Apresentacho dos resultados
Tambem agur os resultedos szc apresentados apernas para os pevimentos lips

515 r‘»«b,vy‘ L <
L1, L Boe agul as

nalogie de grelhas e quanto a forms dos disgramas, os guais, po

o

foram divididos ao meig, nas diregSes maicres, para meihor clareza.

,

No inicic os momentos foram calculados pele metodo direto sem simplificagoes
e com agquelas introduzidas pels ACI 318—83, mas os wvalores obtidos peios dois

modos foram tac proximos que os calculos prosseguiram apenas ¢om & versa
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2.5.3.2. Analise dos resultados
Os resultados obtidos permitem ss seguintes considersgoes:

a) nao existe um metodo que apresente sempre resultados meiores que os

demais pare todas as faixas de lajes;

b) nas faixas de pileres externos, com e sem vigas entre eles, o metodc de
analogia de grelhas, que considers o pavimento comoc ume estrutura Unica, com
complets integracac entre todos os paineis que 8 compiem, apresentcu quese sempre
velores meiores que os dois outros métodos (que tem valores prosimos entre si,
sendo geralmente maior o dos pértlcos), tantc psre os momentos positivos guanto
para os negativos. Isto provavelmente porque nos metodos direto e dos porticos egui-
valentes admite-se que as faixas e porticos, respectivemente, nac apresentam conti-
nuidade, sendo independentes uns dos outros; para o calculo dos momentos ne faixas
dos pilares externos a carga atuante se refere unicamente a contribuicdc de metade
do painel, resultandc momentos muito menores que nas faixas centrais. Ag excegdes
ficaram por conta dos pisos A2 e B2 nas duas diregoes, mas ai oS balancos tambem
contribuem para o carregemento, aumentando-o;

¢) nas faixas dos pilares internos, nos vaos meiores dos pisus tipe A (figs.
.38 e 2.42), os métodos direto e dos porticos, que ncvemente tém veslores proOMIMOS,
apresentam sempre resultados maicres que o das grelhas; isso e coerenfe com ¢ que

se disse nc caso das faixas dos pileres externocs, peois enquanto la, para os métodos

i

diretc e dog poirticos eguivalentes, a ares de influénciz des cargss se re

aina com largure {iile.,

2) ainde nas faixss dos pilares internss, nos Veos mencres dos piscs A ifig
251 e em todos os do tipo B, os tres metoedos apresentam velores mais pProxXimos

enire =1; nos momentios negativos © metade dos porhicos continuou apresentende

valores meaiores gque os outros, e momentos positivos préximos do direto, e o das
grelhas valores ora proximos de um cra proximos do cutre;

e} nas faixas centrais de painéis externos {figs. 2.39, 2.43, 2.46 e 2.45), ne dire-

cac dos vaos maiores, os meétodos simplificados do AC! tambhem apresertam valore

n

proximos, os dos pérticos pouco maiores, e ambos superiores sos das grelhes, mais
ume vez por esses metodos considerarem os porticos iscladamente, e ainda por

exigirem pars uma faixs central & soma dos momentos cbtidos para cada meia faixa

.

o



central dos porticos adjecentes; ne direcac dos veos menores dos pisos tipo A e nas
duas diregoes dos tipo B verifica-se ¢ mesmo, 80 que aqui @& diferenga entre os

metodos do ACI e o das grelhas e mais acentuade;

) nas faixas centrsis dos peineis internos os valores dos momentos sao de
mesms ordem que nas feaixas centreis externas, mas na direcso major dos pisos tipo A
(f1gs. 2.40, 2.44 e 2.47) as diferencas entre os metodos s&o mencres, com as grelhas
ainda com valores inferiores; nas duas dire¢oes dos pisos do tipn B e na menor dos
do tipo A (fig. 2.50) novamente a diferencs entre o metodo das grelhas e os do ACl e

mainr,

2.5.3.3. Conclusoes

.

A luz dessas observacGes pode-se dizer inicialmente que s analogis de grelhas
cferece resultados mais coerentes, com momentos maiores nas faixas dos pilares, prin-
cipaimente nas externas com vigas, e momentos mencres nas faixas cerntrais; entretan-
to é um método nem sempre disponivel e de utlizacso possivel sb com o uso de

computadoeres, como o dos elemento finitos.

Ne caso de obras de maior responsabilidade, contudo, € aconselhavel o usc da
analogia de grelthas ou dos elementos finites, dado o carater menos simplificado
destes meétodos. A entrada de dados do metods das grelthas é de dificuldade identica

2 dos elementos finites, € nada se pode afirmar com precisac sobre o tempo de

N

processamentioc em cada um, pois depende do computador {ou microcemputsdor) e do
nimero de elementics escoihidos — barres no primeirc e elementos no segundc.

ante —projete os

M

Em projetos de pequens responsabilidede ou 8 nivel d
metodos simplificados podem ser empregados, pois geraimente apresentam valores dos

g
momenios maicres gue a analogia de grelhas, com excegae das faivas dos pilares

velentes, recomenda-se ¢ seu usc guando ¢ pavimento a ser calculedo ztende as
restrictes impostas pelo codige do ACI para ¢ usc do metodo; cass contrario e

recomendavel o método das grelhas ou dos elementos finitos.

Em vista ds nstureza aproximadas do metodo diretc e da grande redistribuicac

de momentos em lajes, RANGAN e HALL {1984) consideram que o usc de coeflicientes
de distribuigdo com duas cesas decimais, come no ACH 31883 (0,26, 0,52 e £,70), indi-



ce um grau de refinamento descebido, e sugerem os valores de 03M,, 0,5M, e
0,7M, pars os momentos no pilar exterior, no centro e no pilar interior de paineis

esternos, respectivamente.

I'ntretanto e importante ter sempre em mente que ¢ metedo direto apresents
algumas deficiencias que nac devem ser esquecidas quande for utilizedo; es

Principals sao:

-~ os momentos nas faixas externas sobre os pilsres s3o mencres que oS

obtidos com o método das grelhas;

— o metodo nao ds orientacio especifica quanto zos balancos, que deverao

ser considerados & parte;

— a3z faixas centrais sao super dimensionades, em funcdo dos coeflicientes de
distribuicac e de recomendacgéo de que os momentos em cads meia faixa, provenientes

de porticos distintos, devem ser somados.

2.5.4. Efcitos das vigas dc borde e dos balancos

2.5.4.1. Apresentacao dos resullados

Vigas de bords e belancos carregados influem no comportemento das lajes
quanto acs momentos fletores, e isso sera brevemente analisade em funcao dos resul-
tados chiidos com o metodn das grelhas. Pars gue fosse possivel comparar pontos

semeihanties de pisos com e sem belencos, os momentcs nos belsngos nao esias nos

graficos apresentados nras figuras 2.52 a 2.55; nessas figuras cads desenhc contéem

7

As malhes dos pisos Bl e BV 1 tiveram dimensoes diferentes das malhas de B2
e BVZ2, de modc que as curvas desses quatrc pisos nac puderam ser colocadas
Juntas, e assim decidiu-se agrupaer os momentos de duas faixas ~— Bl e BVl ou B2 e
BV?2, figuras 2.5¢ e 2.57 — em um mesmo desenho. Valem também aqui as

observagdes feitas psra os diagramas dos itens anteriores.
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2.5.4.2. Andlisc € conclusocs
Algumas observagbes podem rer destacadas:

a) as faixas dos pilares com vigas s2o mais solicitadss, tanto pars os cesos
com balengos quanto para aqueles sem; nesses ultimos a diferenca entre os momentos

e ainde maior;

b) como as faixas com vigss sao mais solicitadas, nas correspondentes faixas
centrais dos paineis externos os momenlos S&c menores que os das mesmas faixss dos
pisos sem vigas; os momentos nac faixas dos pilares internos e nas feixss centrais
internas praticemente néc sofreram alteracsc em funcho de existencia das viges nss

bordas, tanto nos pisos A como nos B

¢} os balangos diminuirem um pouco os momentos nas faixas dos pilares
externos nos pisos sem vigas (Al e A2, fig. 2.52), excluindo-se a extremidade interna
do balance na diregao dos momentos; ja nos casos com vigas (AV1 e AV 2, fig. 2.52)
1SS0 nao ocorreu, pois nos paineis externos AV ! apresentou momentos levemente
meicres, e nos internos a situsgsc se inverteu; se por um lado os balancos aumentam
a cerga nes feixas dos pilares externos, pcr outro aumentam e rigidez dessas faixas,

da1 os momentos quase iguais;

d) na faixe dos pilares internos os balancos diminuiram os momentos, tantc nos
pisos sem Vigas come nagqueles com vigas (fig. 2.54), pois nessz {sixe s inliuvencia das
vigas € pequenea; as meiores diferencas se dic nos painéis exiremcs, com os balancos

reduzindc os momentos positivos;

positivos dos painers extremss, tentc pos cescs com vigas (AN, AV DY como
naqueles sem vigas de bords (A1, A2) tambem nos pisos B isso se verificou.

~1

e maneire geral conclui-se que & infjuéncia de vigas de bordar nos momentos
fletores dos pavimentos restringe-se as faixas dos paineis externcs, tents a dos pila-
res comc a central, poucc afetande os momentas nas faixas dos painéis internos;
ELSTNER (1970}, experimentalmente, tambem verificou um efeitc localizade das viges

de bordas sobre os momentes, apenes nas lajes externas na diregdo paralele as vigss.

-~
O
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balangos provocam ume melthor distribuicde de momentos, afetandc levemente

tzmbem os paineis internos.

Entretanto, a maior contribuicdc das vigas de bordas e dos balancos se



relacions com a puncac (ndo he puncéc nos pilares de bords e canto com vigas, e oS
balen¢os transformeam pilares externos em internos) e com os deslocementos

trensversais des lajes. As viges ainda contribuem pars o sumento de resistencia do

edificio ag agoes laterais.

jes)
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CAPITULO 3

PUNCAO NAS LAJES SEM VIGAS

3.0, Introducao

Nos sistemas de lejes sem vigas, provavelmente os dois maiores problemss pra-

11Cos sac0:

a) impedir que deslocamentos transversars facam & estrutura stingir o estuzdc
limite de utihzacae por deflormacao excessiva;

,

bj impedir que, no caso de a estrutura atingir o estado limite uUltimo, a ruina

seja devide a puncac na ligacao da laje com o pilar.

fencmeno da puncaoc ocorre guando uma for¢ce concentradas (ou agindo em
uma pequena area) aplicada em umsa placa provoces a sua perfuracao. No caso dos sis-
temas estruturais de lajes sem vigas o pilar aplica, direteamente nz laje, uma force
concentrada de alte inlensidade, ¢ que pode ceusar a punc¢ac de lsje pele pilar e, con-
seguerntemente, a ruine de estrutura. Esss ruins ocorre na forma de ume rupture
fragi! e sbrupta, sem qualquer avisc previo, o gue impossibilite a tomada de medidas

[SR
~

Comc se pode perceber a puncac € uma rupturs de cisalhamento, e os dois

ol

termos, puncac e cisglhamente, ser

C da

o

ui por diante empregados indistintamente.

£

Casos de edificios sem vigss que atingiram 8 ruins durante a construcso
ACI— ASCE COMMITTEE 426 (1973, 1974, HAWKINS e MITCHELL (197¢), SWAMY e
ALl {(1982)) mostraram claramente as possiveis conseguencias desastrosas devido a

esse Lipe de ruptiura e g importancia da ductilidade dos elementos da estrutura.

Ductilidade e a ceracterisiica que podem ter os elementos estruturais de
sofrer deformacac antes gue a resisténcia Gltime sejs atingida. Segunde DILGER et
slii {1978} ductilidade, no casc de uma laje, € a relacdc entre a rotacédo da laje no mo-

mentc em gue & primeira barre de flexdc comecar a escoar, e & rotagége fina! na
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rupturs. Assim, quanto mais ductil for a laje maior sers a diferencs entre as duas

rotagoes.

Na regiao da ligacao da laje com o pilar, alem de forca cortante de alta intensi-
dade atusnte, pode ocorrer tambem a acdo de grendes moumentos fletores, que s¢ néo
causam problemas em pilares interiores de lajes simetricas, carregadas tembem sime-
tricamente e nsc sujeites 8 esforgos laterais, pois nesse caso os momentos ne laje se

auto equilibram.

Seo diverses as ocasides em que os momentos nac estac balanceados, causando
8 transferencis de uma perte deles da leje pars o pilar. Issc acontece principaimente

devido a:

- esforcos laterais causados por ag¢édo do ventc e terremctos — neste ceso

certa parcels dos esforcos pode ser resistida por paredes estruturais;

—-— espacamentos desiguals de pilares, produzindo painéls consecutivos de

diferentes dimensdes;
— cargas acidentais, ou mesmc permanentes, diferentes em painéis adjacentes;

— esforcos produzidos por recalques diferenciais, variacdes de temperatura,

retracao e deformacac lenta;
— pilares colocados nas bordes e nos cantos das lajes.

Os casos de pilares de bordss e centos séo os mais criticos pois a: oS moemen-
tos fletores nac balanceados s&c ainds maiores, a area em torno do pilar em contato

com a leje € menor e hé torcée nas bordas de leje jurtc da ligacde com os pileres.

Diversos pesquisadores [GRAF (1933), RICHART e KLUGE (193¢, MOE {i961) e

HANEON e HANSON (1968), concluiram gue & transferéncis de momentos fletores da
izaje psra ¢ pilar cause a diminuicao ds resistencie de ligpacdo & forcs coriante,

)

No caso de pilares interiores e lajes carregadas simetricamente, foi observado
por diversos autores que primeiramente surgem [issuras redizis e, somente para
elevados estagios de carga, algumas poucas fissuras circulares; a partir da mais
externa destes € que se desenvolvem eas su{;erf'icies de ruptura por cisalhamento em
torno da carga ou pilar; essas supe"f'icies tem 8 forme de um tronco de cone (cone de
puncaocl, cuja inclinacdo das geratrizes em relacdo ac planc medic da laje varia de

30° a 35" (45° no casc de sapatas). A ruptura se ceracterize por um movimento

&7



predominantemente vertical da laje na forma¢do do cone devids a ares carregads ou

reagao do piler (fig. 3.1).

!
s
\30°035' i«
-+ ‘
_ J_’,, _/rp
a) area carregada b) reacao do pilar

FIGURA 3.1. Forma da superficie de puncionamento para casos &lmetricos

Em ensaios realizados em Sao Carlos na EESC-—USP para situacOes nitida-
mente assimetricas, MARTINELL] (1974) verificou que nos pilares de canto a super-
ficie de rupturs & puncao e, junto ao canto interior do pilar, identica & dos casos
simetricos, mas radicalmente contraria junto as bordas de laje, e TAKEYA (1983)
observou que nos pilares de borda a superf'icie de rupture e semelhante a dos

pilares de canto (fig. 3.2).

3.2. Paramelros que interferem na puncio

Os parametros que podem infiuir ne resistencis a puncéc das ligagdes

laje —pilar nas lajes sem vigas sao relacionados & seguir.

3.2.1. Resistencia do concreto

A resisténcie da ligac@oc laje —piiar parece estsr ligada e resistencie a tracao
do concreto, apesar de gue, 8 esse respeito, exista uma divergéncia muite grande

entre os pesguissdores. Como exemplo, ja no inicio do uso das lajes sem vigas, pode-
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2.2.00 Altura util € relacao o/d

A resistencis ao cisalhamento esta relacionads com o quadredo da altura util
de laje [ACI 318--71, CORLEY (1979), AC] 318 --83, RANKIN e LONG (1987), etc.}, e
desss meneira ela aumenta significativemente com o aumento de espessura da leje;
entretanto, 80 se sumentar a espessura tambem a carge permanente e acrescida, e
guando ele se torns uma porgéo substancial da cargs totel, o geanheo real em resisten-

cila passea a8 ser aproximadamente linear com a espessura.

A relacao entre o lade do pilar gquadrado (ou dismeire do circuler) e a altura
Gul, ¢/d, também afets a resistencie ds ligacau, comoe se pode observar pele expres-
sac 3.7 de MOE (1961), onde um aumento nessa reiagdo leve 8 um decrescimc da resis-
tencia a puncéo; o ACI—ASCE COMMITTEE 426 (1973, 1974) alerta para o fato de

que essa expressac e satisfatorie para relacdes ¢/d menores ou iguais a 3,0.

WALKEK e REGAN (1987) indicam gue o metodo do AC] 31883 para o calculo
da tensao de cisalhamento e seguro e conservader, excetc quandc & relaecao c/d e
muito grande. Isso pode ser explicado pelo fato de que pare relagbes meiores que
algum wvalor cr;tico, teoricamente e 8 resistencis 8 flexdo que passa a controlar a

resistencia das lejes sem vigas.

3.2.3. Relacco entre ¢ lade maior (¢,) e 0 menor (c:! de pilorcs retangulares
Em ensaios realizedos por HAWKRIAS et alir 11971% em mocelns de lajes
apciadas diretamente scbre os pilares, todes romperam por pungac. A resistencia foi

compalivel ¢com & itensao nomina: de caisathamento praopasie peie AT 21271, de

ﬁt -,

0,235f" (MFa}, pera modelos com relactes ¢, 'c. dos pilares mencres gque i & medida
aumentava, a Tuplure se tornave mels sbruptz e ¢ temanho do

cone de puncdc e a resistencia diminuiam. Os autores propuseram entao que a tensao

nominal de cisalhamento sejs determinsda pele expressao abaixe, que refllete o efeito

T3 = 0,209+ 0251 c. ‘e NI < 0,338 (MPa) (3.1)

onde:
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b, -~ perimetro do contorno critico situado 8 uma distencia nuncs Iinferior
s d/2 do contorno da cargas ou reagho;

f¢ - resistencis caracteristicse do concreto segundo o ACL

Esss considerscao foi introduzida nos regulementos do ACl em 1977 (AC]
318 -77), e se mantem no ACI 318—-83; O CEB—FIF 78 simplesmente limits & relacéo

c,/Cc. 8 2.

Tambem e interessante observar que as ligacoes com pilares circulares sao
mais resistentes que aquelas com pilares quadrados de igus! area, devido 8 concentra-
cao de esforgos nos centes dos Utimos. REGAN (1980) verificou que as liga¢hes com
pilsres circulares sac aproximadamente 15% mais resisientes gue ax com pilares

guadrados de per'imetros equivalentes.

3.2.4. Armadura de flexao

Ha uma concordancia entre os pesquisadores de que a resisténcia a cortante
da ligacéo laje —pilar em lajes sem vigas depende da resistencia a flexao, e esta, por
. p

sua vez, tem como um dos fatores determinantes a8 taxa de armadura de flexao.

TALROT (1913} em seu trabalhc picneiro, ao ensaiar 197 sazpatas, verificou

que os maiores valores de resistenciz a puncac forem encontrados nas sapstas mais

CHART (18485, FRAND (1864), ZAGHIOODL e PAIVA (1973 e WALLKER e REGAN
(19871, Da mesme forme YITZHARD {19607 e LONG {1973 concluiram gue a resistencia

a8 puncas e fortemente dependernte de resistencia & [lexas, e gque ¢ aumentc do
produte of | (o € e tava geometrice de armadurz e [, & & resisténcre de escoamento

‘. 1 Il

oooeec a tragact aie certes limiles, € um mode efetive de se aumeniler o586



3.2.5. Relacae momento fletor /forca cortante (M /V)

Tem sido observado que a transferencis de momentos fletores da laje pare ¢
pilar afets & resistencia Ultima da ligacac. GRAF (1933) observou em seus ensaios
que 8 capacidade so cisalhamento de ligecéc decrescis e medide que a carge ers

movide para longe do pilar.

Em ums serie de ensaios onde a relacac M/\V foi o principal aspectc estudado,
FIGUEIREDO FILHO (1983) wverificou gque psrs relactes MV grandes as lajes
tiveram rupture nitidamente devide s flexac, antes que sue capacidede ac cisalha-
mento fosse esgotads (com carga de ruina muito mencr que nos modelos com MV
pequenos!. Como a rupture se deu por flexao nan fol p()ss;\'el determinzr ate que
ponte 8 presenca do momento fletor nao belenceado na ligagso reduz sua resistencis

a0 puncionamento; isso SO seria possivel em ruptures nitidemente de puncac.

~

3.2.6. V'elocidade do carrcgamento

Em um ensa:c com carregamento rapido no quel a maxims carga foi atingide em
20 mseg, CRISWELL (1970) encontrou aumento de 26% ne resistencia ao cisalhamento
e de 18% na resistencia a flexadc de ums laje sem vigas, quandc comparadas com as

resistencias pars modelos similares em ensaios estéticos cosStumelros.

. Aberturas na laje

Aberturas ne lsje diminuem & resistencia et ClSsihamenle guandc proximas de

areas carregadas ou pileres. [Desse assunto traztem os iterns 13.2.2 do CER—FIF 7§,

"y

NER €1187°80 e 11.11.5 do ACH 318 —83, transcritos nos anexos 1, 2 e 2.

4

3.2.8. Armadura de cisathamento

Um dos principais fatores & determinar & resistencis de ligacso UngEr em

@
hel

lajes sem vigas e 2 armadure de cisalhamento colocada ns regidc da ligacac, € a esse

assunts, pela sue importancia e variaveis envolvidas, dedica-se o item 3.5, Na



sequencis, os termos srmadure de cisalheamento, armadura transversal e armadura de

pun¢ao tem o mesmo significedo.

3.3. Retrospectiva

Um dos grendes problemas nc projeto e uso das lajes sem vigas tem sido s
meneirs de avaliar sus capacidede de carge. A dificuldade em representar com
modelos matematices o comportements de lajes com caracteristicas nao elésticss e
apoiadas em pilares, tem levado a realizacao de inumeras pesquisas em modelos

fisicos, pera estabelecer principios de calculo e projetoc no que se refere & pungéo.

O inicio dos estudos pode ser atribuido & TALBOT (1913 que ensaiou 197
sapelas de concreto armado, sendo 114 sob paredes e 83 sob pilares, ate & rupturs.
Das ultimas, aproximadamente 20 romperam devido ao puncionamento, com a super-
ficie de rupturs tendo a forme de um tronco de cone, com as faces inclinadas a
aproximadamente 45°. Talbot propés que a carga de puncac V,_ fosse calculada a

partir de uma tensac “convencional” ou “nominal” dade pela expressio
7= (3.2

onde r €& o perimetro de um contorno critico com lados paraielos sos lados do pilar e,
segundo ele, distantes de um wvalor igual a altura Gtil d da laje (fig. 3.3). O estudo
de Tealbst, que se pode clessificar de “clessice” e separs © czicule & flexéc do
calcule ac cisalhamento, se refletiu nas préticas de projeto em vérios pa;\»ep do

munac. Entretenic, nog seus ensaios, ele chservou gue as cargas de pun¢dc forsm

||
e 7 Y -
< \"‘jd I perimetro
- _ L 8 | critico r

FIGURA 3.3. Tronco de cone e contornc critico para pilar quadradc segundc Talbot

0
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Logo em seguids BACH e GRAF (1915) relataram um grande numerc de ensaios
de lsjes, cujo objetivo principal ers o estudo de flexao; alpumas lsjes csrregadas
unicamente no centro, entretanto, romperam devido a puncéo, e ums porcec da laye,

com & forma de um tronco de cone, foi arrancads pela carga.

Com o objetivo de estudar resistencia ao cisalhamento em lajes sob 8 acao de
cargas concentradas proximas eo piler, GRAF (1933) realizou ums serie de ensaios.
Fle percebeu que as fissuras de flexao provavelmente afetaram e resistencie 8o cisa-
lhamento, que foi calculada como

v,
-t (3.

98]
-

onde ¢ e o lado do pilar quadradc e h a espessura da laje.

Tembem RICHART e KLUGE (193%) constataram, em um estudc de lajes de
concreto armado de pontes rodoviarias sujeitss 8 cergas concentradas, que nas lajes
pouco armadas a flexao & resistencia ao cisalhemento foi bastante reduzids em razao

das fissuras causadas pels flexao.

Aléem disso, numa extensa pesguisa, onde foram ensaiadas 164 sapatas (24 sob
paredes e 140 sob pilares), RICHART (1948) pode observar que e o cisalhamento, e
néo 8 flexao, que frequentemente causs situscgao critica no projeto de sapatas.

Até aqui tcdos sutores verificaram que, de aigume forma, @ resistencia a

forca cortante e influenciads pela resisténcia a flexac, mas for apenas em 1952 que

sou os resultados chtidos por Fichart; postericrmente ele realizou uma serie de ense-

4]

uvadradass carregadas no centro juntamente com Elstrner ELSTNER e

q
HOGNESTAD (1954). Desses estudcocs resultaram as eguz{Ces gue se apressniz no

Um dos trabzlhos mais significativos sobre o assunts deve-se s MOE (1961)
que spresentou os resulitades de ume extenss e importante pesguise, incluinde o
ensaic de 43 lajes similares as de Elstner e Hognestad e uma analise estatistica de
260 lajes e sapatas ensaiadas anteriormente por outreos pesguisadores. Moe desen-
volveu expressoes, mosiradas nc item 3.4.2.2, para a determina¢so da resisténcia aoc

cisalhamento, e suas conclusdes mas significetivas foram:

a) & secdo critica que governa a resistencia ultima ac cisalhamento em lajes e

sapatas deve ser medida ao longe do perimetro da area carregads (pilar)



se confrontar as conclusoes de TALBOT (1913), que considerou & tensao nominal de
cisplthamento  como  fungae exclusive de resistencis do  concreto, com as  de
GRAF (1933) que percebeu que e resistencia @ forga cortente sumentava muito pouco
com ¢ sumento de resistencie do concreto, talvez devido 8 fissuracao provocada pels
flexac. Do mesmo mode, YITZHAKI (196€) verificou ser o efeitc ds resistencia do
concreto muitc pequeno, comparavel ac seu efeito ns resistencis e flexdo, ac passc
gue JIPSA et aln (1966) observaram, em ensaic de ums leje sem vigas em leboratino,
que ate a carga de servico o comportamento da estruture se caracterizou por
pequeros deslocamentios e esforgos, isto principalmente devido 8 contribuicdo ds

resistencia 8 tracao do concreto na resistencia a flexac.

A NBR 6118/80 e o ACl 318—-83 consideram a resistencia Uultima ao
ciselhamento dependente da resistencis do concreto e tracéo, que e tcmads como
proporcionsl e raiz quadrade da resisténcia caracteristica do concreto & Compressao
{anexos 2 e 3); ¢ CEB—FIP 78 tambem considers esss dependencia mas de uma manei-

ra diferente (sanexo 1).

P N v

i iV 1.1 4 1
] i
Corte A-A Vista Lateral Corie A-A Vista Laterol
a. pilares de canto b) pilares de borda

FIGURA 3.2. Formas das superficies de puncionamentc nos casos de cantos € bordas



b) 8 resistencia ao cisalhamento de lajes e sapetas depende da resixtencia e
flexao;
c) a resistencis ao cisalhamento e maior quando as dimensOes ds Be(Ao

transversa} do pilar sho pequenas comparadas com a espessure ds laje;

d) 8 concentracac de armsdura de flex8o em faixas proximes ao pilar nao

auments a resistencia 8¢ cisalhamento;

e as fissuras inclinades se desenvolvem nas lajes com cerges menores que

50% da carga ultima;

fi s resistenciz so cisalhemento pode ser sumentads pels colocacgc de ume
armadura transversal, embora o seu uso nac seja recomendedo em lajes muito finas

pela dificuldade de ancoragem.

FRANZ {1964, 19€5) ensaiou ume série de lajes circulares, algumas carregadas
excentricamente, gue tinhem como armadura de puncao barras dobrades e estribos, e

concluiu que:
s) 8 configura¢ao de ruina tem a forma de um tronco de cone;
b) as fissuras, que surgem com cargas elevadas, séc rediais;

¢) os estribos sumentaram sproximadamente 25% s carga de ruina, e as barras

dobradas 8 metade desse valcor:

d} um aumentc da armsdura de flexao conduz, dentrc de certos limites, a um
acrescime da resistencis a puncao;
e pare umz excentricidade de cerge iguel & um guertce déo diametro do pilar, e

resisténcia da laje o1 redurida, em relacac a laje sob cerregamentc central, em 10% .

-

Em 1966 YITZHALK] 11946} propds um metodo de calculo onde estabelece clara-
merte a correlacds entre resistencia s p‘un«;‘é: e resicioncie = Tieweo, e mostra que g

rimeira depende principsimente do produto of,, e gque o efeitc da resistencia do con-
P >

tambeém que & carga de ruina e aumentadas pela presencs de armsdura de puncao.

HANSON e HANSON (1968) enssisram 17 lajes, 16 retangulares com pilar
central e wume quadrads com pilar na bords; as cargas foram aplicadas
excentricamente em relacdc ao pilar. Comparande os resultados obtidos com varios
meétodos de calculo, eles concluiram que o de Moe delermina com maior preciséo a

resisténcia ultima da ligecdo.
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Em fins de 1972 teve tnicio no Laboratério de Estruturas da EESC — USP um
ampio progeto de pesquiss, sugerido pelo prof. Telemsco Ven Langendonck e implanta-
do pelo pref. Dante A. O. Martinelll e que visava, principalmente, o estudo de lige-
¢oes loje —pilar em centos e bordas de lajes sem vigas. A primeira fase ds pesquisa,
dedicads ac estudo da influencia de srmadura trensversal (estribos verticais) na
resistencia des ligacoes de cente, foi executsda e relstads por MARTINELL] (1974);
posteriormente, em ums segunds fase, TAKEYA (1983) snslisou e influencis de ernia-
dura trensversal (estribos verticais) na resistencie das higscdes de borde e, ns tercei-
ra fase, FIGUEIREDO FILHO (1983) estudou novamente ligacies de canto, pera verifi-
car come 8 relacsc M\ afets & resistencis de higacds e se os ganchos de sncoragem
de armadure de flexao trebelhsm como armsdure trensverssl. A pesquiss prosseguiu
com a anghise de outros topices: HALAH (19841 estudou ligacdes de canto com varia-
¢éo da espessura da laje e de quantidade da srmadurs de fiexsdo; LIBOFIO (1985
anzlisou casos de bords veriande a relacac entre ¢ lads maior e o lade menor do
pitar: GONTALVES (198¢) verificou o efeito de armadura de cisalhsmentc constituida
de perfis metalicos colocados em torno do pilar em situacdes de borda, e MODOTTE
11986} aplicou carregamentoc assimétrico em ligacoes de cantos e bordas.

Verificou-se, entre outras coisas, gue 8 carga de ruina aumentou aprecisa-
veimente como consequéncia da presenca dos estribos (cerca de 14% nos cesos de
cantos e ate 64% nos casos de bordas); que a veriacido da relacdo momento fletor —
forca cortente produziu grande alteracdc no valor de carge de ru;na, gue decresceu
com o aumento da relagéc (a2 ruptura, nesses casos, foi predominantemente devida 2

iades do pilar nao elterou
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o modo de ruplure des bordas, gue se deu sempre por puncds. Conclusdes a respeiic

icies de ruptura e armaduras transverssis encontram-se nos itens 3.1 e

o de 1975 LONG {1978) spressrice um meiodo de cale
da ligacac que considers a interacac dos efzitos de fievéo e cisslhamente para lajes
£ g '
quadradas spoiadss em pilares quadrados centrais; posteriormente RANKIN e LONG
{apr. 1987, dec. 1987) apresentaram, em dois trebalhos, uma exiensdc do metodo, que
&
-~

¢ exposto no item 3.4.2.

WALKER e REGAN (1987) reslizaram um estudo experimental em 1! lajes sem
vigas aporadas em pilsres colocados apenss nos centos, oblendos ums representacéo
realists dessa regiao. Eles argumentam que, alem de os resultados disponiveis sobre ©

assunic serem limitados, as informacdes existentes sgc obtidas de ensaios que nao

Vol
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representam de forme edequada 8 regigao do cento: ou sao resultedos obtidos de
painels completos com wvigas nas bordas [GURALNICE e LA FRAUGH (1963); JIESA,
SOZEN e SIESS (1969), etc.;, que nao sao lajes sem viges verdadeiras, ou sac resul-
tadox obtidos de modelos que reproduzem apenas o canto e ums pequena arce referen-
te # repiac de momentos negstivos, e nao sao capezes de acomodsr e redistribuican
de momentos apos o escoamento da armadurs superior, e tendem 8 romper por flexdo
com ag¢oes verticais muito baixas. Outros ainda, embors sejam modelos semeihantes
aos de Walker e Regan, representam apenas lajes de pavimentos intermediarios.

Tedos os modelos ensaisdos apresentsram rupturs por puncao, embora em elguns

N

‘asos as lejes tenham atingido & capacidade resistente & flexao dads pels teoria das
linhas de rupturs; as tensfes de cisalhamento Ultimas medidas mostraram-se conserva-

doras, quande comparadas com as previstas pelo ACH 218 —R3.

3.4. Mctodos de analise da resistencia a puncGo

3.4.1. Introducdo

921
I
3

ac muitos os metodos de sgnalise propostos psrs o calculo de resisiencis ao
ciselhamentic das hgacdes laje ~pilar nas lajes sem vigas de concreto armado, comco

também sac varios os parametros envolvidos.

o

A complexa configurscan Tisica ds laje ruptura, ne regié> ds

cac. dificults o desenvelvimente de proceds e gue estimemnm realist-

a

‘Ig

camente ss tensies de cisalhamernte. Como consequenciea & maicoria des analises € feita

pelc chamwads métedo classico, que separs o ceiculo & flex

pu £ , . . PR S B T A e ot s o
to, e for utilizado em seu trabelhs. Assim, a res;stendie @

puncado das lsjes de concretc armedc sem vigas e ususimente verificade consideran-
do-se como secao critica uma superficie vertical em torno do pilar cujs distancia em
relacdo & ele tem sido tomads como funcdc da aiture util de laje. A tenséo media
nominal de cisslhamento 7, obtids nesss superz’;cze deve entao ser limitada a uma
fracédo da resistencis do concreto, fragae esta determinada com base em valores obti-

o8 em ensaios de modelos fisicoes.

o

Geraimente os metodos para svaliar a resisténciz a puncéo de lajes se vigas

baseciam-se nos modos possiveis de inicic da ruptura: se por escoamento da armadura

a7



ou por esmagamentc do concreto - rupture por flexeo; se por fissuracac diagonsl
interne do concreto - rupture por cisslhamento. Os metodos que considersm gque s
resistencie de ligaco e governads pels flexso tem, gerslmente, a texa de ermadure
de flexac como a principal variavel, e agueles que consideram epenas o cisalhamento

tem como principal variavel a resistencis do concreto.

(O conhecimento que se tem sobre a rupture a puncao em lajes de concreto
armado sem vigas e fundamentado quase sempre em estudos experimentais sobre o
comportamento da regiao da ligecBo que vai do pilar ate a linhs de momentos nulos
ino casc de pileres interiores formando paineis quadrados de ledo | e carregedos
uniformemente, os pontos de momento nule em torno do pilar, pela teoriz elastics,

stac situados em uma circunferencis de reio aproximadamente igusl a 0,221, fig.

5]

3.4). Por esss razac as recomendacdes pars projeto incorporades em varios codigos
de edificacoes sao resultado direto de procedimentos emp;ricos, obtidos de ensains de
modelos representendt essa regizo. [leve-se ter em mente, entretanio, que s&s
condicbes de deformaceo em modelos e em uma situagac real, para ume mesma Tegigo,
podem diferir grandemente, e também a redistribuiczc de momentos nac pode ocorrer

em modelos isclados,

Enguanto em alguns métodos de projeto e usual desenvolverem-se equacdes ou

procedimentos gue sejam adequedos para sistematizecdo, em outros desenvolvem-se

’

madelos que proporcionam razeoavel identidade com o comportamento resi ds ligecso.

Esses modeles podem fornecer um gquadrc conceitus] realista do mecanisme de

a) analises baseadss na variacdo linear da tensdo de cisalhamento;
b) analises beseadas na teoris elastica de plecas finas;

¢! analogia de wvigas.

s
o



FIGURA 3.4. Pontos de momentc nuic em paineis quadrados e simétricos

Analises do primeire tipe szc lLipicas das especificadas pelos Cadigos deo

baseiam-se principzimente nos trabalhos de DI STASIO e VAN

bt
4]

partir de 19

BUFEN (1960, MOE (1%, HANSON e HANSON (1908 ¢ ZAGHLOOL e PAIVA {1673,
Considera-se que as tensles de ciszihamento em ums regidc critica wvariam linesr-

mente com a distanciz sc e:xo cenirc:dal do perime—trc desss regiac (fig. 11.3, anexc
31 e sac produzidas pels forca cortente e parte do momento fletor nac balanceado; &
um meétodo semi wemp;rico. MOEHLE (1988), analisando resultados obtidos por diver-
sos pesguisadores, concluiu que o metcde e razosvelmente correto pare ligaches inte-
ricres, mas néc e adeguedo para pilares nas bordas, pois alem de ser excessivamente

a fevor da seguranca ns media de todos os resultados estudsdos, as relacdes entre as

resistencias medidas e as preditas apresentaram grande dispersao.

As analises baseadas na teoria elastice de places finas apresentam distribui-

Yo
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¢tes de cortantes e momentos marcadamente nac linesres, principsimente pars pilares
retangulares; este tipo de anslise e encontrade nos trabalhos de LONG e BOND (1967,
e MAST (oct. 1970, nov. 1970). No caso de snalises elsstc - plasticas de placas finas

podem ser citsdos os estudos de BLAKEY (1966) e LONG (1967),

Nas anshises baseadas em analogie de vigss, o laje e dividide em faixas que
chegam neas faces de cada pilar em duas diregOes ortugonars. As faixas de lajes, consi-
deradas entadc como viges cujas largura e igual ao lado do per}metro efetivo distante

2 ds fece do pilar, séo sujeitas a momentos fletores, momentos torcores e forgas
cortantes; a resistencis da ligacac e determinade pels soma das contribuicdes das

ressstoncras day wvigas g esses  est

erens, Lsse procediments leva 8 egue(ies
complicadas e e inconveniente pars usc pratico. Os trabalhos mais significativos a

esse respeits sao os de ANDERSON (1963), HAWKINS (1871, 1974), ZAGHLOOL (1971}
e PARL e ISLAM (197¢).

3.4.2. Principais metodos dc anclise

A seguir s@o relacionados alguns dos mais significativos metodos de analise da
resistencia ac cisalhamento de lajes de concrete armeadoe sem viges, sende que as

o CEE—FIF 78, ds NBF 6118780 e do AT 31882 estac em detsihes

(&N

recomengag ey
nog anexos i,

. apresents o capitulo scbre puncac.

"
L)

¢ 3 respectivamente; o primeirc esboge de 1988 do CEB—FIP 1990

-

s
e
[}

perimeire do piler, descon-

V .
—£ = 20 + 0,04 ——— (3.42
pd NIV,
onde
V, — forge cortante Gltima na rupturae a flexie (kgf)y



f, - resistencis a compressac do concreto (kgf/em’);

d slturs util de laje (cm).

V, pode ser calculade pelss expressies 3.5 provenientes de teoria das linhas
de ruptura (cherneiras plesticas) pars o cesn de leje quadrade de lado I, apoisda nos
guatro cantos com carregamento uniformemente distribuido e com piler central,

tambem quedrado, de lado ¢ (f1g. 3.5).

V, = Bw'l —(—ﬁ"sdjf, . paras c éi
(2.5)
Vo4l g e 8 ar [
Vo dwld R H(l,xumll’ pere ¢ - ¢

)

da laje para as equacoes 3.5

A L - ~ > - - > PP
MO CasD JE g et Oom srmedudre 1rénsnerves, on base em ALVLE enszilE € Lom

o~ . . . o~ ik P T AW TR G PSP 2 r - -~
os resultados ewperimenteis de GRAF (1933, 1938, e egquacszo 2.4 for adicionsdo o

g . - G043 (3.0
cnde
ALf seno
g = p—d _——f—»-“"
A . — érea ds armadura trensversa! {cmj;
f — tensdo de escosmentc do aco & tracdo {(kef/cm j
o - inchinacao da armadura transversal em relagéc ac planc medic ds laje.

i
<
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3.4.2.2. Mctodo de Moe

O trabalho de MOLE (1961), um dos meis imporiantes ja realizados sobre esle
gssunto, possibihitou analisar a influencis de resistencia a flexao na resistencia ac

cisalhsmento, que pode ser determinada pele equagao empirice

41 - 0075c/d

[14de ] v,

pd 1. (3.7)

cnde V, pode ser determinado pelas equacoes 3.5 sendc es unidades es mesmas dss
equacohes anteriores,
Esxistindc armedurs trsnsverssl, s resistencis ao ciselhamentc € deds pels

equagasn 3.8:

\ 41 — 0,075 ¢ +[\ pd Jf »_(‘)JQ}
e = e = e e (3.€)
pd 1. ;+(x,4der] v
onde V, == A f seno (os demais termos ja foram definidos nas equagdes anteriores).

Para os casos de transferencis de momentos enire 8 laje e pilares guzdredos,
Moe deduziu 8 expressac 3.9 gue determina a carge de punc¢ac V,. psrz uma laje
sujetta a um carregamento com excentricidade e em relacac ac pilar em funcao de

cargas de puncao V., de umsa laje i1dentica mas submetide & um carregamentc simetrico:

{14 e e -~ -~ P . o — [S - =
b D198 observou gue a {ormuls de Moe, emblrsz bzsziente
P Fa et e . P = A~ - it W e s .
simples, forneceu resultados mals proxamos dog experimentars gue oz metodos de
T TTLI AL 1 - } ~ o~ N - - - - - Tt . | 1
VITZHARD (19000 ¢ Minnunern e MNylander, que se vere no prox: item. Langendonch

por ums grande disperséc, e que nenhums das tecrias tem apresentado wvantagens
sobre es cutras; nessas condicOes ele sugere que se adicione a expressac 2.6 de Moe

umsz percela V. que considere & coniribuicgo dessa armadure de modc diferente da

proposts por gguele sutor, onde
Ny
V.o==2_1f A gena (3.100

i
L)



com todos os termos js definidos snteriormente, assim como as umdedes.

3.4.2.4. Modelo mecanico de Kinnunen e Nylander

Atraves de um modelc mecanico que procura mostrar fisicamente, de maneira
esquematice, as deformecies da laje sob & influencis do complexc estsdo de tensdes
na vizinhan¢e do pilar, e como interagem os diversos parametros envolvides no pro-
blema da puncao, KINNUNEN e NYLANDEPR (1960) e KINNUNEN (1963) procuraram
definir mais exatamente a participscas de flexao ne cepacidade resistente de laje ac

puncinonamentc,

Essa teoria apresente ums concepcac glebal de segurance sob infiuenciz combi-
nada da fiexao e do ciselhamenic, e embora sejs 2 base do regulementc suecs e epre-
sente bons resultados, € de aplicecéo bastante complicada; por issc néc se apresenta
aqui o metodo propriamente ditc, mas apenas e resumidamente Sua COnNCepcat.

Kinnunern e Nylander, com base em observagoes do estade de fissuracgéo
(fissuras radiais e, para elevados estagios de carge, algumas circulares) e em medidas
efetuadas ao longo de seus enszios, estabeleceram o modele representadc na figure
3.6 que é formado por:

— um elements central infimtamente rigido (cone de puncicnementck

— setores circulares formados dez decomposicao de laje devids as fissuras

tangenciais (fissuras inclinadas de cissihamento) e radiais;

Compress enire o clemente centrzl € 08 gelores Circulisres:
.
— srmadurss gue eatrevessam a f{issura inclinads, e gque esssguram @
G e ] =f + + o + 1~ o -~ N I <
Iransmissa: OF e8I Orgus J€ 1rafsc enire o igmente cenlra, € o8 gelores Jirluieres

N. — resuitante dos esforgos de {racao nas ermadures gque cruzam as {issuras
tangenciais;
N. — resultante dos esforcos de trecdc nes armaduras gue cruram  as



N. - resultante dos esforcos de compressao no concreto;

A . .
Na ,,: — forca de compressao sobre o elemento de casce conica,

Das condi¢des de geometris e oquil'x’brio de um setor determina-se & carga de

puncao.

cone de | tissura de sefor rigido entre

? puncionamento \ i\guncioncmcmo /fnuuros radiais
\\ ! \\ Nl //
) {\ - "‘

;;f y N\ setor rigido entre
P fissuras radiais

‘N, LY
<27

FIGURA 3.6. Modelc mecanicc de Kinnunen e Nylander iIBERNAERT (1985);

3.4.2.5. Metodo de Rankin e Long

Um meétodo simples pers a determinacao da resisténcia a puncac de lajes
quadrades, com a mesme taxa de srmadura nas duas diregOes e apoiadss em pilares
interiores gquadrados, que considera a interac@o dos efeitos de flexéao e cisalhamento,

foi proposte por LONG (1975).

As expressdes para a resisténcia da ligacdo foram determinadas por métodos
analiticos e representam ume significetiva melhors em relagao aocs meétodos empiricos.

Fundementam-se no fate de gue séoc dois, basicamente, os modos de ruptura: o

104



primeiro quando 8 srmadurs atinge 8 tenséo de escosmento sntes de rupturs do
concreto, sende portante fortemente influencisde pele flexso € corresponde 8 cargs
Gltima V. ¢ segundo quando primeiro ocorre & rupturs do concreto, caracterizando
rupture por cisalhamento e que corresponde 8 cargs ultima V.. A cerge de rupture
ds leje, V', ¢ tomada como o menor valor entre V.. e V.. No caso de lajes com

baixas taxes de armadura houve discrepancia entre os valores calculados e os

encontredos em ensalos,

Em dois trebalhios posteriores, RANKIN e LONG (1987) apresentarsm ume nova

versau do metodo de Long. No primeiro deles novas expresses pare V.,eV, forem

o

encontradsas, 8 partir de conceitos mais racionsis dos mndos de ruptura enbidos por
ls jes sem vigas e, principslmente no caso de lajes com baixas tewas de armadurs de
flexgo, apresentam melhores resultados. No segundo trabalho, psrtindo das mesmas
hipileses do primeiro, s equacdes foram novamente modificadas, agora pars conside-
rer ¢ efeito de membrane ne laje, com base em estudo anterior de RANEKIN (19827). O
efeitc de membrena, que néac e consideradc em nenhum dos atuais codigos de constru-
cao guando tratem de puncac, sumenta a resisténcia & puncidc de paineis completos
em relacsc a valores obtidos em ensaios de modeles (30% & 50% dependendo da quanti-
dade de srmadure e da relegdc 1/d}, conforme resultados cobtidos pelos autores. A

agcgo de membrana se desenvolve na porgdc de laje 1mpedida de se expandir

lateralmente pela parte restante gque 8 circunda, 8 partir da linhs de momentos nulos.

eitos os aulores desenvolveram as expressdes 3.11, onde

a
a carga Ultima \, € 2 menor entre V', (resistencia @ puncac na ru

pture por flexac) e
V. (resistenciz & puncées na rupturs por aisalhamento), em umidades do S
{ i A
S e R T
L oot { g N
(3.117
o , .
5 :-‘.(.n."fg c4+d dw

quacgac 3.12, corrigindoe V. ja determinedc pelas equacies 3.11:

[

.
1

!
—
w
=
(3]

[
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onde ¢ ¢ a excentricidede da cargs.

3.4.2.6. Recomendacoes do codigo modelo CLB—~FI1P 78

As recomendacoes do CEB—FIP 78 relatives a puncao em lajes de espessure
censtente e 8 sapatas de fundagac encontram-se no seu cap;tufﬁ» 17 € nox scus
compiementos [COMPLEMENTS AU CODL ~MODELE CEE--FIP 1972 (1930}, sac
bastente completas e abrangem diversas situagOes que podem ocorrer com as lajes

sem vigas; estac reproduzides no snexo 1.

3.4.2.7, Kecomendacoes da NBE 6118/80

Iva NBR 6118/80 o procedimento pars e verificacas ds puncaoe esta considera
no iten 4.1.5, e néo contemplas casos de pilares em bordss e cantos nem Casog
cargas exceniricas. Esse item da norma, assim como alguns cutros que dizem respeito

~
anexoc ..

O

as lajes sem vigas, estzo transcritos n

3.4.2.8. Frescricoes do ACT 31883

As indicacbes do ACI 318 —83 pare & ver:ificaggo de puncho tembem sac basten-
te amplas, ¢ estés no capitule 11, itens 11.11 e 11.12, do codige e dos comentarios
ACTH COMMITTEE 318 (19835 — 4&C] 318FE —83); as principais estéc repetidas no ane-
v 3, resssltands gue gs {iguras epreseniadas enconiram-s£ somente Nos COmeniaTios,
3.5, Contribulcas de armadura de cisalhamento

3.5.1. Preliminares

O céicule 8 flexao de lajes de concreto srmado sem vigas pode resulitar em es-
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srmadure adequads, € freg:l e sbrupta; portantc € importante que se evite 8 puncsc.

Sc ume laje esta projetsde adequedemente no que concerne 8 flexac, mas nao
oferece resistencia suliciente 8 pungao, quatro possibilidades existem pars sumentar

8 resistencia ao cisalhamento de hgagso laje - pilar:
a) sumentar a espessura ds laje ne vizinhenge do pilar;

by sumentar as dimensces de cabegs do pilar - cepitel — ¢, conseguente-

mente, ¢ perimetro cr;tico;
¢i utilizer um concreto de maror resistencia;
¢iutiityer uma armadurs de wisslhemento,
Gerelmente as dues primeiras solugdes séo inaceitaveis pelos problemas esteti-

cos, funcionais e construtivos decorrentes, e tambem por nac elevarem adequadamen-

te a ductulidede ds ligecao, e & terceirs nem sempre pode sumentsr s resisiencia o

e

suficiente., Assim o uso de armadurs de cisalhementc € s alternstiva mais adequeds
para elevar e resistencia a puncao da ligagéo a um valor maior que a capacidade
tedrice de laje & flexao; neste casc, se houver ruptura els se dara por flexzc, com

escosmentc ds armadura longitudinal e grendes deslocamentos transversals, portantc

280
themernto utilirezdas nag laiss serw
VigHE,
-~ PR g ey 5 3 e T e o 4w R N 3 - PN 3ia e - - -~
— efetive ancoragem nas duss extremidedes de ermaduraz, mesm: em lajes
£
HBRSR

— nao devem dificullar a colocacae das demels ermesduras (flexao e pilar), e

interferir ¢ minimo possivel no seu posicionsmento;

vy
o]
@
i

—- devem ser possivels de colocar mesme em lajes

~—— pilacas de ancoragem nac devem se projetar scime da superficie de laje;
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n.. aumento de resislencis 8 pun¢ac, varies pesquisas tem sidu reshizadas com
diversos tipos de srmedurss, as qusis podem ser agrupsdas bamicamente em tres

categorias:

8) barras dobradas (fig. 3.7) e estribos (fechsdos, em forms de U ou simples

barras verticais com ganchos de ancoragem nas extremidades, igs. 3.8, 3.11 e 3.12);
b) perfis metalicos (“shesrheads™), fig. 3.9;

c) armaduras especisis, constituidas de faties de perfis metalicos, barras

redondas ou “pregos”, fig. 3.10.

3520, Barras dobradas e estribos

Muitos pesquisadores tem verificede que armadures de cisalhamento
constituidas de berras nac sho totalmente eficazes no combate a puncédo, ou seja, gue
e tensdc de escoamento dessas barras néo € atingids na ruptura. A rezdc € que néo
existe altura suficiente nas lajes pera a efetivs ancoragem das barras dobradas e
esiribes, impedindo o desenvolvimentc de sue capacidade totel; e por isso que os

4

codigos do ACI anteriores s 197! considersvam que a armadura de cisslbamentc s

s

traria resultados positivos em lzjes de espessuras majores que 107 (25,4 cm).

No casc das barras dobredss (fig. 2.7}, e forge de tracie nos ramos inclinado

"

causa, nas curvas, tensbes de compressic no concretc meicres gue sua resistéencie e,

como conseguencia, a porcéo horizonts! das barras pode ser arrancada. lIssc levs a

um sumento na lergurs des fissuras de cisziliemento, as guais quande atingem a 7ons

“lowvertlicou gue g

diferente dasguelas

configuracéc de ruine e, juntc

bservaedas em casos simetricos {ver fig. 3.2 e por issc, segundo sues palevras, “as

0

ermaduras diagonais ‘classicas’ {anéloges as empregadas parz pilares interiores,
gscendentes & 45 do¢ paramento inferior de laje para as faces internas do pilar)
serism absolutamente inadeguadas: junts s bordas do cento serism aproximadamente
paraielas a superf}cze de separacao, somente podends ter slgumas utilidade nas vizi-
nhancas do cantc interior do pilar”. No caso de pileres de borda. TAKEYA ({1383)

chegouv a conclustes semelhantes.
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FIGURA 3.7. Armadura de cisalhamentc constituida de barras dobradas

total eproveitamento das barras

o
dobradas, aslguns trabelhos "ANDERSON (1963), CARPENTER et alii (1970, FRANYZ

{19655, ISLAM {1973}, MARTINELL! (1974), ISLAM e FPARK (1976), TAKEYA ({1983},

Neg erseios reshzades em Séo Carles, Martinell; e Takeya estudaram ligagoes

de cantc e borda, respectivamente, onde empregarem ums armadura transversal gue,
nles, apresentou desempenho absclulemente sstisfatoric — sao

barras de peguernc diametrc dotadas de ganchos nes duss extremidades que se

ancoram em barras horizontais e séo de facil montagem, podendc ser amarradas com

las podem ser o prolongamento dos ganchos
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igs. 3.11 e 3.12). Esses estribos néo interferem de
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modo slgum nes demais armaduras.
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FIGURA 53.8. Armadura de cisalhamentc constituida de estribos verticais
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Martinelli e Tskeyes recomendsm que esses estribos verticais sejsm distr)-
buidos de maneira gproximadsmente umforme pels regino critice (f1gs. 2.11 e 212y,
delimiteda pclas feces interiores do pilar e pelas parslelas s essas faces s distancis
2h (ou no mmimo, 1,5h), com taxa o. = A,/A,, (A, e & area de estribos e A, & ds
regiso critice) entre 1,5 8 2,0% . Os ensaios de FIGUFIREDO FILHO (1923) mostraram
gue os genchos de sncoragem da armedurs de flexao proximos de pilares de canto

praticamente nao trabalhsm como armadurs transversal.

ISLAM e PARK (1976} efetuaram ums serie de ensaios em modelos com varios
tipos de armedure de ciselhamente (bsrras dobradas, estribes, “shearheads™ e em

modelos sem nenhume armedurs trensverssl; slguns deles {oram carregados ciclica-

3]

crescentes. As seguintes conclusZes foram apontadas pelos autores:

\

a) os modelos sem srmadurs de cisalhamento tem ductilidade himtede, com

ruptura repenting;

bi ¢ usc de barras dobradas resultou em acréscimo na capacidade resistente ds
ligacaoc, mas nao meihorou e ductilidade;

¢} ¢ usc de “shearhead” resultcu em acrescimc na resistencie da ligacédo, mas
sé um limitado saumente na ductihidade;

d} ¢ usc de estribos fechsdes em torne das barres de flewgc gque pessam
atraves do pilar resultarem em um acréscimo na resistencia e uma substancisl

melhors ne ductilidade de ligagac sujeits 8 carregeaments ciclico, com grendes d

shearhcads™i

N

LD Armeaodras constituidas do perfis metalicos

I
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o

3.
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As armadures de cisathamente do tipo “shearhead” forem introduz

]

VWHEELEF (193¢) nos EUA em 1930, mas recomendacdes de projetc su foram

-t

incorporadas nos codiges do ACH em 1971 (ACT 318—71), com base no trabalho de
CORLEY e HAWEINS (1968:. Essa armadure, que recebe a carga das lajes e &8s trans-
.
!

ere persz os piliares, & constituida de chapas e perfis metalicos estruturais,

3

[y
oy
-



8) pares de perfis ne forma de U que crurem os pileres (fig. 3.9 8);

b) perfis | atrevessando os pilares, consideravelmente meis simples de

construir que os anteriores {fig. 3.9 b).

Ox enssios reslizedos por CORLEY e HAWKINS (1968}, em modelos com pilares
centrais, indiceram que e capacidade de lsjes com “shearheads™ foi ate 75% maior em
relscdo 8s lajes sem armadurs de cisalhamento; entretante GONCALVES (198¢) em
uma serie de ensaios, realizados na EFSC --USP, em modelos com pilares na bords da
laje e reforgados com perfis metalicos colocados ns regido da ligegao leje — pilar,
conslelou que a carga de ruina nesses casos foi menor gue nos modelos sem qualquer
armadure transversal. Alem ds duvide quenlc & sus resl eficscie, esse tipe de

armadurs apresenta algunsg inconvenientes que prejudicam © Seu usc:

-— gumentam pouco a ductilidade ds ligacdo, néw 1mpedindc rupture abrupts

YSLAM e FARE (1976);
-— interferem na armadura do pilar e podem dificultsr sue colocecao;

—- 2 altura dessas armaduras tem gque ser bem menor que a espessura das
lajes, pois existem duas camedas de armeduras (de [lexac) a serem colocadas acimas e
abaixc dos perfis, e no caso de lajes finas a sltura possivel pode nac ser suficiente
para a secac de ac¢o requerida; nesse caso pode-se scldar nos perfis & srmadura

.

interrompida, mantendo a alturs necessaria, mas essa operacas € muits trabslhose;
— sac indicedas spenas para pilares centrais

— tem custc elevadoe

Ja se viu gque ¢ usc de srmedureyr de cisalhamento na forme de estribos,
barras dobrades ou “shearheads™ saumentem e resistencia de ligas

3

podem ser dificeis de colocar e sncorar em lajes relstivamente fines {150 a 250 mm),

Py

e nac proporcionam ume boa ductilidade, com excegdc dos estribes.

For essa razéo, ne Umiversidade de Calgary, nc Canede, forem realizados
varios enseios de modelos de ligacGes laje —pilar com armszduras de cisalhamente
diferentes des convencionais 'LANGHOR, GHAL] e DILGER (19%7¢: DILGER, ELMASRI

e GHALT {1978y SEIBLE, GHAL! e DILGER (19801 GHALI (1989).

[a—
P
o



CORTE A-A

PLANTA

£} perfis

FIGURA 3.9. Armaduras cde cisa’hamento tipo "shearhead’
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Os enssios leveram DILGLE e GHALI (1981) 8 concluir que o reguisitos
descysveis de ume boa srmadures de cisulhemento séo stingidos qusndo els se const-
tui de elementos individuais com pequenss plscas de ancuragem nes extremidades, e
interconectados por barras finss ou faixes de chepas de s¢o, pare que sus colocagho
nas formes seje facil, sem que huje interferencia com a armadura de flexdo. Foram

ectudadne:

g) segmentos cortados de perfis metalicos | com peguenos furos ns mesa

inferior para [ixacao nas formas (fig. 3.10 a);

) preges soldados em faixas de chaps de ago, tambem perfurados paras {ixagac

nas formes (Nig. 210 by

¢) elementos com placas de ancoragem redondes cu gquadradas nas duas

extremidedes, cu faixs continus de chaps de s¢e na extremidede nferior (fig. 3.10 ¢j;
d) barras de sco dobrades e scldadas em fabrics.

Dessas, 8 que resultou melhor foram os elementos c¢om placas de ancoragem
naz extremidades, as placss lendc area de 9 a 10 vezes a area das barras. Us elemen-
tes cortados de perfis | tambem deram bons resultados, mas szc insdeguados do pon-
to de wvista de producégo e de economia. Os pregos apresentaram area insuficiente de

anccragem, e as barras dobradas e soidades ns fabtrica também nac foram

Com a bos sncoragem obtida, s!tas tensles de wiseihamento nas lajes séc

possiveis, e isto permite gue lajes mais finegs sejam utihizadas. Oz sutcres indicam

e e tematac limst AT T ST o me A pel AC 3TC DT on- it eepiirac
Gud 3y lensones jimites 4o AL 310 — i merulzs N ALl Zic -4 Szl muile 82guras,

e concordam com HAWKRING (1874 que mostre gue & tensse noming! Limite pode ser

recomendacles perz colouacds e espacamento desses elementios, as guals forem confir-
medas por um estude posterior de MOKHTAR, GHALI e DILGEFR (1885) mesmo para

-~

lejes finas {150 mm! com cobrimenic na parte superior e inferior de 24 mm.




/

turc parc fixagdo

a) segmentos de perfis metalicos

\ furo para fixacGo

b} elementos tipo pregos soldados em faixas de chapas de a¢o

‘sclda

eiementos com piacas de
ancoragem quadradas nas
duas extremidades

Y
-~

'3 i
FIGV

in

—

\ faixa de piaca de ago

¢ elementos com pilacas de ancoragem nas extremidades

faixa de pioca
de ago

KA 2.1¢. Tipos de armaduras especiais estudadas em Calgary



nao interferem na colocacho e posicionamento des srmadurss de flexbo e

drw pilures;

-~ possibilitam ancoragem satisfatoria nas duas extremidades, de modo que @&

armadure atinja tode sus capacidade resistente antes da ruptura;

consequeniemente aumentem a resistencia e ductilidade da ligacso,

St O puruo0rs € Cenclusoes

261, Prelimiinares

Inicialmente resultedos experimentais cbtidos por MARTINILL] (1974 e
TAKLYA (1983) para os valores da cargs de ruina em modelos de la jes sem vigas com
pilares em centos e bordas, respectivamente, servirac psra comparacido entre as
cergas de puncac previstas por alguns dos métodos apresentados n¢ item 3.4. Em
seguida sera feita ume breve snalise dos resultados da reagadc dos pilares nas lajes
dos pavimentos ja considerados no capitulo 2, para avsaliar a influencia des vigss de

bords e dos balancos e verificar @ resistencia a puncio para oS mesmos.

SO0 Alciodes analisados

Dos metodos abordados no 1tem 3.4 serzo analisados agur ¢ de Elsiner e Hog-
nestsd, por ser o primasto & guentificar z ointersgas enire forgs Cortznte & momento
fleter e se ¢ fecii epiicecec, o de Moe em razao de estar basesdc em extense pro-

poT verios pesguisadores como um dos traba-

thos ma:is importantes js realizados sobre a puncio, e o de Moe juntamente com o de
k es armadas transversaimente; tembém se analisa cs

metodes proposics pelos regulsmentos —— CEE—FIF 78, NBP (118/80 e AC! 318 —83.

[,
[
N



163 Laperimentacao da LSO USE

Os resultedos experimentsis gque seréo empregados nes comparaches foram
obtides nas duas primeiras feses du pesquise, ja citada no item 3.3, iniciads em 1972
no laboratorio de Estruturas do Departamento de Estruturas da EESC - USP que
visavam principaimente o estudo ds influencia de srmadure transversal -—— estribos
perpendiculares ao planc medic de laje — ne resistencia de ligacéo laje - pilar e

puncac em cantos e bordas de lajes sem vigas {lajes —cogumelc sem capitéis).

Os resultados foram obtidus do ensaic de modelos que representavam apenas a
porcao de lajge proxims ao pilar {elementos-de-laje), suficiente entretanto psra s
observacac do comportemento de ligegdc laje—pilar e pars e simulacao do
carregamento.

Ne primeirs fase, os resultados pere cade situesgéo — lajes sem armadurs
trensversal, lajes pouco armadas transversalmente ou lsjes com armadura transversal
abundante — representam a meédia dos valores oriundos do ensaic de quatrc modelos
semethantes, e nas fases seguintes, em funcgo da experiencis adgquirids, foram

nsziados eapenas treés mcdelos psrs cada caso.

o

ase, estudou modelos de canto variando s
usntidade de armadure transversel na regizo de ligacdo laje —pilar; esse armadurs
124 E '

conslituide pelog estribos e pelss ganchos de encorsgem des barras de

e
ipre presenies. Entretants, ne terceire fase do projeto, FICUEIREDC

tam dispostas em rede

util de 9cm na direcéo

!

das barras espacadess de 57cm e de Ecm nes outre direcdo. Os esiribos (¢ 6,3,

me “regiéc critice’ delimitadza por retas distantes

u
htg 307 =~ 17,5¢m das faces do pilsr, onde h = 10c¢m € a espessure da laje dos

117



Dos casos estudedos por Martinell, tres serde agui utilizados (A, € 8 area

total da secao transverssl dos estribos):
-~ modelos sem estribos: A, = ()

-— modelos com 9 estribos (um em cadsa ns central de regiac critica):

modelos com 29 estribos (um em cada cruzemente de duss barres de flexéo

dentro de regibo critica): A { = 8Ecem.

A frgurs 311 mostre as dimensdes dos modelss, sy armadurss de {lenéc e

transversal e & regiao critica.

O carregamento, obtidc com prensas hidraulicas, fci eplicado a laje straves de
placss dispostes em arcc de circunferencia com raic de 51 ¢m em relagdc ac centro
do piler, com resultante no planc bissetor do cantc a 45 cm desse mesmo centro. Os

b

odeles, ns escale 1:1, representam paineis de lejes com vaos de 232c¢m. Qutros

3

Q.

ados de interesse sao:
— resistencia do concretc a compressac: [ -y = 38,4 MPa;

-

— tensac de escoementc do age (CA—504A) de armedurs de flexdo:

oty

= 510,7 M Fa;

— tensdo de escosmente do  egc {CA—25) da armadure transversal:

tave geomeirics du armadure de fiexao ne direcss x: o0 = (0700
- ~ - .. . 1. -~ - - s c
--~ laxa geometrica de armacura de liexec na direcao v: p. = (,015€

Os modelos com pileres nas bordas deas lages, gue foram estudados por
TAKEYA (1983), tambem representam apenss a regiac da higacdo leje —pilar, com car-
regaments igualmente aplicadc com prensas hidréulicas através de plecas dispostas

ros de circule de raio 51 cm em relagac ac centro do pilar, com resultante

o
3
o
=
o
[¢]
o)

noe planc normal a borde a 28,5 cm desse centro; considerandc os modelos na escala

1:1 eles, da mesms forme que os de canto, representam paineis de lajes com vaos de
232 cem

y
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’

Scrav sproveitadas squr duas des situsgdes:
~ modelos sem estribos: A, = ()

modelos com 80 estribos (um em c¢sda cruvamento de duas barras de flexao

dentro da regiso critica): A, = 244 cm”.

Nesses modelos, a armedures de flexdc e identica 2 dos cantos, bem como os
estribos, a espessura das Jajes e as dimensdes dos pileres; assim, as texas de

armadura nas duss direcdes tembem séo iguais as dos cantos.

A fipurs 3120 mostre as dimensles dos modelos, a8 ermadures de

transverss] e s regiao critics.,
Para os modelos de borda tem-se ainde:

~— resistencis do concretc & CoOmpPressac: [ = 343 MPFg,

—-— tensac de escoamente do ago (CA-—-50A) de ermadura de flexdo:

f, = 512,8 MPa;

— tensac de esccaments do agoc {(CA—25) de armadura transverssl:

[ = 354,7 MPa.

Y

3.6.4, FEesuliados

- a expressao de Langendonck foi desenvelvias pare melhorar o méetcdo de

Moe apenas nos cesos com armadura de ciszlhamento e portante, onde ela nic exniste,

y
os velores sac os obtidos por Moe;

N
Fau
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ne ACT 318--83 @ considers¢ao de cargass excentricas, segundo MOHLLT
(1925, ¢ adequads pare ligecdes interiores mas incorrels e complexo psre casos de
pilares em bordas; por 1sso, pare os casos de pilares de bordes e cantos, o metodo do
AC) 318 - 87 tambem foi utilizedo juntamente com as recomenda¢oes dos comple-

mentos do CER

Nao tabels 3.1 estso os resultadcs experimentmis (V) da csrgs de ruing dos
modelos de borde e cento, e os resultados da forcs cortente resistente ultima
determinados pelos varios metodos pare esses mesmos modelos.

Convem observar que nem todos os modelos apresentaram rupture com
Caratleristicey exciusivas de PUNLEL, € NESses Cesis a Carga de ruine poderia ser ate
msicr, csse nac houvesse esgotadc 8 capacidade a flexds dos modelos, e nio e
p-:;ss}ve] determinar guanto maior ele seris. Isso poderia ser definide com s
realiz + de novos enszios, onde a resistencia & flexido dos modelos fosse mator, de
mode @ haver ruptura causads pela pungéc. Mesmo sssim os resultados spresentados

dzo ume bos 1deia de comc os meétodos avaliam a capacidade dos modelcs.

TABELA 3.1. Cargas de ruina, em kN, experimentais e calculadas

Modelo | A, {cm®) Vo e A\ Voo Voew V, cee Ve Vo oan
Lanto 0 63,45 52,70 52,70 52,27 2780 39,44 35,52
cantc 27 68,02 70,57 56,25 56,69 44.48 7E.85 153,00
cantu 8,8 72,98 113,84 | 73,63 99,63 44,48 78,8‘0 53,00
borde 0 124,16 ] 96,43 96,43 91,67 60,13 84, 76,38
hords 189,68 ' 96,20 WQ £9 1114,02
cnde A a
y . h
A ergs de
N args de & 4o <
VoL cargas de ruing dada por [1;1.;@ e Hognested (carpgz excentrics
cenforme Mee
V. -zt carga de ruina segunde ¢ CEB—FIP 78
\' .zt carga de ruina segundc a NER 6118"80 {(casos de pilares de canto
; :" rme c¢s complementos do CER)

Ve barga de 1e segundo o ACI 318—~83 {pilares de bords e cants

[y
Pl
)



TABELA 3.2. Relacao entre valores calculados e experimentais da carga de ruina

o N Vo
Modelo ‘ w- R .

canto 0 1 0,831 0,831 | 0,824 1 0,438 | 0,627 70,5607
cante 27 L 1037 | 0827 | 0,833 | 6,654 | 1,166 | 0,779
cento §8 | 1,50 | 1,009 | 1,365 | 0,609 | 1,081 | 0,726
bords 5 0,77 0,777 | 0,738 | 0,484 | 0683 | 0,615
borde | 24,4 | 1,817 | 1,32 1,976 | 0507 | 0,895 | 0,601
0,417 | 0,888 | 0,65¢

1,204 0,954 1,147

média

3.6.5. Conclusoes

EFm vists do

n

resultedos, algumss observacdes podem ser destacadas:

a) ¢ metodo qi:e fornece os valores mais desfavoraveis € ¢ de Moe, chegandc
a prever for¢z cortante Ultima 81,7% maior que & observede experimentalmente:
nots-se que  es  maiores diferencas  ocorrem  nes  modeles  mais  armados
transversaimente:

b} & contribuicac de Langendonck realmente melhors os resultados dados pelo
métode de Moe pars cssos com aermadura transversal, embora no casc de pilar na

borde o meétode ainds epresente valor 32,8% maior que o experimental:

2

¢) o método de Elstner e Hognestad apresents valor meédic mais préximo do

ntzl gue ¢ de Moe. mazx no csse de borde com armedurs de cisalhemento &

R A P IS N P 3 iam A - . PR N
d) a apuceral do meicde do CER ass modelss enssiados resulta em valores
muits sherws dos expernimertais imeds de 58,3% mencry € nenhum va € melor gue

¢ correspondente experimentai; e pcrtanto um métods bastante Segure, para o8 Ca80¢

CEB, pode elevar a resistencia a forga cortante no maxims em 60%;

e; dos tres metndos de normas a NBR 6118/8(, usandc as recomendscles do

TEB perz casus de canto e borda, € 8 que apresents melhores resultsdos (1

2
o
ot
S
@
&)
L
p
18]
o)

1
s experimentais), mes em dois casos os valcres séc maicres, chegandc a

16,0% no casc de canto com A, = 2,7 cm’;



f) finalmente, o metodo do AC], tambem usendc as recomenda¢oes do CEH pars
casos de canto e borde e, como o CE'B, bastante segurc, mas prediz forges cortentes

Gltimas um pouco mais proximas - 34,4% menores na media — des experimentsis.

Observa-se inicialmente que as adaplecbes feitas nos metodos psra os casos de
pilares em bordas e cantos parecem coerentes, spresentendo valores ate certo ponto
satisfatorios; e, embora os resultedos experimenteis analisados sejam poucos pare
permitir uma conclusac definitive, e ¢ estudo de outros resultados porventura exis-
tentes nz litersturs ou a realizacso de novos experimentos seja desejovel, pode-se

ter ume reroave! avaliegcso sobre os metodos.

Os resultsdos mostram que as diferencas mais desfavoraveis entre os valores

calculados e os experimentais ocorrersm nos modelos com maior taxs de armadura

-~

ransverssl, evidenciando que nesses cascs atribui-se a armedure de ciszlhamento
ume contribuicgse maior do que ela e capaz de proporcionar. Nos métodos de normss
iSSC naoc ocerre, pols a parcela da resisténcia devide & armadura e limitade a um de-
terminade valer. Se a partir do meétodo propostc per Langendonck for feite um estu-
do pers estabelecer um himite supericr 8 influencia ds srmadurs transversal na forca

cortante resistente, ele podera ser o que melhor reflita as situacfes reais.

Enaguantc iss¢ nac scontece, e aconselhavel o use dos métedos de normes que,
embora mutite s favor da seguranca, limitam o efeitn da armadura de cisalhaments,
mesmsc gque ele exista em grande quantidade. Dentre eles, € mais indicadc ¢ método
propostc pela NEF 6118780 juntamente com as recomendacfes dos complementos do
TEDL pers pileres em bordas e centos, pois ol o que apresentou melhores resultados,

esar de gque em dois modelos eles tenham sidc meicres gue of experimenteis, mss

o
3

NOEECS {2880 ¢ rupiura nel se deu exciusivamente ‘_DC}& puncec,

si1tuagdes

O metodc do ACI juntemente com as recomendagdes dos complementos do CEB,

apresentou resultados melhores que os do CEB, mas ainda muite seguros e infericres



A Keucoes dos pilares nas lujes dos pavimentos estudados

A figure 3.13 indice e numerscdc dos pileres nos psvimentos considersdos no
capitulo 2, e a tabele 3.3 contem as reaches, delerminades pelo metodo de analogis de
grelhas, gue esses pilares — por simetris, spenas os destacados ne figure aplicam

as lojes.

/ .// ' / e

e

FIGURA 3.13. Numeracac dos pilares nos pavimentos

TABELA 3.2. Reacces dos pilares (kN ) nas lajes

™,

Poiar

} ‘ 8

i L 3

i s

i

' » <
2 a5

e
a! nos pavimentos cow vigss bords elas pouco influem nas rezises dos pilares
¥
internos, diminuinde ou aumertendc muitc pouco os valores, e porlantc nac diminuem



s possibilidade de pungdo nesses locsis; nos cases de pilares externos nac existe

puncao, poik eles estao sob as vigss;

b) nos psineis de vaos grandes, quando as reacOes tambeém o serdo, pode ser
interessante a colocagao de viges de bords que eliminarac a possibihdade de pun¢ac

em regloes criticas como os cantos e 85 bordss;

¢) os balancos propiciam ums distribuicao mais uniforme dos reaches entre os
pileres, e embore as reactes sejem maicres nos pilares perifericos, estes passam a ter

um perimefro critico malor.

2.6.6.2. Armadura de puncao nos puvineatos

A partir das reac¢Oes dos pilares foram feitas ss verificactes des tensdes de
cissihsmento nas ligagdes laje —pilar e, quandc necessario, calculadas as quantidsdes
de estribos verticais. Para cads pavimentc sem vigas de borda foram verificados um

;1

pilar de canto, ¢ pilar mais critico das bordas e o mais critico interno; naqueles com
vigas de borda e verificacgo foi feita apenas no piler interno mais desfavoravel. Os
valores zerc ne tabela 3.4 indicem que nesses pontos nac e necessaria armadure de

wungao, e os locals com trace indicem pontos onde cu os pilares estae sob as vieas
b

A verificacas foi efetuada segundc e NBRE 6118/8L, com a consideracic de
pilures de cantu e borde segundc os complementes deo CEE. O meteds € de aplicacio

simpies, e a ermadure de punceo pode elever a resistencia ds ligacas no maxime a

i
Iy
&}
1
s
&)
[
17
!
[N
)
o
[g]
o
(69
o
o
]
(&9
1)

gt em todos os casos foi p
elgumas medidas poderiem ter sido tomadas, 1scisdes ou conjuntsemente, tais coma

gumentar as dimensoes dos pilares, aumentsr & espessura das lajes, sumentar & res:

"
'
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TABELA 3.4. Estribos nos pavimentos - pilares male desfavor avels

Pilsres
Pisos P1 P P3 P6 p7
- 5 T e e BT o
AV] — - 326 6,3
2 0 —— 25 ¢ 6,3 - - 0¢6,3
AV - 30 ¢ 6,3
Bl 0 0 - - e 6.
B\l — . 2 ¢ 6,3
B2 0 - 0 0 -
BV2 e

N p—

d) os pavimentos com peineis quadrados (4 m » 4 m) com balancos nidoc necessi-
tem de estribos em nenhuma ligacao, pois 8 carga total scbre o pavimento € menor
em relagdc sos pisos lipo A (éres total menorj), ha uma melhor distribuicio das
reagCes e todos os pilares podem ser considerados como nternos, em rezao dos

”

balangos, portento com maior perimetro critico;

e) nos pavimentos com paineis retangulares (vadcs meaiores) sem vigas e
necessaria 8 colocaclc de estribos nes regides dos pilares de bordas, mesmo nagueles
com balancos, e nesses casos as vigas de bordas podem ser indicadas; nos quadrados
(vaos menores) as vigas de borda néo sdo necessarias com ViIStas e punczo;

f) se & wveriflicagee fosse efetusdas segundc o CEE, algumas das ligacles nio

supcrtariam as foreas cortantes, mesmo ceolecando-se estribos,

PR I T .o s = - - . - R B R e .
i ressalta-se novamentie gus as vigas de borde s tem slgume utilidsde nos
3 e B

1 o C -3 - e i s s g -\ - . I P &) w1 CE e g T e vl
pileres exie: zam sigrm:licem pare os anlernos, Que neste Caso Scl 08 mels

criticos em funcae des altas reacGes gue aplicem nas lejes; isso indica gue, guanto a

)
)

4
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onsiderada, come Je dito no capitulos 2, @

ilares, ¢ que se feite proporcicnaria ume
distribtuic8c mais uniforme dos valores, com elgum aumenic nagueles dos pilares

externcs e ums redugdc nous dos pilares internos; entretanto, como as ligages exter-

nas estgo resistinde com certa folgs 8s tensdes de cisalhamento, esse



CAPITULO 4

DESLOCAMENTOS TRANSVERSAIS DAS
LAJES SEM VIGAS

4.1. Introducao

Como ja foi dito, um dos problemas que os sistemas estruturais de lajes sem
vigas spresentem, e que pode mesmo tornar invizvel seu uso, e a ocorrencie de deslo-
cementos trensversais das lajes alem de limites sceitaveis, tento ns fase de

construcao como ao longo de um tempo maior, durante 8 vide util da estrutura.

Os projetos atuais, ac empregarem tecnicas refinadas de calculo e materiais de
altas resistencias, resultam em estruturas bastante leves e esbeltas, com elementos
de flexao de pouce altura; ume das consequencias distc € o agravamento do problema
dos deslocamentos das lajes de pisos e forros o que, nas estruturas sem vigas, pode
ser até mais importante que a propria resistencia a flexdc das lejes. Assim, mesmo
que os requisitos guanto & resistencia sejem satisfeitos, e possivel gue @ espessurea
resultante da laje néc atenda aos requisitos minimos ex:gidos quanto aos desloca-

-

mentos transversa:s, impedindo & perfeita utilizacéo do ed:ficio.

O prcobiema ndc e tratado com a devide atencac pelas normas, pois enguanto
dedicam especia! destague no que diz respeitc a resistencia, dao sos projetistas
i 4 J

poucs orientagac sobre o

N

= deslocamentos. Como exemplos citem-se a NBR 6118/80,

1,

gue nac fornece reccmendacgdes especificas sobre deslocamentos em lajes sem wviges, e
o ACI 318—83, gue indicsa que se a espessura for malor que & minima estabelecids, os
deslocementos nac precisam ser calculados; isto induz & concluséo de que os desloce-
mentos ac longo do tempc estarao sempre dentro de limites aceitaveis, o que ngo é
corrcborade  peles cobservacbes em laboratérios e em edificios [RANGAN e
McMULLEN (19783 deslocamentos ate 45% maiores gque o limite permitide foram
observados por HEIMAN (1974), guando a espessura das lajes ere a minims estabe-

lecide peic ACI 318-71.
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Por issc muitos projetistas acabam ussndo espexsuras maiores que 8 minima,
mas sem saber quasl sera o desiocamento resultante em fungdo da espessura
escolhida. Por outro ledo, aumentar a espessurs de Jaje para reduzir os desloca-

mentos pode levar 8 custos adicionais desnecessarios. E portanto importante

procurar obter uma estimativa razoavel do deslocamento final.

Os deslocamentos finsis dependem principalmente dos efeitos das cargas de
construcao (que podem ser ate majores que as de servigo e ocorrrem em concretos de
pouca idade) e das permenentes. Ume edequeda consideragao do problema pars e

elaboragac do projeto, requer:
8} um correto conhecimento das acoes atuantes na estruture;

b) métodos de calculo que relacionem de maneira simples cargas e desloca-
mentos e que, com & consideragéc correta das propriedades dos materieis envolvidos,

fornecam estimetivas realistes dos deslocamentos finais esperados;

c) informacdes definitivas do que constituem deslocamentos inadequedos, pois

eles dependem tambem de natureza do edificio em foco.

Neste capitulo faz-se. inicialmente, uma abordagem qualitativa sobre os
deslocamentos transversais, imediatos e ao longe do tempo, apontando os problemas
decorrentes e os fatores que influem no desempenho de ume estrutura. Em seguida
sac apresenteados alguns metodos pars determinar as espessuras de lajes visandc o©

controle de deslocamentos e outros pare o calculo dos mesmos.

Pare os psvimentos de lsjes sem vigas ja considerados no capitule 2 sao,
entzc, calculados os deslocamentos transversaiv com esses metodos e com os meéetodos
dos elementos fimitos e anslogia de grelhas para uma posterior comparaggo dos

resultedos.

4.2, Problemas decorrentes de deslocamentos excessivos

A ocorrencie de deslocamentos excessivos em elementos estruturais, e em
particular nas lajes, acarrete uma série de problemas gque prejudicam o desempenho
satisfaioric da estrutura. Deslocementos excessivos podem ocorrer tento na fase de

construcadc guantc ao longo de vida Util da edificacéo, e € importante que os himites



meximos permitidos sejam obedecidos.

Fstudos detelhados de edificios de varios pavimentos ne Australia [TAYLOR e
HEIMAN (1977)] que sofreram deslocementos excessivos, mostrem ume serie de

problemas comuns decorrentes, que sac relacionados a seguir:

e) nss bordas externas, devido 8 falte de continuidade, os deslocamentos

podem ser meaiores que nas demais partes, alem de serem mais perceptiveis;

b} & inclinaggo dos pisos causa desconforto sos ocupantes dos edificios e aos

observadores;

c) problemas em esquadries de portas e janelas, que passam a ter desempenho
insatisfatorio de suas func¢Oes (impedidas de correr ou deslizar, abrir e fechar), ou

mesmo deformagao ou quebra dos seus elementos componentes;

d) em salguns mobiliarios hé prejuizo das sues funcbes normais tais como

emperramenioc de gevetas, dificuldades em abrir e fechar portas e instabilidade;

e) divisorias leves de madeira apresentam problemas como aberturas nas

juntas, que abalam o sistema de fixaggo dos elementos entre si;

f) divisorias de tijolos ceramicos ou de blocos podem apresentar rachaduras
que sacarretam problemas tais como infiltracdo de agua nas paredes externas,

danificacdo dos acabamentos e até de instalages e desconforte visual;

g) estragos nas ligagOes, principalmente superiores, entre as lajes e as paredes,

e nos acabamentos das proprias lajes (reboco ne face inferior e pisos na face

h) protlemas em juntss e ligacdes existentes entre os proprios elementos es-

truturais.

4.3, Fatores que tem influencia nos deslocamentos
A ¢

O calculec de deslocamentos transversais em elementos estruturais,
especialmente nas lajes sem vigas em duas direcdes, tanto ns fase de construgas
como na de utilizagio, e dificultado pelo grande nimero de fatores envolvidos. Séo

fatcres gque estdo relacionados com o projeto e dimensdes dos elementos, com a



construgso e utilizagao e com os materiais, e permesndo todos, com as agdes
aplicadas [TAYLOR e HEIMAN (1977), ACI COMMITTELE 435 (1985), GALAMBOS e
ELLINGWOOD (1986) ¢ THOMPSON e SCANLON (1988)].

4.3.1. Fatores devidos aos materiais

Os deslocamentos transversais deas lajes sao influenciedos de forma decisiva

por fatores referentes sos materiais, relacionados nos proximos itens.

4.3.1.1. Fissuracac do concreto

A fissuracdo do concreto influi nos deslocamentos finais da laje devido a
transformacac de se¢des naco fissuradas em se¢des psrcialmente fissuradas, e partir
do instante em que cergas de construgéc e permanentes passam a atuar, causando

diminuicao da rigidez das mesmas pels reducac do momento de inercia.

4.3.1.2. Retracao do concreto

G deslocemento neste casc ocorre em funcgo do srqueamento da laje,
provocado pela restricdo imposta a retracao pelas diferentes quantidades de aco na
face superior e inferior da laje. Assim, concretos com elevadas concentragdes de

armadure em apenas umea face n8o sao convenientes.

4=

$.2.1.2. Deformacaoe lenta

Deslocamentos devidos a deformscac lents ocorrem quande o elemento
estrutural de concreto sofre a scéc de cargas durante & construgéo, de seu proprio
peso, e de outras carges de pequens variagae ac longo do tempo. As cargas de
constru¢go atuam em concretos ncvos, que sofrem deformacéo lenta maicr do que
gquendc carregados apos um tempo maior, e csusam deslocamentos que aumentam com
8 SUSs permsaneéncia; embora essas cargas Sejam retiredas apos um determinado per’iodo,
elss sinda ceusam um efeito adverso nos desiocamentos, pois & deformacéco lenta néo

é um fendmenc totalmente reversivel [ACI COMMITTEE 435 {1985).



El--SHEIKH e CHEN (1988) wverificersm que uma grande percela dos
deslocementos ao longo do tempo devidos 8 deformagac lenta ocorrem no primeiro
ano de vida util de estrutura, e posteriormente crescem em uma proporg¢ao muito

pequena.

Os principais fatores que controlam as deformagdes no concreto sob tensoes
constantes, devidas & deformagao lenta sao, segundo RUSCH e JUNGWIRTH (1983):

— idade do concreto quando a carga e aplicada pela primeira vez;
— duragéo de aplicegao da carga;

-— taxe de hidratecao do cimento;

— condigdes ambientais — umidade relative e temperatura;

— condi¢oes de cura do concreto;

— tamenhc e forme des segdo transversal do elemento estrutural em

considerscao.

4.3.1.4. Resistencia e modulo de deformacao do concreto

Um aumentc na resisténcia 8 compressac do concreto produz acréscimos, nao
linesres, no modulc de deformacdc e resisténcis a trecdo, e isso causs um aumento ne
rigidez, com uma correspondente reduc¢ac no deslccamento imediato; mesmo no caso
de zonas totalmente fissuradas, a resisténcia a tracado do concreto entre fissuras e

. \
t

présimo de linha neutrs eumenta 8 rigidez efetive JACT COMMITTEE 435 (1966},

THOMPSON e SCANLON (1988} indicam gque deslocementos em lajes sem vigas

calculados por eles para concretos de resistencia de 30 MPa foram aproximedamente

he)

35% menores que aqueles encontrados pare concretos de 20 M Pa, o que mostra que 8
melhore na quelidade dc concreto pode reduzir significativamente os deslocamentos.
Entretanto, TAYLOR e HEIMAN (1977) observam que quandc o concreto stinge altas
resistencias, altas caracteristicas de retragago podem ser produzidas, de forms gque os
beneficios obtidos pelo sumento da resistencia e do modulo de deformacéc passsm 8

Ser peguenss ou mesmo nulos.

[y,
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4.3.2. Fatores devidos ao projeto ¢ dimensoes dos elementos

Decisoes corretas tomadas na fase de projeto e a adogéo de dimensdes
sdequadas das lajes podem reduzir os deslocamentos finsis das mesmas ou minimizar

seus efeitos. Podem ser citados:

a) projetos desenvolvidos buscando maxime economia com vistas apenas a
obtengdc de resistéencia satisfatoria, ao inves de projetos que procurem satender

adequadamente tambem aos deslocamentos, podem produzir estruturas inadeguadas;

b) enssios em lajes sem vigas tem mostrado que a maiorie das fissuras
ocorrem nas regides de momentos negativos proximas aos pilares e que, a niveis de
carga de servigo, essas lajes sso muitoc pouco fissuradas [NILSON e WALTERS
(1975)); desse modo, na maioria dos casos e satisfatorio calcular os deslocamentos com
o momentc de inerciea de toda a secdo. Entretanto, parea um maior refinamento, o

calculo pode ser efetuado considerandc um momento de inércie efetive, dado no item

4.6.5.6, pare & segado fissurada;

c) 8 nac colocacgo de vigas de bordea nas lajes exteriores, pode resultar em
deslocamentos finais visiveis e, portanto, esteticamente inaceitaveis; enseios realiza-
dos por ELSTNER (1970) em modelos de pequena escals, para comperagdc com os reali-
zados na Universidade de lllinois e na Associagéo de Cimento Portlend dos EUA, mos-
traram gue ¢ usu de vigas de borde em sistemas de lajes sem vigas efetivamente dimi-
nuem os deslocamentos nas bordes de laje, mas tém um efeitc pequenoc nagueles no
centro de paineéis de bordas e de cantos; os resultados spresentados no item 4.7.3.4
tembem confirmem e positive influencie des vigss de borde nos deslocamentos
transverssais;

¥

d} enszios realizados por JENKINS et alii (1965 em lsjes ne escale 1:1,
mostraram que uma consideravel reducso nos deslocamentos pode ser obtide peloc usc
de ume guant:dade adequade de srmadura superior de compressao; MONTOYA et alii
(1976) reccmendam o uso desse armadure pars redugio das flechas, embora isso posse

prejudicar o sistema quanto ac aspectc econdmico;

e) o usc de métodos inadeguados de calculo de deslocamentos finais tem feito

com que eles sejam bem maiocres que os valcres esperados;

f) pouce atengdo na avaliagéc des carscteristicas do concretc em termos de

retracéc e deformacio lenta;

g} & construcdo de longas paredes pouco flexiveis scbre lajes flexiveis results



ne rechadura dessas paredes;

h) os espagos especificados entre a parte superior de divisorias ou esquadrias
tem sido muito pequenos para impedir que ao longo do tempo a laje se apOie nesses

elementos;

i) condicoes de apoio das lajes e restricoes impostas as suas bordas: a
deformagéc das bordas e fungdo da rigidez a torgéo e flexdo das vigas de suporte
quando elas existem, ou de porcao da laje ligade ao pilar, do tamanho e rigidez dos
pilares e da continuidade dos paineis; no caso de paineis externos a falta de continui-
dade em ume ou duas bordas e fator importante e nem sempre considerado. Esses
fatores afetam os deslocamentos nac sO das proprias bordas mas tambem os do centro

dos paineis;

Jj) tamanho e forma dos paineis (relagac lado maior/lado menor) e relacao

vac /espessura das lajes influem nos deslocamentos finais esperados;

k) atraves de analise elastica, SIMMONDS (1970) demonstra que os maximos
deslocamentos em lajes sem vigas séo reduzidos a medida que a secadc transversal

dos pilares se torna mais alongads na direcdo dc maior vao do painel;

1) existéncia de “drop panels” ou capiteis reduzem os deslocamentos das lajes,
mas dificultam a execucgo de formas e armaduras e ha a perdes da vantagem dos

tetos planos e lisos.

-

4.3.3. Fatores devidos a etapa de construcao

{ad

Durente e construcac podem ocorrer situacfes, relacionadas abaixs, gue contri-

buem para agravar ¢ problema dos deslocementos:

8 lajes do primeiro piso quende suportedas por escoras que, nc solo, se
apoiam em placas de tamenho insuficiente para prevenir recalques, sofrem deslo-

camentos mesmo antes da desforms;

b) cargas de consirucdc devidas as escoras ou armazenamento de meteriais em
lajes de pouce idade podem ser altas o suficiente para causar grandes f{issuras nas

lajes, que aumentam os desiocsmentcs iniciais € finais;

¢} o meétodo construtivo utilizado pode resultar em cargas de construcgéo que

ultrapassem as de servigco, e até mesmo se aproximem de resistencia ultims da laje;



os deslocamentos e fissuras resultentes podem tembem ser malores que os espersdos

para cargas de servigo;

d) curs inadequada acarreta excessivas fissuras devidas & retracao, com suss

consequencias.

4.4. Deslocamentos transversais imediatos — fase de construgao

Deslocementos imediatos ou instantaneos sé8o agueles que ocorrem imediata-
mente apos a aplicagao da carge (peso proprio de laje) quando as escoras sao
removidas ou sob outras agbes de curta duracdo; siao tembem chamados de desloca-
mentos elasticos, pois nessa fase as lajes praticamente nac sdo fissuradas, salvo se
as cargas de construgao forem elevadas, podendo-se portantc admitir comportamento

elastico do concreto.

O calculo dos deslocamentos elésticos em edificios sob condigoes normais e
feito, principalmente, para propiciar uma base para & previsac dos deslocamentos
finais. Medidas de deslocamentos elasticos iniciais efetuadas na Australia [TAYLOR e
HEIMAN (1977) mostraram que esses deslocamentos sac aproximadamente 13% do
desiocamento total final; neste caso, quando as escoras foram removidas n&c havia

escoras acime nem armazenamento de material de construcéo na laje.

Entretanto, as cerges durante s construg¢@o podem ser msiores que apenas o

pesc propric des laje, causando uma fissura¢ao inesperads e danossz, que acarrets
grendes deslccamentos iniciais. E portanto importante gue cuidedos com os desiocs-
mentos sejem tomados jé no inicio ds cbra, e psra issc muite infiui o método cons-
trutive empregado e & velocidade de construcao e, conseguentemente, come € quando

as agOes passem a sclicitar os elementos da estrutura.

Sob o ponto de vista econdmico e interessante que a desforma se dé em pouco
tempo, pois isto reduz o custo das formas, o namero de dias de trabalhc e torns pos-
sivel o uso da estruturs em um tempo curto; entretanto, e remoc@o premsturs das
formas pode causar rupture ou aumentar os deslocamentos imedistos e de longo
tempo.

EL —-SHEIKH e CHEN (1988) anslisaram a influéncia ds velccidade de

construgac nos deslocamentos, atraves do metode dos elementss finitos, incluindo

135



efeitos de deformacéo lenta e fissuracéo. Eles verificaram que uma velocidade rapi-
da (um piso 8 cads dois dias) em relsgdo 8 uma velocidade mais lenta (um piso 8 cade
sete dias) nao saumentaram os deslocamentos, imediatos ou de longo tempo, quando se
utilizou concreto produzido com cimento de alta resistencis inicial; no caso de

concretos com cimentos normais, os deslocamentos aumenteram em mais de 50% .

Os edificios de varios pavimentos de concreto armado sso usualmente
executados de modo que cada nova laje concreteds seja suportada por um
determinado numero de lajes inferiores, anteriormente concretadas. Essa estrutura de
suporte consiste de lajes de diversas idades, formeas, dois ou mais niveis de escoras e
um certo nimerc de niveis cujaes lajes foram desformadas e novamente escoradas
(fig. 4.1); dessa meaneira e possivel remover as formas dos pavimentos inferiores em

pouco tempo, parea que imediatamente sejam usedes nos pavimentos superiores.

b 4 carga acidental

‘f_i__L.l_.Lu_i_l.J.J_H de construcgdo

icje com concreto fresce

K, + -,
T 11
1 W bttty formas
2 £ /l Z l > /l/ ,f, esc:rcs
3 }r{ ll]l/ I, - /
} IL i lajes desforma-
4-'& GISOOOETIIIIIIIIIP dos e novamen
=== | te escoradas
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FIGURA 4.1. Esquema t}p:'co de suporte das lajes em edificios de varios
pavimentos SBAROUNIS (feb. 13540

As acdes envolvidas na fase construtiva da estrutura consistem do pesc das
lajes endurecidas, do pesc das lajes recém concretadas, dc pesc das formes, do pesc
do sisteme de escoramento e de uma carga acidentai de construg@o. Desse modc as
cargas nes lajes inferiores da estrutura (nem todas tendo ainds atingido a idade de
28 dias) podem mesme exceder aguelas de servigo. Se isso acontecer, o ACI 31883

determina que & estrutura deve ter suficiente resistencis para suportar tais carges



com Regurancs.,

Observagoes realizadas em edificios por TAYLOR (1967) e por SBAROUNIS
(feb. 1984 e aug. 1984) mostram que os deslocamentos em lajes sem vigas sao Signi-
ficativamente afetados por cargas eplicadss durente os estagios de construgdo (no

caso elas representavam mais que duss vezes o peso proprio das lajes); SBAROUNIS
(apr. 1984) tambem verificou que aproximadamente 60% dos deslncamentos finais de
umea laje ocorrem durante ¢ per’:‘odo de construcao, antes do concreic atingir a resis-
tencis de 28 dias. Dessa forma a adocdo de um metodo construtivo apropriado faz-se

necessaria.

Ume sequencis de construcao comumente utilizadse envolve dois estagios em

cada ciclo de concretagem. No estagio inicial o primeiro nivel de escoras e formes
vai sendo retirado, enquanto a laje e simultaneamente “re-escorada” e as formas colo-
cedas no nivel mais alto, a0 mesmo tempo em que sédo retiradas as escoras da laje (ja
desformada) do nivel mais baixo do sistems de escoramento. No segundo estagio uma

nova laje e concretada.

No inicio de cade ciclo & ultima laje concretada ainda esta fresca e nao recebe
carga. Quando as escoras sao removidas de laje mais inferior, a primeira parcels de
carga € introduzide ne laje recem concretada; a concretagem de uma nova laje no
segundc estagio introduz uma nova parcela de carga na laje em guestac. A cade nova
laje concretada um incremento no carregamento € introduzido. O incremento de carga
em cada ciclo acontece enguantc & laje permanece na estrutura de suporte, e gquando

ele for a mais baixs no esquems recebera a parcels maxima.

A distribuicdc de cergas entre lejes da estruturs de suporte e determinada
pele rigidez & flexfio relativa des lajes (valores diferentes do moduio de deformacgéo
em razac da idade diferente das lajes), e a maxima carga depende também do numerc
de lajes existentes ne estruture de suporte. Entretantc, uma sproximscao razoavel
pode ser obtide considerando gue todas as lejes tem rigidez iguel. A carge acidental
a ser considerada durante @ construgdo deve estar de ecordo com o método

contrutivo aplicedc e com os equipamentos de construgéo utilizedos.

Se o metode construtivo adotedo resultar em cargas de construcdc que
excedam as de servico, deve-se buscar um meétodo alternmative que reverta a

situac8o, ou proceder & um reforgo nos elementos schrecarregados da estruturs.

Resuminde, os varios fatores que influenciam no desempenho ds estrutura

durante a construc2o podem ser divididos em trés categorias [WEBSTER (1980}



®) decisGes tomadas pelo projetista, incluindo resistencis a compressao do

concreto, tamanho dos pilares, espessura da laje, porcentagem de armadurs, etc.;

b) procedimentos de controle praticados pelo construtor, incluindo tempo de
ciclo de construgao, tempo de remocao dos escoramentos, numero de niveis

(pavimentos) a serem escorados e “re-escorados”, cura, etc.;

c) condigoes naturasis do meio ambiente, incluinde temperatura do ar, umidade

reletiva e velocidade do vento durante a construgao.

Finalmente & importante lembrar que as consideracoes deste item admitem que
sao concretadas uma ou duas lajes por semana, e que se disponha no minimo de dois
jogos de formas, dependendo do esguema de construcdo utilizedo. Em edificacoes
onde & velocidade de construgéo seja menor, as lajes receberao cargas com ume idade

maior, o que reduzira a propor¢ao dos problemas apresentados.

A NBE 6118/80 nc seu cap'itulo 9 — Formas e Escoramentos, traz diversas
recomendacCes sobre os cuidados no dimensionamento e execucdo das formes e
escoramentos; no capgtulo 14 — Curs, Retirade das Formas e do Escoramento, ela
indica os prazos e precaugdes a serem observados na desforma, nem sempre atendidos

pelos construtoeres.

No que se refere sos prazos, ela estsbelece que & retirada des formas e do
escoramento sC¢ podera ser feita quando o concreto se achar suficientemente
endurecidc pars resistir as acdes que sobre ele etuarem e néc conduzir a
deformacdes inaceitaveis, tendo em vists o valor baixo de E. e a maior probabilidade

de grande deformeacédo lenta quando o concrets e solicitade com poucs idade.

Se nao for demcnstrado o atendimento das condicdes acims e ndo se tendo
usado cimente de alts resistencia inicial ou processc que acelere ¢ endurecimento, e
NBR 6118/80 determinas que a relirada das formas e do escoramentc nao devera se

der antes dos seguintes prazos:
— faces laterais: 3 dias;

— faces infericres, deixando-se pontaletes bem cunhados e convenientemente
espec¢ados: 14 dias;

S

— faces inferiores, sem pontaletes: 21 dias.

Como precaucac a retirada do escoramentc e das formes devera ser efetuada

sem chogques e obedecer a um programea elaborado de acorde com o tipe da estrutura.

[
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4.5. Deslocamentos transversais finais

Os deslocamentos transversais em elementos de concreto armado crescem com
o decorrer do tempo devido a deformacac lente, sob acdes de longs duracéo, e a re-
tracao; entretanto espera-se que eles estejam dentro de limites aceitaveis na fase de
utilizagao (servigo) do edificio. A avaliagao precisa desses deslocamentos eo longo do
tempo em lajes sem vigas e um problema bastante complexo, principalmente em vista
do grande numero de variaveis humanas, materiais e ambientars que operam em
conjunto; tambem tem influencia a pratica construtiva utilizada e & historia do carre-
gamento — como e quais agOes solicitem a estrutura durante sus vide [TAYLOR e

HEIMAN (1977)].

Considerando que as tecnicas de projeto disponiveis nao possibilitam s
determinacac exata dos deslocamentos finais, e de se esperar diferencas entre os
vajores medidos e os previstos; contudo os problemas que grandes deslocamentios tem
causado em muitas lajes evidenciam que eles devem ter sido muito maiores que os
determinados pelo calculo [TAYLOR (1970), TAYLOR e HEIMAN (1977)].

No caso de vigas e lajes armadas em uma diregéo, os deslocamentos devidos a
retraciao e deformacgao lenta sao, no meximo, aproximadamente 3 vezes os desloca-
mentos imediatos, como mostreram os resultados de cinco pesquisas diferentes feitas
nos EUA, em 68 vigas de pequens escala, com variacac da armadurs de compressaoc e
por periodos de 172, 2% e 5 anos (YU e WINTER (1960})]. Assim, para estimar esses
deslocamentos os codigos usualmente recomendam multiplicadores 8 serem aplicados

aos deslocamenios imediatos, tais com:s ¢ que se mostra no item 4.6.2.3.

Todavis & aplicacédc de multiplicadores que foram determinados pars vigas sos
deslocamentos imiciais de lajes sem vigas, pode levar 8 grandes erros, pois o
comportamento destas sob acdes de longa duracéo e diferente daguele das vigas e das
lajes armadas em uma direggc. Sob csrregemento inicial as lajes sem vigas mantem-se
praticamente sem fissuras, e os deslocamentos iniciais s@o portanto pequenos. Com o
passar do tempo, entretanto, grendes fissuras se desenvolvem, o que provoca grandes
deslocementos finais, bem maiores gue os enconirados pela eplicaggo dos

multiplicadores aos iniciais.

Por outro ledo, scb cargas de construcado apreciaveis, uma parcela ponderavel
da deformagéo lente ocorrers ainds nesse fase, em concretos novos, causando

deslocamentos que permanecerac mesmo apos 8 retirada das cargas, pois a deformacao
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lents ¢ um fenomeno nao totelmente reversivel; também neste casc os deslocamentos

finais poderasc ser maiores que os previstes.

Varios autores tem encontrado, para lajes sem vigas, valores bem meiores gue
3 para a relagao entre os deslocamentos finais e os medidos pare carregamentos
iniciais. TAYLOR e HEIMAN (1977) encontraram valores de 6,7 e 8,7 para medidas
realizedas durante nove anos em lajes de forro; BLAKEY (1961) em um ensaio que
durcu 200 dias encontrou, no meio de um peinel sob carge permanente executado com
concreto leve, relacdo igusl & 7. Em medidas efetuadas em lajes de edificios de

gpartamentos na Escocia, JENKINS et alii (1965) encontrsram deslocementos finais atée

12 vezes maiores que os deslocamentos instantaneos.

Um outro fator a ser considerado no calculo dos deslocamentos de longo
tempo e 8 rigidez relative dos varios componentes do sistema estrutural, antes e
apos as [issuras. Como exemplo cita-se o estudo de GURALNICK e LA FRAUGH
(1963), que mostrou que & diferenga entre deslocamentos de paineis externos e inter-
nos e grande sO ne condicao nao fissurada e que, sob fissuragao intensa, essa
diferenca comeca a diminuir substancialmente. Conclui-se entao que as rigidezes
relativas dos varios elementos utilizados para os calculos de deslocamentos instanta-

neos ndo sac validas pare a avaliacdo de deslocamentos finais.

Para cobrir esses fatores, GRAHAM e SACANLON (1986) indicam que, pars o
casc de edificios de varios pavimentos, construidos usando procedimentos tipicos de
escoramento, os deslocamentos de longo tempc podem ser calculados a partir dos
imediatos, utilizando um multiplicador de wvealor 3,5, quando se emprege pare a
resistencia do concreto a tragac ne flexso & relacéc 0,3_’«]?2 (MPe); quando se uss
Oﬁfﬁﬁﬁ, dedc pelo ACI, Graham e Scanlon e também Sbarounis indicam o fator de

multiphcacao 5,0.

Ssbe-se que e importante um controle satisfatério dos deslocamentos finais, e
pars issc cuidados tem gque ser tomados ja na fase de projeto, escolhendo metcdos de
calculo apropriados, e continuando na fase de construcéoc, que € onde esses
deslocamentos comecarao a ser formados, atraves de um processo construtivo

satisfatlorio.

Ume estimative realista dos deslocamentos finais permitiréa gque se
desenvclvam detalhes construtivos adequados e gque se tenhs claro quais séc as
tolerencias possiveis e que ngc comprometem s utilizacéo do edificio so longo de sua

vida util.
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4.6. Metodos de calculo

4.6.1. Consideracoes inicials

O calculo de deslocamentos elasticos imediatos pode ser feito pela teoria das
placas elasticas que, no entento, e precisa apenas dentrc dos limites das suposi¢des
feitas. Outros metodos aproximados tambem podem ser utilizados, como os baseados
na analogia de grelhas e o dos elementos finitos. No ceso da aplicagao desses
metodos pars o calculc dos deslocamentos finais, devem ser modificadas as proprieds-
des elasticas do concreto para refletir a reducao da rigidez do elemento; entretanto
a escolha dos valores dessas propriedades e feits sem um criterioc muitc preciso,

basesdc mais na experiencia do projetista.

Portanto as discrepancias detectadas entre valores calculados e medidos nac
sdo devidas apenas a qualidade ds construcao e dos materiais, mas tambem aos
metodos de calculo utilizados. Em razao disto, o que se deseja sac metodos de
calculo simples e que déem uma estimativa razoavel do deslocamento final; varios

deles tem sido desenvolvidos por diversos autores.

Dois desses métodos sac apresentados (Rangan e porticos equivalentes), assim
come as recomendacOes do ACI 318 —83 pare calculo de espessuras limites de lajes, e
o metodo aproximado de calculo do primeirc esbogo do Codigo Modele CER—FIP

1990. Os dois ultimos n&o sac especificos pars lajes sem vigas, mas as englobam.

O Codigo Modele CER—TIFP 72 e & NBR 6118/80 fornecem pr‘inc;pios gerais,
indicando que as flechas devem ser cailculadas a partir da curveturs ec icngo do
elemento; tembém apontam que para determinadas situacdes de vaos e condicdes de
apoic os deslocementos n&o precisam ser ca.culados, mas essss recomendacdes nada

dizem & respeitc das lajes sem vigas.

Verifica-se entdo que as normas recomendam dois procedimentos distintos para

o controle dos deslocamentos em elementos de concreic armado:

a) os deslocamentos podem ser calculados diretamente por meétodos apro-
ximados (apenas a versao iniciel do CEB—FIP 1990 apresents um metodc) e
comparsdos com valores limites especificedos; esse procedimentc exige que os meéto-

dos empregados sejem configveis;
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b) os deslocamentos nao precisam ser calculados se a espessura da laje for
maior que um valor minimo determinado por expressoes empiricas, basesdss apenas ns

experiencia, e que 580 simples para uso rotineiro em projeto.

4.6.2. Controle dos deslocamentos segundo o ACI 318 83

A espessura minime das lajes nao protendidas armadas em duas diregoes, com
momentos calculados pelos metodos direto ou dos porticos equivalentes do ACI, e
tendo relacao entre o vao maior € o vac menor que nac exceds a 2, deve ser
determinads pelas seguintes equacoes, dadas no cap’itulo 9 do codigo, item 9.5

{medidas em polegadas, e tensdes em libras por polegade quadraeda — psi):

1.(800 + 0,005f )

h = (4.1)
36000 + 5000 8{ap, — 0,51 — B.X1 + 1/8))
mas nac menor que
7 1.(800 + 0,005f,) 4.2)
~ 36000 + 5000 B(1 + B.) -
e nac necessita ser maior gque
1.(800 + 0,0051,) .
h = i ¥ (4.3
36000
onde:
B — relacdo entre os vaos livres na melor € mencr direcés das lsjes;
B. — relacgdc entre o comprimento dss bordas continuas € © perlimetro total
do painel de laje;
&y, — valor medic de o , definido no capitulc 2 dests trabalho, item 2.2.1.2,
pare todas as vigas nas bordas do painel;
1. — vao do psinel ns direcac dos momentos, medido de face e face dos
pilares;
f. — tens8o de escoamentec do a¢o a tracéo.
No caso de lejes sem vigas ou “drop panels” L néc deve ser menor que 57
(12.7cm).
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4.6.2.1. Bordas livres

No caso de bordas livres, ums viga de borde deve ser colocads, com relagao
de rigidez a néo menor que 0,80; caso contrerio 8 espessura minime requerida pelss

equscoes 4.1 8 4.3 deve ser elevads em 10% no painel com a bords hvre.

4.6.2.2. Espessuras minimas reduzidas

Espessuras minimas menores que as especificadas nos itens anteriores podem
ser usadas se ficar provado, por meio de calculo, que os deslocamentos néo serao
maiores que os limites estsbelecidos pela tabela 9.5(b) do ACI 31883 (néc sera aqui

reproduzida). O codigo nao indice metodos pare o calculo desses deslocamentos.

4.6.2.3. Deslocamentos de longo tempo

Os deslocamentos adicionais em fung¢ao do tempo, devidos & retracdc e
deformacéo lenta em elementos submetidos a flexao, devem ser obtidos muitiplicando-
se os deslocementos imedistos causados pelas cargas inicieis (peso proprico mais

parcela da carga scidental) pelc fator

A= (4.4)
1 +5Cp
onde
p'= A./bd deve ser tomedc nc meic do¢ vao para vaos isciados ou

continuos, e nos apoios para balancos;
A{ — érea da armadurs de compressédc em polegadas quadradas;

¢ —Tfstor dependente dc tempo de stuacac das cargas dado pels tebeiz 4.1,

TABELA 4.1. Valores do fator £ [AC/ 21883

Tempc de atuagac Fator ¢
da carge

S anos ou mais 2,0
12 meses 1,4
6 meses 1,2
3 meses 1,C

[y
E~9
(22



4.6.3. Metodo do codigo modelo CEB—FIF 1990 — Versao inicial de 198¢

Devers vigorar em 1990 o nove Codigo Modelo CEE-FIP, e na verséo inicial

de 1988 e apresentado um metodo simplificado para evitar deslocementos intolereveis.

4.6.3.1. Estimativa dos deslocamentos

Os deslocementos ac longo do tempo em edificios, ou em casos analogos, podem

ser avaliados pelas equagdes sbaixo, baseadas na relacgo entre carga e deslocamento:

A=0+e)A. se M <M, 4.5)
a =) n(r —200)a. se M >M, (4.6)

onde:
¢ — coeficiente de deformagao lenta;

A. — deslocamento elastico calculado com & rigidez E I. da secao homogenea,
desprezandc 8 armadurs;

M — momento fletor no meic do vao da vigs ou laje, ou na extremidsde
engastada de um balango, sob acdes frequentes;

M. — momento de fissuracac, conforme o item 4.6.5.6;

 — fator de correcac (teb. 4.2), que inclur os efeitos da armadura,
fissuracao e deformecac lenta;

pm — porcentagem geometrica de srmadura (tab. 4.2) da armadura tracionada;
0o — porcentegem geomeétrics da armadure comprimida;
h — ealtura ou espessura do elemento;

d — altura Util.

TABELA 4.2. Fator de correcac 7

pm (%) 10,15 0,2 0,3 0,5 0,75 | 1,0 1,5
7 10 8 6 4 3 2,5 2

A porcentagem media g de armadurs e determinada, com base nc diagrama de

momentos fletores das figura 4.2, pels expressac

[=4

Lol .
bm = 0T T AT Ay (4.7
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sendo:

£u, 0, — porcentagem da armadura de tre¢ac nos apoios esquerdo e direito

respectivamente (fig. 4.2);

p — porcentagem da armadure de tragao no vao.

FIGURA 4.2. Porcentagens medias de armadura

Obs.: e suficiente uma estimetiva dos comprimentos [, e l,.

4.6.3.2. Estimativa da relacaoe l/d

O deslocamentc de longo tempo nao precisa ser eveliade se a relacéc i/d for

limitede de scordo com & eguacic

T

«

= 6n (/A

onde:
6 — coeficiente que caracteriza o sistema, dedc por

E h°

§ =4, =]
gl

— carge permanente;

4
% — relagdo vao/deslocamente escolhids pelo projetists (p. ex. 250,

(4.8}

(4.9



E permitido transformar qualquer forma de secéo transversal em ums retangu-

lar equivalente, com a mesma aiturs e o mesmo momento de inercia. O momentc de

fissuracao M, deve ser calculedo psra a secao trensversal original.

Para lajes convencionais armadas em duas diregoes, a verificacao deve ser

feita considerando o menor vao. Pars lajes sem vigss deve ser tomado o vao maior.

4.6.3.3. Casos onde o calculo dos deslocamentos pode ser omitido

Gerslmente néo e necesssrio o calculo explicito dos deslocamentos, se 8 rela-

cac vao/espessura obedecer a certos limites, de modo & evitar problemas devidos aos

deslocamentos em circunstancias normais. Verificecoes mais rigorosas sao necessarias

quando os limites permitidos nao sao observados, ou quando outros limites, distintos

daqueles implicitos nos metodos simplificados, forem mais spropriados.

No caso de lajes sem vigas, dimensionadas de modo que os valores basicos da

relacdo vao/altura util da tabele 4.3 (no CEB—FIP a tabela apresenta valores para

outros elementos estruturais) sejam respeitados, os deslocamentos normalmente nao

excederac ao limite, pouco rigoroso, de 1/250, no meic do vao entre pilares; a

experiencia tem mostrado que esse limite e satisfatorio.

TABELA 4.3. Valores basicos da relacao vao.~altura Gtil para lajes sem vigas

Concreto fortemente Concreto levemente
armeaedo armade
Paineis de bords e cento 22 31
Painel intericr 20 28

Observagoes:

8) para veéos acime de 7m que suportam divisdriss possiveis de serem damifi-

cadas por deslocamentos excessivos, os valores da tebels 4.3 devem ser multiplicados

pela relacac 7/vao;

b) os valores dados ne tsbele frequentemente sao conservadores, e calculos

podem mostrar que elementos de menor espessurs Sac possiveis;

¢} no casc em que divisorias, instalagdes ou
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danificados por causa de deslocamentos, s parcela que ocorrer 8apos 8 colocsgho
desses elementios deve ser limitada a [/500; se os elementos tiverem sido projetedos
para se acomodar 8 grandes deslocementcs, ou se reconhecidamente eles forem

capazes de suportar grandes deformagoes, esse limite pode ser mais flexivel;

d} concreto levemente armsdc e equele onde p < 0,5% (p = A./bd);

normelmente considera-se as lsjes nesss situagao;

e) se a taxa de armadura for conhecide, valores intermediarios entre os casos
de concretos fortemente armados {p > 1,5%) e levemente armados (p < 0,5%) podem

ser obtidos por interpola¢ao.

4.6.4. Mctodo proposto por Kangan

A maioria dos meétodos para o calculo de deslocamentos transversais em pecas
fletideas de concreto armado sao complexos em funcac da grande quantidade de
varisveis envolvidas; alem disso, medidas efetuadas tem apresentado grande dispersao
de resultados [SBAROUNIS (apr. 1984)]. O metodo aqui exposto e fruto de estudos
desenvolvidos por RANGAN (1976, 1986) ¢ RANGAN e McMULLEN (1978) e, de modo

simples, estime o deslocamento final.

O metodc se baseie no modelo da figura 4.3, onde o desiocamentc A, em um
pontc no centro de um painel de laje retangular e obtido pela some dos
desiocamentos centrais de duas faixas da laje, consideradas comc viges de largura
uniteria: umes faixs na linha dos pilares, ne direcde do vac maior gue sofre um
deslocamento A, nc meio do véo, e uma faixe central, ne outre direcégo, que sofre um

desiocamento & ., tembém no meic do véaoc.

O desiocamento tolal A, do ponto u, no centro do painel, e
ALZA;TAC (4-10)

e os deslocamentos A; e A S&C exXpressos por

A = Bl L,

L = -H[F@;L}.,F‘.] (4.11)



L (r ) (4.12)
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FIGURA 4.3. Modelo, segundo RANGAN (1976), para calculo de deslocamentos

onde:

I, el. — momentos de inércia, por unidade de largura, das faixss dos pilares
e central, respectivamente;

A, e B. — coeficientes de deslocsmentc elastico em um peinel interior de laje
sem vigas, para 8s porgdes de laje {vigas de largurs umiterie? nes
faixas dos pilares e centiral, respectivamente, sendc B, =1/384 e
B, = 2/384;
{,,1, — vaos maiores, figura 4.3;
{.,1,. — vacs menores, Tigurs 4.3;
E. — module de deformacac longitudinal do concreto;
g — carga permenente per unidade de ares;
g — carga acidentel por unidade de ares;
Aq — parcels da carga acidental, de acdc permanente, pcr unidsde de area;
F, — carga inicial atuante por unidade de area (g + qJ;
F, — carge de longs duragac (g + Ag)

» — fator de multiplicacéo, aplicedo aos deslocamentos inicials, pars a
determinacgc dos deslocamentos fineis, segunde ¢ AC! 318 —83 (ver
1tem 4.6.2.3).
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Substituindo as equacoes 4.11 e 4.12 na equagao 4.10, resulta

ﬁ : DB( 1 I”t'
by = 0 FA4NF, )[ul “T[]] (4.13)

’—i ﬁp in

Rangan também levou em contsa a redugao do momento de inercia que ocorre
em funcao da fissuracac, principalmente em lsjes de pouce idede, o que pode levar a
grandes deslocamentos finais. Beseado em observagoes de Taylor e Heiman [TAYLOR
(1970, 1971); HEIMAN e TAYLOR (1972); HEIMAN (1974),, de gque a intensidade das

fissuras na faixa dos pilares e maior que nas faixas centrais, Rangan admitiu a faixa

dos pilares totalmente fissurads, e 8 faixe centrel parcialmentie fissurads.

Desse modo, na equscao 4.13, I, e tomado como o momento de inercia da segao
fissurade (I,) e I. comc e medie simples entre o momento de inercia da segao

geometrica I, e 0 de secao fissurada.

Para intervalos usuais dos valores de a,. (razéc entre E. e E.}) e a taxa
geométrica da armadure p, o momento de inércia I, de uma faixe de laje fissurada,
por unidade de lergurs é, aproximadamente, 5pd° e, portanto, I, = Sppda, onde p, € a

taxa media de armadure de tragdc na faixa dos pilares.

Para a faixa central, de largura unitaria, o momento de inércia e tomadc como
I. ={f,+1,/2, e pode ser aproximado pers 0,61, pois I, e pequeno quando
comparadc com g, onde i; = h°/12; assim f, = 0,6h°/12, e edmitindo-se h = 1,2

resulte I. = 0,08644d°.

Substituindo os valores de I, e I. na equscéc 4.13, tem-se

™
(8]

—~
LTS

E }‘—r)\F)Z[

£

__] [x + 580 {s—] E (4.14)

Th

Um estudc psrametrico (RANGAN e McMULLEN {1978, mostrou gque & eguacac
4.14 é relativamente insensivel & maiorie dos parametros, € com ume resvaliagdc dos

resultados la obtidos ela pode ser simplificada pars

AU=KK\F+)\F ['é}

290 {p.E.
onde Kk, = 1,0 pera paineis interiores;

= 1,3 para paineis exieriores com vigas de borde rigidas; ume viga de borda
e considerade rigide pelo sutor do método se & parte gue se projeta
abeixo da laje e 8 sua largure medem, no minimeg, 1,5h (fig. 4.4},

= 1,6 pars paineic sem vigas de borda;
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FIGURA 4.4. Dimensoes minimas de uma viga de borda r;‘gida

Tomendo-se p,, que nac varia muito e nem altera substancialmente o valor de
A, ns equagac 4.15, como 0,006 (o codigo sustralisno AS 1480 recomende gue a
relagdo entre a area de aco e a area total de concreto deve estar compreendida entre
0,0035 e 0,0063 quando for necessario um adequado controle da fissuracgao), tem-se
finaimente,

{F, + )\F:)ll[lz,i]i‘

Auzl\zkz 7E_ ”'d—

(4.16)
onde d € a médie das alturas Gteis das dues faixas, e » pode ser tomadc de acordo
com o AC] 31883 (eq. 4.4 deste capitulo), em que o’ é a meédie entre as taxas de

armadura de compressac das faixas dos pilares e central no meic dos vaos.

A equacac 4.16 tambeéem pode ser usadz pars est:mar ¢ desiocamenic incre-
mental A .., que & a parcela do deslocamento total gque ocorre apos a colocacéo das
uridades neo estruturais, e deve ser limitado para que elas nac sejam danificadas.

Pode-se admitir gue
A =A, — Ajerm (4.17)

onde A,orm é o deslocemento imediate devido a carga permanente (peso proprio da
leje} e pode ser determinado pela equecéac 4.16, onde todos os termos, com excecéo da

carga, Sac OS mesmos que para o calculo de A, e assim pode-se fazer

Bipn =[x2 Ja. (4.18)

-+ aF,
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Os valores dos deslocamentos determinados por este metodo devem ser
comparados com velores maximos permitidos; o ACI 31 --83 no seu cepitulo 9 fornece

uma tabela com esses limites.

Rangen comparou resultados obtidos pelo metodo com valores medidos em edi-
ficios (TAYLOR (1971); HEIMAN (1974); JENKINS (1974); TAYLOR e HEIMAN (1977);
SEBAKROUNIS (ago. 1984)], encontrando como media de relagao A, /4,,, o valor de
1,07.

4.6.5. Calculo de deslocamentos pelo metodo dos porticos equivalentes

O metodo dos porticos equivalentes para calculo de momentos fletores (apre-
sentadc no cap;tulo 2, item 2.2.2) e deslocementos, surgiu apos o extensc trabalho de
pesquisa reslizado na Universidade de Illinois, e foi incorporado no ACI no codigo de
1971 (AC! 318-71) apenas para os momentos fletores, nac havendo qualquer recomen-
dacao sobre o uso do metodo para o calculo de deslocamentos; isso ocorre mesmo na
versao mais atual do codigo, a revisac de 1986 do AC! 318 —-83. Entretanto ele pode
também ser aplicado a estimative de deslocamentos em qualquer sistema de lejes, e o
gue se encontra na sequencie baseia-se nos trabelhos de NILSON e WALTERS (1975)
e KRIPANARAYANAN e BRANSON (1976). Deve-se salientar que o metodc tambéem se
aplica quando os momentos fletores sac determinados pelo método direto do ACI, que

se relats no item 2.2.1 do capitulo 2.

4.6.51. Fundomentos do meéetodo

O metodo considersa que os deslocementos transversais em gueiguer ponto de
interesse de um painel submetidc e um carregamentc vertical, sac o resultado ds
some dos deslocamentos obtidos da deformscgadc do painel em cada uma das dire¢oes
dos seus veaos. Para isso admite-se que & laje se comporte comc uma vige larga e
baixa, primeiremente com largure igual a dimensac I, do painel e com vac igual a I,
apciada em linhas "nao deformadas” em x = 0 e em x = {,, com flexdo na diregédc ¥
(pértico equivalente na direcéo %) e os deslocamentos correspondentes (fig. 4.58). Em
seguide edmite-se que a laje tenhe largure I, e vao I, e que se apoie em linhas “nac
deformedas” em y =0 e y =1,, com flexac na diregdo y (pdrtice eguivalente na

diregdc y) e os consequentes desiocamentos (fig. 4.5b). O deslocamento no centro do



painel, por exemplo, ¢ & soma do deslocamento central ds faixa dos pilares em uma

direcao com o do centro do painel ne outra direcao (fig. 4.5¢).

LINKA DE APOIC

|

/U NHA DE APOIC

0) FLEXAO NA DIREGAD X

C) FLEXAC COMBINADA

FIGURA 4.5. Representacao esquematica para o calcuto do desiocamentc no

centrc de um painel quadrado NILSON € WALTERS (1875),

Considerando-se agore a flex@o em ume das diregoes, o deslocamentc no meio
do vdo de um psinel pode ser obtido pele soma de tres parcelas: ume guandoc se
considera o paine! Tixo nas dues extremidades opostas, e as outras duas devidas &

rotacas de cada ume das linhas de apoio.

4.6.5.0. Deslocamento no meio do vao de um painel engastade nos extremos

O deslocaments no meio do vao de ume viga uniformemente carregada (no
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caro, pértico equivalente com largura igual a do peinel), com extremidades

engastadas, aqu) chamado “deslocamento de referencia”, e

.._..__...._p l;:w 4 9‘
onde:

I, — momento de inercia da largurs total do portico (largura do
painel), incluindo vigas se houverem;

p — carga uniformemente distribuida, por unidsde de comprimento,
aplicada 8o porticc eguivalente;

| — véo do painel na direcgdo considerads.

O deslocamento de referencia (A__.) do portico equivalente € a base para o

ref
calcule do deslocamento no meio do vao para a faixe dos pilares ou para & faixa
), com extremidades fixas, e sao proporcionais a relsggo M, . /E L, .,
JEC]

1Sso ocorre porque as faixas sa&o solicitedas por guantidades diferentes do momento

central (A

LSRN Y

da faixe e a relagdo M de lergura total do painel (portico equivalente);

por pert

tota] (s faixa dos pilares € mais soliciteda), e sofrem deslocamentos diferentes. Entac

Mfavxa
A‘suxa Eclfazxa )
ol Vo (4.20)
E‘Clport
ou
M:f,.,g Eclsort ~
Aéa»a :Are‘ —‘q‘:r_" ECH:; (4~41)

onde M .. e M,  referem-se tanto as secdes dos momentos negetivos quanto a

5

e¢ao do momento positive.

2]

No célculo & flex@c dos painéis os momentos (de referencia) nos porticos,
obtidos pelos métodos direto ou dos porticos equivalentes, sdo distribuidos as faixas
de laje por coeficientes dados pelo codigo do ACI e nos itens 2.2.1.6 e 2.2.1.7 deste

trabalho, em porcentagem, e que dependem:
a) das dimensdes relativas dos lados do peinel;

b} da relecéo entre & rigidez a flex&o das vigas (se houver) e das lajes (com
larguras delimitzdas pelas linhas centrais dos paineis adjacentes a cads lado da linha

dos pilares});



c) da relegdo entre a rigidez a tor¢ao das vigas de borda (caso existam) per-
pendiculares a direcao em que os momentos estao sendo celculados e 8 rigidez
flexao da laje, com largura igual ao vao da vigs de borda, medido de centro & centro

dos apoios;
d) da posi¢ao do painel — externo ou interno.

Assim, o momento em ume faixe (dos pilares ou central) e encontrado
multiplicando-se o momentc do portico pelo coeficiente respectivo, aqui chamado de

fator de distribuigao lateral (fdl), ou sejs

M = (fd) M (4.22)

faira port

‘M.« pode ser substituida ne equacéo 4.21 pelo fator

e deste modo 8 relsgac |

(fdlj.

Aqui aparece ume dificuldade: ¢ que as porcentagens de distribuicao do ACI,
que se encontram nag tabelas 2.1, 2.2 e 2.3 do cap’itulo 2, nac S80 OS MESMOs pare a8s
secoes criticas de momentos negativos e positivo; entretantc, em fungdo de preciséo
requeride pare os deslocamentos, e por se tratar de um meétodo aproximado, e
razogvel usar comc fator de distribuicdo lateral a media dos valores dos coeficientes
pars essas se¢bes, tanto para a faixa dos pilares comc pars a faixe central. Esses
fatores sao dados ns tebelas 4.4, em porcentagem, de acordo com a figuras 4.6, para

lajes sem qualquer tipo de vigas.

1o cajculs-se ¢ fator de distribuicéc lateral ne direggéo y pars a
faixa dos pileres do pesinel b da figura 4.6. A porcentegem de distribuicao do
momento negativo externc e 10¢ (todo o moments na sechc € resistide pela faixa dos
pileres), e o do momentc negativo interno e 75, com media igusl a (100 =+ 75)/2; e
porcentagem para o momento positive e 60. O fater de distribuigdo lateral resultante
seré a media entre o coeficiente de distribui¢dc dos momentos negetivos e o do

momento positivo, ou sejs

(100 + 78)/2 + 60 _

pa

7% 7
73,75

(fdl) =

que pode ser aproximado pera 73,3.
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FIGURA 4.6. Posicao dos paineis (interno, bordas e canto) e faixas na direca
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TABELA 4.4. Fatores medios de distribuicao lateral

Posi¢do do painel |Direcac | Faixa dos pilares Faixa central
X (60 475} 2=8675% 100 — 676 =326 %
Paine! a — interior
y 67.5% 326 %
X €75 % wEw
Paine] b — bords
v A iyan sl n 100 — T3 e == 080 ¥
SEER SRS =7r28%
X TLER 287 %
Painel ¢ — bordse
Yy €75 % ALEw
X 728 % 26,2 %
Painel d — canto
y 736 % 260

ternos e externos, pare e faixa dos pilares;

: 60% e a porcentagem de distribuicdo para momentos positivos em peinéis in-

75% e a porcentagem de distribuicso pars momentos negativos em paineis in-
ternos, pars e fsixa dos pilares;

100% e a porcentsgem de distribuic8c pars momentos negativos, para a faixa

dos pilares, ns segéo do pilar exterior de paineis externos.



4.6.5.3. Deslocamento no meio do vao de um painel devido a rotacao dos
apoios
A rotagdo da linha dos epoios, tanto psra e faixa central como dos pilares,
pode ser tomada como 8 rotacao dos pilares do portico em funcao do momento a que
estao submetidos; pare isso eles sao considerados como engastados nos pisos superior
e inferior (como usual no calculo pelos porticos equivalentes). A rotacao 6 do pilar,

no piso em questdo, e igual ao momento atuesnte dividido pels rigidez do pilar

equivalente, este definido no capgtulo 2, item 2.2.1.5:
- M (4.23)

e o deslocamentc transversal A, no centro de ume viga de vao I (no caso I, ou l,
dependendo da diregao considerada) que sofre uma rotecao de @ radianos em uma das

extremidades, sendo a outre engsstada, e

__ 81

4.6.5.4. Deslocamento total no meio de vao

O deslocamento total no meio do vao, para a faixa dos pilares ou central, é a

soma de tres parcelas:

A =4, .+ Aee + AQ: (4.25)
onde:
ABe — rotacéo ds extremidade esquerda;
AG; rotacac de extremidade direita.
8 e dado pela equagac 4.21.

4.6.5.5. Deslocamento no centro de um painel

O deslocamento da laje no centro de um painel quadredo € agors facilmente
obtido pela soms do deslocamento da faixa dos pilares em ume direggo com ©

deslocamentoe ds faixa central na cutre direcao (fig. 4.5):
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=Aa, +4.,=4,+4, (4.26)

cent

onde A, A, A, « A 820 os deslocamentos totais A, ,, determinados conforme a

equagao 4.25, para cads uma das diregOes e faixas respectivas.

No caso de um painel retangular, o deslocamento no centro sera 8 media entre
o obtido com o deslocemento de faixa dos pilares em ume direcao e o da faixa
central ne outre (A, + A.,) e o obtido considerando a situagao inverss (A,, + A.,),
pois como os vaos s8&o diferentes, os deslocamentos considerando flexao em cada

direcao tambem o serao:

A = (4.27)

cent

(B, +A,) +{8, +4,)
b,

r<

4.6.5.6. Efeito da fissuracao

As fissuras nas lajes, como nas vigas, reduzem a rigidez a flexao, com um
consequente aumento nos deslocamentos. Antes das fissuras, os deslocamentios sao
determinados com base no momento de inercia da secdo geometrica de concreto; apos
a fissuraggo o momento de inercia e reduzido pela diminuigdo da segdo, embora o

concreto tracionado entre fissuras continue a ter influéncia na rigidez.

A expressic empirice seguinte (4.28), devide & BRANSON (1963, 1968), e

especificada no ACI 318—83 e tambem nos codigos anteriores, permite calcular o

N

.iet; Dara elementos parcielmente fissurados, e o usc da

momentc de inercia efetivo (i
largure total de laje nesse calculc indica que se estéa considerando a media dos
efeitos de fissuracso pars as faixas dos pilsres e central; psre vaos continuos pode-

se usar como I_, . 8 médie entre os valores encontrados nas se¢cdes de momentos posi-

&t

tive e negstive. I, seréa usadc ns equecdc (4.19) no lugar de .., para encontrar o

deslccamento de referencia.

M.y, M.y Gt
Hefetz(M] I+ 1“{ﬁ] I (4.28)
sendo:
I, — momento de inercia da segao geometrica de concreto;
M — momento fletor maximo na secao considerads;
I. — mcomento de inercia da segdo fissuradea de concreto, dado aproximads-

mente por Spd°, onde p € a taxa media da srmedura tracionada na se¢ho;

M. — momento de fissuracao.
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O momento de fissuragao pode ser determinado por:

M, = o= (4.29)

onde:

f, — resistencia do concreto a tragéo, determinada em ensaios de flexao;

y, — distancia do centroide da secao total, nao se considerando & armadura,
a fibre mais tracionada.

A respeito das fissuras em lajes € oportuno ver o que dizem os sutores, no

item 4.3.2b.

4.6.5.7. Desiocamentos de longo tempo

Podem ser estimados de acordo com o processo do ACI, atraves do multiplica-

dor M\ aplicado aos deslocamentos imediatos, conforme se encontra no item 4.6.2.3.

4.6.6. Analogia de grelhas e elementos finitos

Deslocamentos trensversais tembem podem ser obtidos pelos metodos de
analogie de grelhas e dos elementos finitos, que ja foram apresentados no segundo
capitulo quando se tratou dos momentos fletores; nenhum nove conceito € necessario

ser agui introduzidc.

4.7, Talcule de deslocamentos ¢ comparagocs

4.7.1. Objetivos

() cbjetivo principe! € comperar os resuitados e analisar gqueis metodos s&o
ma's indicedos para uma evaliacac dos deslocamentos, em funggo dos resultedos que
fornecem e da facilideade de aplicacdo. Também se procurara verificar a influéncia

das vigas de bords, dos belancos e do temanho dos vaos nos deslocamentos dos pisos.

Foram entéo calculados os deslocamentos transversais pera todos os pavi-



menios considerados no capitulo 2 (figs. 2.18 8 2.25) pelos metodos de Rangan,
porticos equivalentes, analogie de grelhas e elementos finitos, nos oito pontos indi-

cados ne figura 4.7, que englobam as situs¢oes mais desfavoraveis e representativas.

Inicialmente tambem se pretendia comparar deslocamentos obtidos em
psvimentos de edificios existentes, ou obtidos de enseaios em laboratorios constantes
da bibliografis especializada, com os resultantes da aplicacao dos metodos em questao
@ esses mesmos pavimentos; entretanto isto nao foi poss;vel pois ou os dados forne-
cidos ou a forme de apresentagdo dos deslocamentos nao sao claros, impossibilitando

as comparacoes.

O que se fez entao foi comparar, no item 4.7.3.]1, para um casc simples,
valores obtidos da solucdo de equagdo diferencial des placas com os encontrados
pelos elementos finitos e analogie de grelhas, no centro de uma placa simplesmente

apoiada no contorno, para uma ideie da precisédo desses dois metodos.

S ~_{3w
[ 2o

[ ] [}
E |
N S T
f ! !

7 8
i [ *

FIGURA 4.7. Pontos para calculo dos deslocamentos transversais

4.7.2. Informacdes adicionais sobre os metodos analisados

A seguir, apresentam-se os dados necessarios & aplicacdo de cada um dos
métodos, que jé foram apresentados anteriormente: o de analogia de grelhas e o dos

elementos finitos no capitulo 2 (itens 2.2.4 e 2.2.5 respectivamente) quandc foram



utilizados pare o calculo dos momentos fletores (os deslocsmentos sac obtidos
juntamente com eles); o de Rangan e o dos porticos equivalentes estao detalhados

neste cap’itulo.

Nio foram utilizedos os metodos do ACI 318—-83 e CEB—FIP 1990; o metodo
do ACI possibilite apenas o calculo da espessurs minime das lajes para o controle dos
deslocementos, e aqui foi empregada espessura de 15cm, o minime de acordo com e

NBR 6€118/80 quando o calculo & flexap e feito pelo metodo dos porticos multiplos.

O metodo do CEB—FIP, que ainda podera sofrer modificacoes ate a versao
definitiva, exige que se conheca, para cada caso particular, a umidade relative do
ambiente onde a estrutura sera implantada, o perimetro dos elementos estruturais em
conteto com a atmosfera, a idade do concreto para a qual se deseje o deslocamento e
o instante de aplicagéo do carregamento, em dias, para e determinegéo do coeficiente
de deformagac lente e dai dos deslocamentos; portanto comparacoes de resultados
obtidos com esse método ndo seriam significativas para situacdes hipoteticas, como

as que agul estao sendo consideradas.

4.7.2.1. Analogia de grelhas

Para a aplicacdo deste metodo foi utilizado o programa computacional ANSER,
ja comentado no item 2.2.4, com resisténcia caracteristica & compressao do concreto
f., = 15MPa, modulo de deformagdo longitudinsl E. = 14,0GPa e modulo de defor-

macéo transversal G. = 0,15 E. = 2,1 GPa, de acordo com o item 2.4.2.

No caso de comparacao com ¢ metodo dos elementos finites foi utilizado, come
no cepitule 2, o modulo de deformacéo transversal G, = E  /2(1+u} = 58GPe da

~
s

tecria de elasticidade com coeficiente de Poisson v = (,2, pois o progrems utilizadc

nac possibilita o usc de G, = 0,15 E .

O carregamento empregadc € 8 cargs uniformemente distribuida de 6,97 kN /m*,

determinade no item 2.4.1.

4.7.2.2. Metodo dos elementos finitos

O progrems utilizado é o mesmo descrito no item 2.2.5, e a comparacao do

método sera feita apenas com o de enalogie de grelhas utilizando

G.=E_ /2144) =58GPa com + =0,2. A carga e os demais parametros sao oS



mesmos do item anterior,

4.7.2.3. Metodo de Rangan

Na aplicacao do metodo, detalhado no item 4.6.4, foi utilizada a expressao 4.1}
pare o calculo dos deslocamentos nas faixes dos pileres, e a expressao 4.15 pera os
deslocamentos no centro dos paineis, pois a taxa de armadurs, que foi determinads
para a analise de custos do capitulo 6, era conhecida; 8 expressao 4.16 deve ser
empregada quando a taxa de armadura nao e conhecida, parea que se tenha uma

primeira ideia, grosseira, dos deslocamentos f{inais.

A cargs totel de 6,97 kN/m* é composta da parte permanente de 5,47 kKN/m* e
de acidental de 1,5 kN/m% pare aplicacdc do metodo considerou-se que 2/3 da carga

acidental (1 kN/m°) tenhs atuacéc constante, portanto com carater permanente.

Nesse metodo a fissuracdo € levada em conts reduzindo-se o momento de
inércia das secdes das faixas dos pilares e centrael, e o modulo de deformagéo

longitudinal secante foi tomado como 25,7 GPa, determinado de acordo com o item

4.2.3.1 A de NBR 6118/80 para concretos com f, = 15 MPa.

O fetor de multiplicagdo h para & determinagéo dos deslocamentos de longo
tempo foi tomado de acordo com o ACI 318--83 e reproduzido no item 4.6.2.3; como
geralmente as lajes néc epresentam armadura comprimida, e as aqui calculedas confir-
mersm esse fato, adotou-se o valor A = 2, que corresponde a um tempc de atuscao

de carge meior que CInCo 8nos.

4.7.2.4. Metodo dos porticos equivalentes

Os valores das grandezas utilizadas no metodc dos porticos equivelentes para
o calculo dos desiocamentos forem os mesmos do metodc de Rangan, ou sejs,

E. = 25,7 GPa, carga de 6,97 kN/m" e A = 2.

O momento de inercia efetivo dos elementos foi determinado pela expressao
4.28 do item 4.6.5.6, devide & Branson e adotada tambem no ACI 318-—-83, que
considera a reducdo da rigidez dos elementos estruturzis devide a fissuragao.
Tembém foram calculsdos os deslocamentos considerando-se o momentc de inercia da
secac geometrica dos elementos, para verificar qual & influéncis de se usar um ou

outro, ja que na apresentagao do metodo os autores indiceam que iSso causs pouca
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variagao nos deslocamentos, pois 8s lajes geralmente sao pouco fissuradas.

Ne determinagao da rigidez do pilar equivalente, os pilares superior e inferior
foram considerados engastados nas extremidades afastades do piso em questao, com
secao transversal de 30cm ¥ 30 cm e comprimento de 2,80 m, medido de centro a

centro das espessuras das lajes superior e inferior.

4.7.3. Comparacoes e conclusoes

4.7.3.1. Comparacao entre a solucao aprozrimada da equacao diferencial das

placas elasticas, elementos finitos e analogia de grelhas

Os deslocamentos, obtidos para o exemplo dado em MARTINELL] et alii (198¢)
pelos metodos dos elementos finitos, com elementos retanguleres (rede 8 X 8, com 81
nos) e analogia de grelhas, seréao comparados com o obtido pela solucdo aproximada
da eguacac diferencial das placas elasticas isotiropas; entretanto, principalmente
quanto aos deslocamentos, @ aproximagao e bastante boa, e a diferenge entre os
valores obtidos com o primeiro termo da série e com os nove primeiros termos, para
a fleche nc centro de uma placa quadrada sob carga uniforme, ¢ de 2,5%, e entre os
quatro primeircs e os mesmos ncve a diference e de apenas 0,099%. No exemplo

foram considerados os primeiros quatro termos da serie.

Anelisa-se entéc o deslocamentc no centro da place quadrade da figura 4.8, de
lade 4m, isdtrops e simplesmente apoiade em tode o contorno, sob ums carga
uniforme de 5 kN/m", coeficiente de Poisson ¢ = 0,10, modulo de deformacéo longitu-
dinal do concreto E. = 30,0 GPa e transversa! G, = E./2(1 -+ ») = 13,6 GPs pers os
trés metodos, e espessura de 0,15 m. Com esses dados resultaram os vealores dados na

tsbela 4.5 para o deslocamento transversel, em c¢m, no centro da plecs.

Dos resultados percebe-se que o metodo dos elementos finitos apresentou
valor bem proximo deo obtido pels equagdo das placas (0,66 % menor), e o de analogia
de grelhas foi 9,18% major. Essa analise, superficial, apenas fornece uma estimativa

da confisbilidade que se pode ter nesses metodos, que na sequéncia séo utilizedos.
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FIGURA 4.8. Placa quadrada simplesmente apolada sob carga uniforme

TABELA 4.5. Deslocamento no centro da placa

Meétodo | Deslocamento (cm)
eqg. placas 0,0610
el. finitos 0,0606
grelhss 0,066¢6

4.7.3.2. Comparacao entre os metodos dos elementos finitos € analogia de

grelhas

Na comparacéo entre os metodos dos elementos finitos, agui empregendc
elementos triangulares, e o de analogie de greihas pears os pavimentos estudados no
capitulo 2 (E, = 14,0 GPs, v = 0,2, G, = 5,8 GPa), verifica-se que em quase todos os
casos os deslocamentos meaiores foram gerados pelc segundo metodo (tabela 4.6 e
greficos das figuras 4.9 a 4.16): considerando sempre a diference medis entre os
deslocamentos de todos os pontos, os valores variaram de 3,28% no pisc AV2 &
29,14% nc B2; no piso BV2 os deslocamentos calculados pelo método das grelhas
foram menores, com diferenca medis entre os pontos de 3,18%. Entre todos os pisos a
diference meédis foi de 14,7%. As lacunas na tabela sac em razéo de gue & msalha

utilizada nac permitiu 8 obtencao desses deslocamentos.
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Fusas diferencas podem ser atribuidas ao carater dos metodos, pois nos
elementos finitos ha ume compatibilizacao entre os elementos (de placa), ¢ no caso
das grelhas a estrutura e considerada composta de barras que se apoiam nes outras

apenas nas suas extremidades.

Tambem sao diferentes os pontos em que os dois metodos fornecem os valores
dos deslocamentos (as malhas sao diferentes), e para que se tornasse possivel a
comparacao, algumas interpolacoes lineares foram necessarias para obter os

deslocamentos em pontos comuns.

TABELA 4.6. Deslocamentos (E. = 14,9 GPa, G. = 6,04 GPa)

Deslocamentos (cm) nos pontos

Piso | Metodo 1 2 3 4 5 6 7 8
Al Grelhas 1,552 | 0,596 | 1,740 | 0,778 | 1,631 | 0,634 | 1,564 | 0,555
El. Fin. 1,395 | 0,521 1,514 | 0,685 | 1,333 | 0,45¢ 1,297 | 0,406
AV] Grelhas 0,164 | 0,036 | 1,060 | 0,617 | 1,379 | 0,664 | 1,449 | 0,641
El. Fin. 0,185 { 0,030 | 0,868 { 0,532 | 1,061 | 0,485 | 1,133 | 0,495
AD Grelhas 1,183 | 0,591 1,253 | 0,651 1,234 | 0,630 1,237 | 0,633
© El. Fin. 1,148 | 0,418 — — 1,162 | 0,458 | 1,178 | 0,501
AV Grelhes 0,166 | 0,057 | 0,659 | 0,465 | 0,955 | 0,647 1,051 | 0,705
“ 1 El. Fin. 0,292 | 0,076 | 0,680 | 0,383 | 0,919 | 0,468 | 0,994 | 0,550
Bi Grelhas 0,363 | 0,164 | 0,576 | 0,391 | 0,387 | 0,175 { 0,350 | 0,142
' El. Fin. 0,329 | 0,154 | 0,551 0,381 0,325 | 0,131 0,314 | 0,119
By Grelhss 0,057 | 6,018 | 0,387 | 0,351 | 0,336 | 0,184 | 0,332 | 0,169
"* 1 El Fin. 0,060 | 0,016 | 0,355 | 0,347 | 0,273 | 0,140 | 0,285 | (,148
B> Grelhas 0,194 0,178 | 0,285 | 0,272 | 0,217 C,201 0,252 | 0,238
- El. Fin. 0,176 0,108 — — 0,190 0,126 0,236 | 0,197
B2 Grelhss 0,052 0,038 | 6,167 0,201 0,130 | 0,147 0,180 | 0,230
‘=~ ! El. Fin. 0,064 | 0,035 — - 0,167 | 0,13C | G,206 | 0,211

Considerandoc gque os resultados apresentados pelo metodo da analogia de
grelhes s8c pouco maiores que o dos elementos finitos e portanto mais
conservadores, o primeiro deles sera usado, no proximo item, para comparagao de

resuitados obtidos com os metodos de Rangan e dos porticos equivelentes.
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4.7.3.3. Deslocamentos transversais limites de acordo com a NBE €118/80

Um dos parametros para 8 afericdo dos deslocamentos transversais obtidos

pelos métodos, seria & comparacdo dos mesmos com resultados experimentais

provenientes do ensaio de prototipos de lajes identicas as aqui enfocadas, o que

tornaria as conclusdes mais consistentes. Entretanto enszios dessa natureza fogem ao

ambito do presente trabelho, mas poderdc ser objeto de estudos [uturos, pelc menos

em casos mais simples.

Um outro modo de anealisar os resultados € compara-los aos velores limites

impostos pelas normas existentes; seré considerado o limite deflinido pela NBR
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6118/80 & qual indice, no seu item 4.2.3.]1¢c, que nes vigas ¢ nas lejes de estruturas
do edificios devers ser obedecids 8 limitagao de 1/300 para as flechas, medidas 8
partir do plano que contéem os apoios, quando atuarem todas as agdes, onde | e o vao
teorico de acordo com 3.3.2.3 da norma; parsa os pontos no centro dos paineis, | foi
aqui tomado como & distancis entre os pilares na diagonal [THOMPSON e SCANLON
(1988)]. Aplicando essas recomendagbes aos pavimentos em estudo, nos oito pontos da

figure 4.7, resultam os valores limites da tabela 4.7.

TABELA 4.7. Flechas limites (em cm) nos pontos | a 8 da filgura 4.7

Pavimento 1 2 3 4 5 6 7 g
Retangular (6m>4m) | 2,00 { 2,00 | 2,40 | 2,40 { 2,00 | 2,00 | 2,40 | 2,40
Quadrado (4mx4m) | 1,33 | 1,33 | 1,89 | 1,89 | 1,33 | 1,33 { 1,89 | 1,89

4.7.3.4. Comparacao entre analogia de grelhas, Rangan e porticos

equivalentes

A tabela 4.8 e os graficos das figuras 4.17 a 4.24 apresentam os valores dos
deslocamentos para os pavimentos estudados, nos oito pontos indicados, calculados
pelos metodos de analogia de grelhas, Rangan e porticos equivalentes; nos graficos
estdo tambem os valores limites da NBR 6118/80 dados na tabela 4.7. A partir desses

resultados podem ser feitas slgumas consideragdes:

a) o método de Rangan apresents os maiores valores dos desiocamentos em
relagéo aos outros metodos (excegac aos pontos 1 e 2 dos pisos Al, AV, AV2 BVl
e BV2);, nos paineis retangulares esses valores s8c guase sempre maicres gque oS
limites da NBR 611&/8(, stingindo o maximoc de 2,24 vezes nos pontos 3 e 7 do piso
A2 (na meédia de todos os pontos eles s&c 44% maiores) S2o mencres apenas nos

pontos sobre as vigas em AV1 e AV2Z;

b) nos painéis quadrados os valores dados por Rangan ficam proximos dos
limites, ultrapassandc-os em cinco pontos (1,17 vezes msaior nos pontos 3 e 7 do pisos
BV1i e 1,14 vezes nos pontos 3, 4 e 7 de B2); e portanto um metodo bastante seguro
podende servir para uma primeira estimativa dos desliocamentos e, se pare uma espes-
sura escolhide da laje os deslocamentos obtidos com ele ja forem adequados, uma

analise mais rigorosa podera reduzir essa espessura;



TABELA 4.8. Deslocamentos (E, = 14,0 GPa, G.=0,15€E,)

FIGURA 4.17. Deslocamentos (em) — piso Al
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Lim.

MER

B Deslocamentos (cm) nos pontos
Piso | Metodo 1 2 3 4 5 6 7 8
B Grelhes | 1,686 | 0,710 | 1,764 | 0,790 | 1,688 | 0,674 | 1,594 | 0,363 ]
Al Rangan 3,230 | 2,785 | 5,543 | 5,543 | 3,230 2,785 | 5,543 | 3,465
Porticos 4,334 | 3,590 | 2,564 | 2,080 | 1,840 | 1 290 | 1,464 1,034
Grelhas 0,137 | 0,037 | 1,133 0,623 | 1,538 | 0,714 1,602 | 0,617
AV1 | Rangan 0,175 | 0,118 | 4,662 | 3,900 3,461 2,423 | 3,900 { 3,000
Porticos 0,270 | 0,142 | 1,680 | 1,160 1,564 | 1,292 | 1,456 1,028
Grelhss 1,219 T 0,616 | 1,2€1 0,656 | 1,270 | 0,660 | 1,251 0,639
A2 Rangan 3,589 | 3,029 | 5,843 | 5,367 | 3,589 | 3,029 | 5,843 3,355
Porticos 0,812 | 0,896 | 0,968 1,058 1,164 1,272 | 0,944 1,052
Grelhas 0,153 | 0,056 | 0,721 0,474 1 1,093 | 0,693 | 1,188 | 0,721
AV2 | Rangan 0,150 | 0,085 | 5,036 | 4,431 4,038 | 3,126 | 5,036 3,408
Porticos 0,398 | 0,158 | 1,978 | 1,242 1,210 | 1,250 | 1,166 | 1,036
Grelhas 0,438 | 0,210 | 0,596 | 0,401 0,421 0,199 { 0,363 | 0,146
Bl Rangan 1,178 | 0,884 | 2,203 1,908 1,178 | 0,884 | 2,203 1,192
Porticos 0,590 | 0,426 | 0,686 | 0,468 0,330 | 0,174 | 0,466 | 0,240
Grelhas 0,052 | 0,020 | 0,404 | 0,360 0,367 | 0,210 | 0,348 | 0,173
BV1 | Rangan 0,089 | 0,065 1,790 1,549 1,178 0,884 1,790 1,192
Porticos 0,138 | 0,090 0,610 0,420 | 0,266 0,194 0,352 0,260
Grelhss 0,211 0,196 | 0,287 | 0,274 | 0,238 0,222 1 0,254 0,240
B2 Rangan 1,140 1,140 2,167 2,167 1,140 1,140 2,167 1,354
Porticos 0,104 0,112 0,232 0,244 0,150 0,160 0,230 0,236
Grelhas 0,047 0,036 0,18¢ 0,234 0,202 0,230 0,224 0,262
BV2 | Rangan 0,041 0,038 1,886 1,790 1,306 1,178 1,886 1,376
Porticos 0,092 0,084 0,456 0,330 0,154 0,160 0,330 0,236 |
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¢) o metodoc dos porticos equivalentes apresents resultados quase sempre
menores que os limites (as excecgdes ficam por conte dos pontos 1, 2 e 3 do piso Al,
que tem vao de 6m e nao dispoe de balancos ou vigas de borda); em relacao a
analogia de greihas, o metodo dos porticos equivalentes geralmente apresentou
resultados maiores, com excecac de alguns pontos esparsos e de todo o piso B2 (des-
locamentos 25% menores na media de todos os pontos do pisco), onde os momentos de
inercia efetivos das faixas foram iguais aos momentos totais, indicando ndéo haver

regioes fissuradas, resultando portanto em deslocamentos pequenos;

d} os resultados obtidos de analogia de grelhas sao sempre menores que oS
limites, sendo o ponto 5 de AV1 o mais proximo, menor em 15,6%; tambem os valores
encontrados para os pavimentos com paineits retangulares sac maiores e mais
proximos dos limites (diferenca de 58,6% na media de todos os pontos) que naqueles

com peinéis quadrados (84,4% menores que os limites);

e) os pavimentos com peinéis quadrados, que tem vaos menores, apresentaram
deslocementos inferiores aos retangulares, tanto em wvalores absclutos quanto em
relacao aos deslocamentos limites, issoc nos tres metodos, o gque pode ser visto na
tabela 4.9, elaborada considerando a media de todos os pontos; os resultados parecem
indicar um melhor comportamento dos pavimentos com lajes guadradas em relagao aos

compostos de le jes retangulares;

it
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TABELA 4.9. Diferencas entre os deslocamentos calculados e os

limites da NBR 6118/80

Pavimentos com Paineis
Meétodo Retangulares | Quadrados
Grelhas — 586% — 84,4%
Rangan + 48,0% — 27,5%
Porticos — 40,5% — 82,7%

obs.: os sinais negativos indicam que esses valores estao
abaixo dos limites, e o sinal positivo ¢ contrario

f) nos pavimentos sem balancos, tanto nos casos com paineis retangulares como
naqueles com quadrados, as vigas de borda provocaram uma substancial reduc¢ao nos
deslocamentos em todos os pontos dos paineis externos (faixas dos pilares e cen-
treis), fato observedo nos resultados dos tres metodos; considerando a analogia de
grelhas, a redugao media em todos os pontos foi de 25,6% nos retangulares (Al e
AV1), e 26,8% nos quadrados (B1 e BV 1). Nos pavimentos com balancos verificou-se
a mesma tendencia, com reducao media de 31,3% e 30,7% nos casos retangulares (A2 e

AV 2) e quadrados (B2 e BV 2) respectivamente;

g) os balancos tambem provocaram umse diminuicac nos deslocamentos calcule-
dos para os paineis externos, embors a contribuicac nao tenhe sidc tac acentuads co-
mo com as vigas e, inclusive, o metodo de Rangan apresenta resultados ate piores em
funcéc dos balancos; com o metodo das grelhas observou-se reducac de 152% e 4,8%
nos pisos com paineis retengulares e quedrados sem vigas (A2 e B2), e 17,4% e 4,8%

nos com peinéis retengulares e quadrados com viges (AV2 e BV 2), respectivamente;

hj considerandc finalmente as viges de borde e os balancgos, podem ser comps-
rados os pisos Al com AV2 e Bl com BV2, e agqui os tres métodos stestam a
influencia positiva desses dois elementos quandc presenies conjuntamente, principal-
mente nos paineis externos; considerando novamentie & analogia de grelhas, observou-

se reducac media de 39,0% nos pisos com paineis retangulares e 34,7% nos guadrados.

4.7.3.5. Conclusdes

Embore os resuitedos obtidos para os deslocamentos sejam pcucos em razso do

namero e variedade de pisos analisedos e, principalmente, nac se disponha de



resultados experimentais, algumes conclusGes preliminares podem ser alinhsvadas:

a) os metodos sanalisados apresentam resuitados bastante diferentes, o gue

indica 8 necessidede de maiores estudos sobre ¢ assunto;

b) o metodo de Rangan, que independe do meétodo de calculo a flexao

empregedo, € o que fornece maiores valores para os deslocamentos;

¢) no metodo dos porticos equivalentes os sutores indicam que o uso de
momentos de inércia da secdo fissurade nao altera muito os resultados, e que se pode
empregar nos calculos o momentc de inercia da secéo geometrica; para verificar esse
fato foram celculados os deslocamentos com momentos de inercia da segac geometrics
(A;;) e com momentos de inercia efetivos (A 1,)» determinados de acordo com & equa-
cdo 4.28 de Branson, e os resultados da media da relacao A,e/A,D, pare todos os
pontos de um mesmo pavimento, estao na tabela 4.10; nota-se que a influencia e
grande, sumentando os deslocamentos em mais de 100% em quatro paineis, e em
velores significetivos em outros tres; apenas no piso B2 naoc houve alteracao,
provavelmente por esse piso apresentar ums distribuicdc mais uniforme de momentos,
em razéc da existéncie dos balancos e por ter os dois vaos menores. Recomenda-se
pois que no metodo dos porticos equivelentes em particular, e em quelguer outro
para calculo de deslocamentos, sejam sempre utilizedos momentos de inercia da secac

parcialmente fissurada;

TABELA 4.10. Media das relacoes entre os deslocamentos calculados com
L. (8,0 ecoml; (A, D pelo método dos porticos equivalentes

Vil A2 [ AV2] BI BVt B2 | BV2
12 11,54 2 11,73 | 2,14 11,00 | 1,64

R
m
Q
0
>
-
>

|29

vl

A, /A, | 2,38

d} 8 espessura de 15 cm das lajes foi escolhids em funcao de ser este o valer
minimo especificado pela NBR 6118/80 quando o célculo é efetuado pelo métods dos
porticos multiplos, e que stende asos requisitos de resisténcia a flexdo e também aos
de pungao. Entretanto, em funcéc dos valores encontrados para os deslocamentos
transversais, principalmente com o metodc de Rangan, que ultrapsssaram em varias

situe¢les os limites estabelecidos, els talver devesse ser sumentada.

Finalizando pode-se dizer que as diferencas dos resultados apresentados peios

meétodos poderiam ser esperadas, dado o carater aproximado de cada um e as



incertezas que acompanham 8 determinacao de deslocamentos transversais em
estruturas de concreto armado. Por esss razao pode-se afirmar que a escolhs de
metodos sofisticados de calculo nao se justifica se concomitantemente alguns
cuidados nao forem tomados, teis comoc a adogao de um processo construtivo
adequado e ume satisfetoria avaliacdo das cargas de construgéo e servi¢co e quando

elas comegarao a atuar.
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CAPITULO 5

ACOES LATERAIS NOS EDIFICIOS SEM VIGAS

5.1. Consideracoes gerais

Tredicionalmente, a primeira preocupacao do engenheiro estrutural e tornar a
estrutura de edificios um sistema seguro e adequado para e¢Ges verticais. Como
consequencia, a consideragado de agbes laterais tem sido frequentemente superficial e
isolada, e nao e entendida como ums parte integrante e i1mportente do projetc. Neste
capitulo sere feita uma exposi¢@o, apenas qualitativa, de alguns dos aspectos princi-
peis 8 respeito das a¢des laterais em edificios sem viges de concreto armado. Em
funcao da ausencia das vigas, esse sistems estruturel apresenta pequena rigidez a
essas agOes, 0 que se constitui num probleme que pode mesmo comprometer a sus
utilizagdo em determinadas situacdes (edificios muito esbeltos, regides sujeitas a

ventos fortes e terremotos).

Quandc uma estrutura regular de lajes sem viges e submetida a esforgos
horizontais, & forma deslocada de um portico formado por ume linha de pilares em
uma direcac e as lejes ao longo dessa linhe, ¢ a mostrads ns figure 5.1. Ha pontos de
inflexao aproximadamente e meia altura dos pilares € nc meic dos vaos das placas,

sdmitindo no caso gue as acdes verticais sejam desprezadas.

é imporiante entender que existem grsndes incertezas a respeito de atusacéo
das agdes laterais em ume estruturs durente sua vida ut:l. Enguanto acdes permanen-
tes e acidentais devidas e gravidade, que ocorreréo durante a utilizagao normal de
estrutura, podem ser definidas com razoave! grau de certezs, ¢ mesmo néo acontece
com as agoes laterais, que por serem resultado principelmente dos fendmenos da
nstureza, ccorrem de forma bastante aleatoria, tanto em termos de intensidade como
de frequencia. Essas ac¢des nac podem, assim, ser determinadas com exetidéo nem ser

distribuidas exatamente entre os diversos elementos.
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FIGURA 5.1. Forma t?plca de uma estrutura deslocada no plano dos pillares
sob agao lateral [DARVALL e ALLEN (1984))

E certo que poucas estruturas serao sujeitas e acOes extremas (furacdes ou
terremotos de altas intensidades) durante sua vida Util. Entretsnto, a possibilidade
da ocorrencia uma unica vez de umea dessas catastrofes, que podera causar grandes
estragos ne estruturs ou em outros componentes do edifﬁcio, requer que els seja
projetads para tais situagoes. Em contrapartida, tentar projetar uma estrutures bus-
cando torné-le totalmente indestrutivel fara com que seje economicamente inviavel, e

mesmco essim as incertezas continuam presentes e nao garantem segurangs total.

Portanto, projetos com vistas as acles laterais sempre requerem um
intercembic entre acrescimos previstos de custos e melhoras menos previsivezs no
desempenho. Em adic@o sos reguisitos de estabilidade e resistencia, certas condi¢des
de ‘servico devem ser consideradas no projeto para agles leterais. Essas condigoes
SB0 necessarias para assegurar um bom desempenho da estrutura, e se relacionam a
[ACI COMMITTEE 442 (1973)}:

— deslocamento lateral da estrutura, particularmente quendo afeta a

estabilidede e fissuragdo dos elementos;

— movimentos verticais relativos entre pilares, principaimente gquendo afetam
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8 fissuracao dos elementos e das divisorias;

—— movimento de oscilagho de estrutura de edificios altos quando afets o

conforto dos ocupantes.

Os esforgos laterais, estaticos ou dinamicos, causam e transferencia de
momentos de altas intensidades enire as lejes e os pilares de estruturas sem vigas,
principalmente naqueles localizados nas bordas e nos cantos de paineis externos,
podendo csusar a ruptura do sistems por deslocamentos horizontais excessivos, por

flexao ou pungao da ligagao laje —pilar.

A concentraggo de esfor¢os na uniac laje—pilar faz com que um com-

portamento néo linear seja iniciado, em razac da fissuragéo do concreto e escoamento

da armadura. Mesmo assim ELIAS (1983) indica que, embora os dados experimentais
sejam limitados, nas ligagoes adequadamente projetadas para comportamento lateral, o
modelo elastico—linear baseado na secao total de concretc e adequado pare predizer

os deslocamentos horizontais a nivel de cargas de servigo.

Uma das maneiras de se combater os efeitos desses esforgos e construir
sistemas estruturais multiplos, onde um deles pode ser fixo em outro, como por exem-
plo sistemas de lajes sem vigas onde os elementos horizontais e verticais podem ser
ligados, praticamente por simples articulacies, & sistemas de nucleos r’igidos (pogos
de elevadores, caixes de escads, etc.) compostos de paredes estruturais (fig. 5.2) que
por si sO absorvam as forcas horizontais. Nesse caso as lajes e os pilares resistiriam
apenas as acdes verticais. Entretanto pode nao ser desejével, principalmente em
edificios de grande extenséo em plenta, a colocacdc de nucleos em numero suficiente

¢ em lugares adeguados de modo 8 evitar a8 torgéc das estrutures circundentes.

n

Por essas razGes, tem muitc interesse & considerscéc de estruturas em que os
elementos de pisos, Jjuntamente com os pilares, constituam estruturas espaciais

aporticadas, que por si s¢ resistam as acOes laterais.

Issc pode ser conseguido projetando adequadamente as ligagOes laje —pilar (a
laje € considerads com uma largura efetiva, resultando em um porticc equivalente,
item 5.4.1), principalmente as de bordas e cantos, para que tenham rigidez suficiente

de mode a suportar os momentos resultantes,

O momento resistente Gltimo na cabece do pilar apenas sob forca horizontal e
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devido e acao combinada da resistencia & flexao (desenvolvida na interface vertical
laje —pilar normal so plano do momento — face 1, fig. 5.3), e de resistencie 8 torgéo
(desenvolvide nas interfaces verticais laje —pilar paralelas ao plano do momento —
faces 2 e 3, fig. 5.3). A resistencia a torcao depende da ares da interface laje —pilar,

ds resistencia do concreto e da quentidade ds armadure de cisalhamento
[STAMENKOVIC e CHAPMAN (1974)].
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a) planta

b) perspectiva da regiac indicada na pianta

FIGURA 5.2, Sistema de lajes sem vigas associadc com paredes estruturais
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FIGURA 5.3. Interfaces da ligacao laje —pilar em uma borda

5.2. Edificios em regides sujeitas a abalos sismicos

As forgas devidas & terremotos, resultam diretamente das distor¢oes induzidas
& estrutura pelo movimento do solo sobre o qual ela esta implanteda. O movimento
de base e caracterizeado por deslocamentos, velocidades e aceleracbes que nao tem
direcéo, durecgdo, intensidedes e sequéncia determinados. Nessas situacbes a duc-

tilidade ds estruture e um fator importante a ser considerado no projeto.

Considerando que € economicamente impraticavel prcjetar ume estruture para
resistir ac maximo terremotc esperado dentro da fase elastice de esfor¢os, e regue-

ride que em regides passiveis de sismos ela atends & tres criterios fundementais:
a) deve resistir a pequenos abalos sem sofrer danos;

b) pare abalos moderados e freguentes ela pode sofrer pequenos estragos e
deve ser capaz de minimizar squeles dos elementos néo estruturais do edificio, que

representam uma grande parceie do seu custo totsl;

¢) no casc de abalos de grande intensidade, 8 estruturas deve ter suficiente

ductilidade pare suportar grandes deslocementos laterais sem perda significative da
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capacidade de resistir a5 a¢des, ou seja, sem entrar em colapso.

Quando ume estrutura e adequademente projetada e construide espera-se que
os estragos, devidos & maioria dos terremotos que possam ocorrer 8o longo de sua

existencia, sejam possiveis de sofrer reparos.

Durante um terremoto, a conexao da laje com o pilar em um sistema
estrutural de lajes sem vigas estara submetide 8 repetidas inversdes de momentos, e
nesse caso consideraveis desiocamentos diferenciais entre pavimentos poderao ocor-
rer, resultando em serias avarias nos elementos ndo estruturais. Atencao especial
deve ser dada as ligacao das lajes com os pilares, que terao sua resisteéncisa so

cisalhamento diminuida pelo aparecimento de grandes fissuras.

ISLAM e PARK (1976) realizaram uma serie de ensaios onde ficou evidente que
estribos duplos fechados, colocados em torno das barras de flex&o nas faixas da laje
gue chegam nas faces do pilar (fig. 3.8, cap. 3}, produziram uma conex8c meis resis-
tente ao cisalhamentc e relativeamente ductil, mesmo na fase inelastica, com grendes
deslocamentos; esses estribos “prenderam” as armaduras de flexdc superior e infe-
rior, fazendo-as trabalhar juntes ne vizinhanga do pilar, evitando que as barras
longitudinais na face tracionada da laje fossem arrancadas violentamente, ceusando a
separacéo do cobrimento; a punc@c da laje pelo pilar pode, dessa maneira, ser

prevenida.

Ensaios realizados por MOHELE e DIEBOLD (1985) em um prototipo de laje
sem vigas de dois pavimentos, mostraram ume alta capacidade da estrutura de sofrer
grandes deslocamentos laterais, o que indics gue 8 observancia de detalhes adequados
na construcéo de ligegao lsje —pilar, tais coms a concentragéo de srmadura de flexao
nas faixas dos pileres e nss faces superior e inferior de laje na regidc de ligagadc,

podem produzir estruturas de bom desempenhc frente & sbalos sismicos.

O ACI 31883 contem um apéndice {apendice A) com recomendecgdes especiais
pars projeto e constru¢éc de elementos de concreto armadc em estruturas passiveis
de sofrerem abslos sismicos. Todas as especifica¢cbes contidas nos cepitulos de 1 a 18

doc codigo também devem ser observadsas, exceto aquelas modificadas no apeéndice.

No casoc de estruturas em regides de moderado risco de sbalos, os porticos que
devem resistir as forcas induzides pelo terremoto devem ser projetados satisfazendo

apenss as indica¢des da segdo A.9, alem dss contidas nos cepitulos de 1 & 18 do cddi-



,

go. b nesss secho, item A.9.6, que sac fornecidss indicsgnes erpeciais pare gistemas

de lajes sem vigas, em seguida descrites:

8) os momentos de referencia nos apoios devem ser determinados para as
combinagbes de acdes definidas de acordo com o capitule 9 do codigo, o que deve
resultar em momentos que requerem armaduras nas faces superior e inferior nesss

regiao;

b) toda a armadura necessaria pare resistir ao momento M, deve ser colocada
na faixe dos pilares conforme a figura 5.4, onde M, e a parcela do momentoc na lesje

equilibrade pelo momento no apoiog;

— A

FAIXA DOS PILARES

T opr 3n s TODA ARMADURA PARA
2l ! RESISTIR Mgy DEVE
e R LARBURA SER COLOCADA NA

EFETIVA
DA LAJE FAIXA DOS PILARES

{

ARMADURA PARA RESISTIR 77 M,;
“ NAD MENOR QUE METADE DA ARMA
DURA NA FAIXA DOS PILARES

OBS' APLICA-SE PARA ARMADURA SUPERIOR E INFERIOR.

FIGURA 5.4, locaiizacao da armadura de flexac nas fajes (ACIi 318F—83

¢) uma {racédc, determinada pela eguacdc 13.1 do codige (5.1 deste capitulel, do

momento M, deve ser resistide pela armedura colocads dentro da largurs efetive da
iaje (fig. 5.4) especificade no item 13.3.3.0 do ACI 31883 e repetida nc item 551

deste cap:itu}o;

d) pelo menos um quarto de srmaedurs superior determinads pare os epoios

deve, na faixa dos pilares, se estender em tode o véao (fig. 5.5a)

e} a armadura inferior na faixa dos pilares nac deve ser menor gue um tergo

de armadura superior nos apotos, tambem nas faixa dos pilares {fig. 5.58};
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f) pelo menos metade de toda s armadurs inferior necessaria no meic do vao,
nas feixas centrais, deve stravessar todo o vao (fig. 5.5) e ser ancoreds & partir de

face do apoio;

g) na faixe dos pilares, tanto a armsdure superior quanto & inferior devem

ser, na face do apoio, pelo menos a metade da armadura inferior no meio do vao;

h) em bordes descontinuas da laje, toda ermadura superior e inferior no spoio

deve ser ancorada 8 partir da face do apoio.

NAO MENOR QUE UM QUARTO
DA ARMADURA SUPERIOR

{) APOIO N

| |

[' Y p—}

Lt kY
NAD MENOR QUE UM TERCO '

! DA ARMADURA SUPERIOR :
i NO APOIO [ A
;

v
ARMADURA SUPERIOR E INFERIOR;

NAC MENOR QUE METADE_DA ARMADURA
INFERIOR NOC MEIO DO VAO

a) faixa dos pilares

ARMADURA SUPERIOR !

E INFERIOR :
T
/ oo

S

- —%

]
WA

f \nio MENOR QUE METADE DA
! ARMADURA INFERIOR NO
MEIO DO VAC.

b> faixa central

FIGURA 5.5. Arranjo da armadura de flexao nas lajes (AC/ 318R—&3;
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5.3. Fatores inter ferentes

Apesar das incertezas em todas as fases do projeto para agoes laterais, os edi-
ficios sem vigas de concreto armado de varios pavimentos tem, geralmente, tido um
desempenho satisfatorio que, entretsnto, pode ser melhorado pela habilidade do proje-

tista em avaliar essas agOes e em prover meios para que elas sejam resistidas. A ca-
pacidade de edificios de concreto srmado, e particularmente os sem vigas, de resistir

a forcas horizontais, depende de uma serie de fatores, em seguide relacionados.

5.3.1. Tipo de carregamento e taxa de armadura de flexdo

O conhecimento que se tem sobre o comportamento das ligagoes laje —pilar sob
acoes horizontais estaticas e dinamicas e limitado. GHALI et alii (1976) e DILGER et
alii (1978), ensaiaram modelos representando ume regiac interior de andar intermedia-
rio de um sistema sem vigas com paineis quadrados, na escala 1:1, sem armadura de
cisalhamento na ligagao; os modelos foram submetidos a forgas verticais constanties e

a acoes horizontais crescentes, estaticas e dinamicas. Concluiram principalmente que:

a) aparentemente 8 fissuracac e o tipo de rupturs nao foram afetados pelo

tipo de carregamento;

b} ensaios de aco e concrete [NEWMARK (1962}, submetidos a um carregamen-
tc repido, mostraram que a resistencis do ago sumentou em torno de 15% e do concre-
tc 25%, quando comparedos com resultados de ensesios com forces aplicadas lentamen-
te. Nos modelos onde a forca horizontal foi aplicada de modo rapido, aproximadamen-
te com a mesma velocidade dos ensaios dos materiais, as ligs¢des laje —piler exibiram
alte resisténcia quando comperadas com ensaios estaticos; o aumento foi i5%, 18% e
28% para o, = 0,5%, 1,0% ¢ 1,5% (o, € a taxa de armadure superior na direcao X,
mesme direc@o das a¢des aplicadas) respectivamente, ou seja, nos modelos onde a
rupture foi provocadas pelo escoamento de armadura de flexao (p, = ,5%), o carre-
gamento dinamico causou um sumento na resistencia competivel com o sumento obser-

vado nos ensaios do &co;
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c) a ductilidede decresceu com o aumentio de p,, indicando nao ser conveniente
o uso de altas taxas de armadure de flexao em lajes quando estas devem resistir e

terremotos ou furacoes.

5.3.2. Fissuracao do concreto

Muitos autores concordem que a fissuragao do concreto, causeds pelas forgas
laterais, cargas de grevidade ou retragao, afeta a rigidez da regiao laje —pilar. Em en-
saios realizados, MORRISON et ahi (1983) verificaram que es fissuras causadas pelas

acoes verticeis tiveram uma perceptivel influencia na rigidez lateral dos modelos.

5.3.3. Resistencia do concreto

STAMENKOVIC e CHAPMAN (1974) e MORRISON et alii (1983) indicam que a
resistencia da ligeg@c laje —pilar e sensivel a todos os fatores ligados 8o

cisalhamento e 8 fissuracao, e entre eles esta a resistencie do concreto.

5.3.4. Quantidade de armadura transversal

Um dos problemas que se agravam com a s¢ac de esforcos horizentais, em
funcao de momentos nao balenceados na ligacgo, e & perda da resistencie ao
cisalthsmento, com possibilidade de haver puncac e, portanto, uma armadura
transversal de cisalhamento aumentars a resisténcia da ligacao e tembem sua ductili-
dade, fazendo com que e rupturs, se houver, se dé com previc aviso; o aumento da

ductilidade e essencial no caso de ligagdes que devam resistir a terremotos.
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5.3.5. Forma dos painets

A rigidez de ums laje depende, tambem, des suas caracteristicas geometricas, e
ALLEN e DARVALL (1977) concluiram gue, quando na analise de lajes sem vigas se
uss 0 metodo dos porticos equivalentes para acoes laterais, ao se mudar de um painel
quadrado para um retangular, com o lado maior ne diregao de forga lateral, ha um
acrescimo no coeficiente de largura efetiva e, consequentemente, um acrescimo na

rigidez do portico equivalente para esforgos horizontais.

5.3.6. Rigidez a flexao da laje

Em seus ensaios MORRISON et elii (1983) verificaram que a resistencia das
ligacOes laje —pilar foi principalmente funcao da rigidez das lajes a flexdo. Assim, ao
se considerar & rigidez transversal das lajes ha um enrijecimento global do edificio,
o que reduz consideravelmente os deslocamentos horizontais da estrutura, e a

medide que a espessure das lajes aumenta, o mesmo ocorre com o enrijecimento.

BRUNELLI (1987) ansalisou ansaliticamente, por meito de um programa utilizando
o metodo dos elementos finitos, o comportamento de edificios sem vigas sob
cerregamento lateral, onde considerou a influencia de rigidez transversal & flexac
dos elementos horizontais (lajes); em um edificio de dez pavimentos, & analise
mostrou que o deslocamento horizontal maximo no topo passou de 14,56 cm para

8,84 ¢m quendc a espessure das lajes for aumentade de 15 cm pears 20 cm.

5.3.7. Vigas de borda

Vigas de borde, quendo possiveis de serem utilizadas, aumentam & rigidez da
estrutura as acdes laterais e, por isso, sao recomendadas; nos capitulos anteriores

foram vistias outras utilidades dessas vigas.
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5.4, Mctodo dos porticos equivalentes para acoes laterais

Os edificios sem vigas sob ac¢des laterais podem ser calculados fazendo com
que 8 estruture de lajes e pilares seja tratada de forma global, tridimensionalmente,

pelo metodo dos elementos finitos. A presenca de capiteis, “drop panels”, viges,
aberturas e os efeitos da fissuragao podem ser considerados. Mas o uso do metodo
pode nado ser economicamente viavel para casos usuais ou ante-—-projetos, e o
programa nem sempre e disponivel. Assim, e interessante que salguma forme nao
complexa de modelo analitico seja adotada psra simplificar 8 analise, e um metodo

indicado e o dos porticos equivalentes.

O metodo dos porticos equivalentes, como apresentado por CORLEY e JIRSA
(1970) e introduzido no codigo do ACI em 1971 (ACI 318—71) nao foi originalmente
concebido para uso na analise de sistemas estruturais carregados lateralmente, mas
apenas para sistemas sob a¢do de cargas de gravidade. Entretantc alguns autores
[ALLEN e DARVALL (1977), ELIAS e GEORGIADIS (1979), VANDERBILT e CORLEY
(1983), MOEHLE e DIEBOLD (1985), etc.] entendem que o meétodo pode ser aplicado
para forgas horizontais, desde que 8 ligagdo da laje com o piiar seje conveniente-

mente considerada quanto a sua rigidez.

Para aplicacio do método, apds o edificio ser dividido em varios porticos
planos (ver cap. 2, item 2.2.2), o projetistes deve distribuir s acac lateral entre os
porticos de modo que fiquem minimizados os erros de compatibilidade de deslocamen-
tos entre eles. Uma maneira de fazer isto & estimar e distribuicao das forcas, calcu-
lar os porticos e entao redistribui-las de modc que os deslocamentos laterais de cada
um sejam mais préoximos possiveis. VANDERBILT (1979), entretanto, indica que o uso
de areass de influencis para a distribuicdo das acdes e mais simples e fornece uma

aproximagéo razoavel.

O processc pars a determinacgo da rigidez da ligacgo da vigs equivalente com
o pilar dos porticos e dificultado por nao ser possivel definir corretamente como o
mementc nao balanceadc presente na juncao e dividido entre a laje e o pilar (em
outras palavras, comc se considera que a laje, sgindo como viga no portico

equivalente, se liga ao pilar}.

Dois modelos que procuram representar reslisticamente o comportamento de
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ligacao B8O o8 mais usueis: Jargura efetive da laje e elemento de torgao transversal.
O metodo dos porticos equivalentes do ACI utiliza o modelo de torgao transversal.

Cada modelo sera brevemente discutido.

5.4.1. Largura efetiva da laje

Em um sistema de lajes sem vigas, a laje nao consegue contribuir com sua
largura total — definide pelas linhas centrais dos paineéis adjacentes a linha dos
pilares — pare a resistencia de ligagdo lsje —pilar. Surge entao o conceito de
“largura efetiva da laje”, que e & porcao da largura (faixa) da laje que de fato influi

na rigidez da ligacao.

Essa porcéo de laje — considerads como uma viga de largura equivalente —
juntamente com os pilares, forma um pértico plano que resiste aos esforgos atuantes
e limite 8 rotag@o do sistema laje —pilar devida a torgao e a flex@o. A estrutura resl

e composta por uma serie desses porticos.

Alguns autores [KHAN e SBAROUNIS (1964), PECKNOLD (1975), ELIAS (1979),
ELIAS e GEORGIADIS (1979), WONG e COULL (1980), DARVALL e ALLEN (1984)] tem
avaliado a rigidez ou largura efetiva usando a teoria das placas elasticas, mas as
consideragOes usadas nesta teoria quando aplicadas as lajes de concreto podem ceu-
sar erros significativos, principalmente por nao levar em conta 8 reducao da rigidez
devida & fissuracdo. LONG e KIRK (1980) apos ensaiarem trés modelos com pilares
interiores e de bordas, verificaram que & enalise elastica havie superestimado as rigi-

dezes, em comparacgo com os valores medidos, entre 30% e 130% .

Isvlendo-se um elemento da estrutura entre os pontos de inflexac da figura
5.1, e admitindo-se que as duas extremidades da laje, perpendiculares aos planos de
atuecéc dos momentos fletores, estac fixas sem sofrer deslocamentos, a sus forma
sera comc na figura 5.6. Na figure 5.7 € mostrada esquematicamente uma parte desse
elemento, onde se observa que o pilar sofre uma rotagdo 6 e a placa uma rotagéoc ao
longo de A — A que varia, conforme indicado, de 6 junto ao pilar ate valores
peguencs em pontos mais distantes, podendo mesmc chegar & zero se [, for

suflicientemente grande. Desse modo a largura efetiva da laje € obtida multiplicando-
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se suas largure total por um fetor o menor que 8 unidade, que pode ser obtido
igualando as areas sob os dois diagramas da figurs 5.7; assim 8 viga equivelente tera

ume largura al,, com a mesme rigidez da laje (fig. 5.8).

DEFLEXAD AO
LONGO DE 4
AN

DIRECAO DA
IS
FORCA LATERAL

DEFOR MADAS

a

FIGURA 5.6. Forma fletida de um elemento de laje e pilar para um
giro 8 do pllar [VANDERBILT e CORLEY (18983)]

! ;
< } -~z |

1
ROTAGAO A0 LONGO DA SEGAC A-A
PLACA SUJEITA A UMA ROTACAD © JUNTC AO PILAR

FIGURA 5.7. Vista esquematica de parte do elemento [VANDERSBILT e CORLEY (1983))
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‘motagko  /
0O PiLAR

a) elemento de laje e pllar b) elemento de viga equivalente e pilar

FIGURA 5.8. Laje e viga equivalente para uma rotacao 6 do
pilar [ALLEN e DARVALL(1977 )]

Valores de a tem sido calculados por diversos pesquisadores, apresentados em
graficos ou tabelas, e podem ser encontrados em PECKNOLD (1975), ALLEN e
DARVALL (1977), DARVALL e ALLEN (1984), etc. O metodo e de aplicacao simples,
pois 86 € necessario multiplicar 1, por o e proceder & analise do portico por

qualguer meio.

5.4.2. Elemento de torcao transversal

Pare que a transferencia de momentos entre a laje e o pilar se efetue, o meto-
do dos porticos equivalentes do ACI utiliza um elementc de torgéc, chemedo de pilar
equivealente, que trata conjuntamente a rigidez da laje e do pilar ne juncio entre

eles.

As formulas recomendadss para a determinacac de rigidez desse elemento sao
bastante intuitivas na sua natureza, e foram derivades de teorias simplificadas, resul-
tantes de diversos estudos de lajes de concreto, com algum suporte experimental,
mas as estruturas sendo carregadas apenas com e¢odes gravitacionais; essas
estruturas incluiram lajes sem vigas, lajes sem viges mas com capitéis e lajes
convencionais, e portanto o modelo de torcao é de aplicagdo mais geral que o modelo

de vigs eguivelente. Embore inicialmente desenvolvideo apenas para agdes verticais ¢
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modelo, pelss suas curucter;lticn. pode o tem sgido empregedc psrs analise de

esf{orqos horizontais.

O modelo de torgio se bsseis ns considerscio de que as porgdes da laje (CD)
ligadas s duss fsces dos pilares (AB) que se estendem ecims o sbaixo ds lsje, mais
vigas transverseis, se houverem, compoem o elemento de torgac (pilar equivslente),

mostiradc ne figura 2.5 e definido detalhadamente no item 2.2.1.5 do cap%tulo 2.

Pare 8 determinagao de rigidez ds ligegso, considera-se que os elementos de
tor¢sc sofrem somente rotecdes devidas e torgéo, e sac rigidos pars gusisquer

cutres situegoes.

Parte de trensferencis de momentos ocorre diretemente entre o pilar e 8 largu-

ra c. de laje, engquanto o restante e trensferido atraves do elementc de torgac.

VANDERBILT e CORLEY (1983) recomendam que, pars & determinagao ds rigi-
dez do elemento, seu comprimento (I,) tenhe comc limite supericr o velor do veo do
peinel ne diregcéo dos momentos (I,), istc porque para valores de !, meiores que I,
deslocamentos horizonteis por eles calculados foram consideravelmente maiores que
os medidos, e pers velores de [, iguasis & [, ume boe hsrmonie entre os desiocementos

foir obtids.

No calculo ds rigidez do elemento de torcéo deve-se considersr ainds o
momentc de inercie efetivo de leje, com vistas a fissuracéc. Vanderbilt e Corley
recomendam gque o momento de inercia efetivc seje tomsdo como 1/3 do momento
tctal, & nac ser que ume analise detalhade seja feita. Jé MOEHLE e DIEBOLD (1985)
considerem que o metods do ACI psre ¢ calculo de momente de inéercie efetivo € mais
correto, pois e redugsc proposte ecime produz estimstives muitc conservedoras dos
deslocementos horizontsis.

Se houver ume vige que chege no piler, perelels sos planos de atuscas dos
momentos fletores, s rigidezr do elementc de torggo deve ser sumentads ne mesme
propor¢ao da relagac erntre o momentic de inéercia dea secéc totel (vige mais laje) e ©

momentc de inércis apenas de laje.
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8.5 kecomendagoes do ACI 318-83

A NBR 6118/80, o Codigo Modelo CEB/FIP de 1978 ¢ & novs proposts pars o
Codigo Modelo de 1990 ndo trezem quaisquer considersgies s respeito de esforcos
horizonteis em sistemes de lajes sem vigas. O comite 442 do AC] ests prepersndo um

ertigo sobre forcas latersis em edif1cios de concreto, do qus) ja se tem um resumo

ACI COMMITTEE 442 (1988)).

O ACI 318—83, alem des especificacoes do spendice A ja mencionsdas, traz
slgumas recomendsgOes, & Beguir relacionadss, constentes no seu cap;tulo 13 e nos

comentarios do mesmo:

8) c metodo direto de celculo nao pode ser empregadc para & snalise de

sistemas sob aceo de agdes laterais;

b) esforgos horizonteis podem ser consideredos spenss guendo o metode de

calculc empregado € o dos porticos equivelentes;

c) 8 enalise da agao de forcas leterais em porticos nac fixos em slgum outro
sistema estruturel, deve considerar os efe:tos de fissuregdo ceauseda por cerges
permanentes e acidenteis sgindo durente s fase comstrutiva e cargas de utilizagéo,
pars que os deslocementos horizonteis, ceusados por ventos ou pequenos terremotos,

e sgrevados peles fissuras, néc sejem subestimedos;

d) & fissuregeo de laje deve ser considerade ns determinacéc de rigidez dos
elementos; se esse rigidez nao for obtide por ume enalise que considere os efeitos da
fissurscéc e srmadures, um momentc de inercie efetive deve ser usedc, podends ser

celculedo conforme se fez no cepitulc 4 ns snalise dos deslocementos trensversas;

e) as anglises psre acoes verticeis e horizonteis podem ser fertas

separedementie, e depois os resultedos combinados;

f) quandc cergas de gravidade, ventc, terremoctos ou outras forges leterais
ceusam transferencia de momentos entre & laje e o pilar, & fragcac YM_, do momento
nac balanceadc deve mer resistide por flexac dentro de umea largure efetive da laje

definide pcr linhes distantes 1,5h des faces opostas dos pilares, onde M, e o

momentc & ser resistido, e

is2
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onde:

b, — dimenséo ds secio critice & puncdo ns direcéo do veo pare o
quel os momentos estdo sendo celculados;

— dimensao ds segso critice ne diregto perpendiculsr & b;

bZ

g) & concentrecao de ermedure, por diminuicéo do espscemento ou pels
colocagso de uma ermedure ediciona] ne largure efetive de laje, eumentere o rigidez
de regiso de laje e pilar, e podere ser utilizede pare resistir a0 momento atuante na

lergure efetiva de lsje;

h) considera-se que os pileres ou elementos de apoio sejam ligedos as lejes (ou

feixas de lsjes, consideredss como vigas) pelos elementos de torgao;

i) porticos scb a¢bes horizontais devem ser snalisedos inteiramente, com todos
os pisos, diferentemente dos porticos epenas Bob carges de gravidede, em que beasta
analisar cads piso separademente, considerendo que os pilarec estejam fixos em suas

extremidedes.

,,,
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CAPITULO 6

COMPARACAO DE CUSTOS ENTRE
SISTEMAS ESTRUTURAIS DE LAJES SEM
VIGAS E SISTEMAS CONVENCIONAIS, DE

CONCRETO ARMADO

6.1. Introducao

6.1.1. Preliminares

Em um edificio & estruture constitui, nse verdede, um sub-sistema que guards
estreites relagbes com os demais, quais sejam: fundacdes, vedacoes e divissrias
A4 s

instalagbes em geral, revestimentos, acabamentos e cobertures.

Nesse sentido, como j& visto no primeiro capitulo, o sistema estrutura] nac
respsnde sozinho peloc desempenhc global do edd‘;cio, que depende muito meic de
integracac entre as diversas partes que o compdem e das necessidades ambientsais,
funcionais e esteticas, do que das qusalidades isclades de cade ume deles. Como conse-
guencie os custos dos varios sub —sistemas, em funcéc do sistems estruture] adots-
dco, podem torner um edificic meis economice que outro, mesmec que & esiruturs em
particular néo o seje. No caso dss lajes sem vigas certsmenrle esses demsis sub —sis-
temas terao custc fina! menor e, se & estruture for mais economice, © cusis global

do edificio tambem ¢ seré.

Embore sejs evidente que ne analise do cugtc fina! de ums edificacao deve
ser considerads & parcele de cade um dos sub-—sisiemas integrantes, neste capitu}o
seré enfocadc spenas o custo de estruture; casc contrario heverie um trabaslho
exsustive sem representsr umea situagéo resl, pols séoc aspectos que vearism de ed:i-

ficio e edificio, e em cade caso particuler eles devem ser cuidedosemente apreciedos.

Todos o©s engenheiros ue executam edificios com lajes sem vigas séc
&

unanimes em afirmar que esse sisteme estrutural € mais econdmico gue © conven-
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cionsl, mas he divergéncis quanto so percentus] de reducso. O engenheiro Gilberto
Pinte Rodrigues sfirms que o custc globsl ds estruturs e bersteado em 15% (Dirs-
gente Construtor, mergo de 1987), enquanto que o engenheiro Jose Augusto Gante
relets, no mesmo artigo que, em um edificio por ele executado, » economis tote! de
estrutura ficou em 30%; HANAI et alii (1985) encontraram, pars elgumes mtuscies,

reducao media de 16,5% nos custos.

6.1.2. Objetivos

Varios fetores podem influir ne composicés do custo de uma determinads es-
truture, teis como dimensOes e formas dos peineis componentes, sberturas nes lajes,

numerc de pevimentos, cargas stuantes, existencia de balencos e vigas de borda, etc.

O objetivo neste capgtulo ¢ fazer ums comperacac dos custos dos sistemss
estrutureis de lsjes sem viges e dos convencionais de modo que, para pevimentos
semelhantes, seja possive? saber qus! e o mais vievel economicamente; slem disso
para os casos sem vigas se verificars a influencia dac vigas de borda, dos belangos e

das dimensoes dos vaos.

Come js foi dito, no calculo dos custos seréo considerados apenas of metleriais

empregados ne execugés 4o sisteme estrutural — madeire pare formas e escoramen-
tos, arames, barres de agc, concretc — e 8 méc-de-obra correspondente — cerpintes-
ros, armadcres, pecdreiros, serventes — semr levar em conte os dems:s sub-sistemas
componertes do edificic.

6.2. Definicdo dos sistemas convencionais para o estudo

As dimensdes dos diversos elementos que compiem os sistemas esiruturais de
lajes, vigas e pileres, que seréc compsrados equeles sem viges ja deflinidos no
cepitulo 2, forem estabelecides respeitando 8 NBR 6118/8C e, em elguns casos, ¢

ACl 318—83.
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6.2.1. Dimenades dos painets

Pars que o estudo comparstivo sejs pou;vol, as dimensGes dos pa:neis dos

siztemas convencionais serao as mesmas dos sistemas sem Vigas:
— paineis retangulares de lados 6m ¥ 4 m;
— paineis quadrados de lsdos 4 m;

— balengos de véo 1,5 m.

As espessuras des lajes foram fixades tendc em viste s resistencia mecanice e
¢ himitacao des flechas de acordo com o item 4.2.3.1 ds NBR 6118/80, cuidando pers

que &5 lajes de um mesmo pevimentic tivessen espessure uniforme:
— espessure das lajes dos peineis retanguleres: h = 10 cm;
— espessura das lejes dos paineis quadredos: h = 9 cm.

E possivel que em algumes des situacdes em focc essas espessures possem ser
reduzidas, mes issc provavelmente nao alterare muito o custo, conforme se vers nas

conclusdes.

€.2.2. Secocs transversais das vigas

As dimensdes des segOes trensversasis das viges do sistems estruturel
tredicional sec 8s mesmes das viges de borde dos sistemss sem vigas:

— 20 cm de lergure e 60 cm de alture pers os véos de € m;

— 20 cm de jergurs e 45 cm de alture pere os veos de 4 m.

€.2.3. Carregamento

O cerregamento foi deflinide no capitulo 2, item 2.4.1, em funcBo de diverssas
veriavels, para os sistemas de lejes sem vigss. No cesc dos sistemsas tradicionais
esses cargas deveriam ser um pouco maiores em func@c de revestimentos e regulari-
zacdes; entretantic, para efeito comperativo, adotou-se pere os dois sistemes © mesmo
cerregamento. Desse forme os pavimentos foram carregedos uniformemenie com ume

carge de 3,22 kN/m", excluido o pesoc proprio, gue foi consideredo separedsmente em
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ceds ceso perticular.

6.2.4. Relacao dos pavimentos convencionais analisados

Serao entac estudsdos os seguinies pisos com vigas pers 8 comparscdc dos

custos:

8) piso VTAIl — composto de doze psineis retengulares (6m > 4m), com
sequencie de quetro ns diregac meior e tres ne menor, sem balancos e com vigas
entre todos os pilares — figure 6.1;

b) pisc VT A2 — idertico 8o enterior mes com balancos de 1,5m em todo o
contorno do pevimento — figure 6.2;

c) pisc VTB! — composto por doze paineis quedredos (4m ¥ ém), com

/
sequencie de quatro em ume direggo e tres ne outre, sem balencos e com viges entre

todos os pilares — figurs 6.3;
d) pisc VTB2 — identico ac enterior mes com bealancos de 1,5m em todo o
contorno do pavimento — figura 6.4.
€.3.

Dimensionamentc dos pisos

O celcule estetico dos sistemas de lsjes corvencioneis foi

efetusdo em
microcomputador com o metodc de enslogie de grelhss pere haver uniformidsde em

relscéc aos psvimentos sem viges, ja calculados por esse metodc pare as analises do
‘ 1

e cujos resultedos foram utilizados tembem nesie capitulo

O dimensionementc e armagiac foi feito de acordo com & norms NBR 6118/80
Também foram considersdas algumas reccmendagdes

do ACl 318 —B3 e edotedos
procedimentos usueis pars enalise de esiruturas correntes de concreto armado.

Forem adotedos concreto com resistencia carecteristica 8 COmpresseo
f.,=15MPe, aco tipo CA—50B pare & srmedurs de flextéc e CA—25 pars os

estribos des vigas (onde 80 foi necessérie ermsdura transversal minims) e das lajes.
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6.4, Quantidade de materiats

Dimensicnados os pisos do sisteme sem viges ¢ dc sistems convencionsl, foram
levantados os consumos de meterinis (formes de lajes e viges, armadurs de lajes e de
Viges e concreto) para todos eles, que sac spresentados nes tebelas 6.1, 6.2 e 6.3 (o8
numeros sbaixo do nome dos pisos indicem s ares, em plents, em m‘), e nas figures

€58 6.8.

TABELA 6.1. Consumo de concreto dos pisos sem vigas e convencionals

CONSUMT DE CONCRETG POR FIT <

¥ it A AL VT AL AL AN VT AL € & VTES EC | VTEL
298 me 40f - 198 me 28¢ m€

PR I §2 1 432 6.¢ €& 54,7 ze7 33 ¢ 26 € ze 4t 34.4

& | o1 ¢ .15 o 0.3E 0.1 it 0,17 R Gt i€ o1z

(A} — CONSUMO

B

DE CONCRETC (%)

— CONSUMCS DE CONCRETC FOF m< DE PIST (m3/ms)

LI N T b e e S T ey

PISO

FIGURA 6.5, Consumo de concretc (m°) por piso
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TABELA B.2. Consumo de formas dos plsos sem vigas e convencionals

CONSUMO DE FORIMAS BOE PIBC.
k onel Ay AV VTAl AL AVD  VTAZ B 8 VTB: L F] | 3% A1 H
=
29¢ m? 40f mé 196 mi 206 m?
(A} 30t 28 264 41 407 387 20€ 186 173 798¢ 284 r{ A
B | 1.04 0.8¢ 0.80 1,03 1,00 6.8 1.04 XY Ce7 1,04 1,00 0,84
€| — 837 17¢ _— 748 167 —_— £5.7 117 — aqe 112
| — 0 26 0,69 —_ 01 041 — 63 0.8 — 0.16 03¢
€ | a0 3€: a3 P pre 565 206 23c 29¢ 298¢ 320 are
Fs | 1,04 io4 1.4 1,0% ik 1.3¢ 1.04 12 1.4€ 1,04 18 1.35
o | es 7.8 105 X 718 10.) € 54 T4 10 & €8¢ 7.4 11
ONDEL A — FORMAS DE LAKE (m<;
{B) — FORMAS DE LAKS POF m< Db PISO [me/m*)
(01— FORMAS DE VIGAS (m<)
(0 — FOR VAT DE VIGAT BOE ml DI P20 im</m<,
£ — TCTAL DE EORMAS (me)
{F) — TCTAL DI FORMAS FOR s L PIEC ime/me;
G — TCTAL DE FORMAS POF mPDf CONCRETC (mism s,
688
[ =
F -8
L gan
¥ =
o
£ 3828
S
s = B
H e ——
" 2 8P T
< Pt
188 ot
SR R R I
a pood KEEE 1

#1 AVI UTRLI A2 AVZ UTIRZ Bl BUI1 UTBL BRZ

F1&0O

FIGURA 8.6. Consumo total de formas (m™) por plso
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TABELA 6.3. Consumo de aco dos pisos &em vigas @ cornvencionals

[T CONEUAT I AL POK PIBC -
kg A AV) VTA] AL AV VTAY [} Vi VTR »: [ I %1 ¥
296 m? a0t m? 198 m? 208 n?
(A | 488 atie 1212 | seae  araz 742 2637 183¢ 8r4 2422 2087 1789
® 1er 12.3 41 16,4 1, £,9¢ 13,5 927 3.30 850 3¢ e
P_Mlzi — e 1224 — 817 T8¢ — 4t [ 124 — 3z as?
(D! — 278 LAY -_ 1.62 1.8F — 2.3¢ 347 —_— 1.0€ 1,38
(€: | sek anze 2427 | Bear  47ec 2 7¢ 2620 2307 1345 2427 239¢ 218¢
{F 16 £ 1€ 8.2¢ 16,4 11,7 7,64 13,2 116 €77 & 50 B4 7,60
| ey ] e gt 4 [ 1] 109 71k [ 104 8L £ [ 32K 60 4 ¢ ¢ &2 €30
ONUE (A" — ARMADURA DAS LAJES (kg
(B — ARMADUKA DAS LAJES POR m¥ DE FISC (hgime,
f0) — ARMADURA DAS VIGAS lig)
(0 = AFADURA DAS VIGAS BOR m< DE PISC (rgrm?
(£ — TCTA. DAT AFATURAL g
(£ — TCTAL DAT ARIMALURAS EOF me DF B127 g imt )
(G' — TOTAL DAT ARMADURAS POE miDi CONTRETT (rgim 2
Tase
3
2’ e6e8 .
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g e m
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£ 3 | L
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FIGURA B.7. Consumo total das armaduras (kg) por piso
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6.5. Levantamento dos custos

6€.5.1. Premissas gerais

Pars o levantamento dos custos algumas premissas gerais, discriminadas a
seguir, tiveram gque ser consideradas, de modo que a analise de custos fosse

realizada satisfatoriamente:
a) na composicac dos custos unitarios foram consideradas:

— as quantidedes de materiais utilizados pare as formes, ermaduras e

concreto;
— a mao-de-obra necessaria para a realizacac dos trabalhos;
— os equipementos empregados na execu¢aoc;

b) no calculo do custo des formas considerou-se utilizacdo de tres e de dez
vezes para as mesmas, tanto nos sistemas convencionais como nos sem vigas, embora
nestes ultimos o reaproveitamento posss ser msior, pois a existencia de muitos
recortes e regidoes de difici] acesso nos primeiros pode dificultar e desforma e

denificar mais as formas;



c) desprezou-se 8 influencia dos pilares na composi¢cao dos custos, admitindo-

se que eles tenham custo igual em qualquer das duas alternativas estruturais;

d) os custos foram determinados em cruzados novos e convertidos em BTN do
mes de julho de 1989 (1 BTN = NC,$ 1,6186);

e) esses custos tem validede apenas para comparacao, e deverao ser re-

elaborados para cada situagao distinta.

6.5.2. Fontes de referencia de custos e indices

Os consumos unitarios de materiais pare formes, armaduras e concreto dos
dois sistemas forme extraidos da TCPOS8 (1986) (Tabelas de Composicao de Precos
para Orcamento) da Editora Pini, e os custos de mao-de-obra e equipamentos e os
precos de materiais foram obtidos da revista “A Construcao” numeros 2161 e 2162 de
10 e 17 de julho de 1989. Cabe lembrar que esses sac indices medios, entretanto

adequados pare umsa analise apenas comparativa, como a aqui realizada.

Os indices de diferencas de custos e produtividade de mao—de —obra pars
formas de lajes e vigas e para as armeduras foram obtidos junto a construtors
ENCOL S.A. e no trabalho de HANAIL et alii (1985).

€.5.3. Custo do concreto

Os custos relacionados & preparacao, lancamento e adensamento do concreto
foram agrupados em um indice unico, que foi utilizade tanto para os sistemas sem
vigas como para os convencionais; entretanto, nos casos sem vigas poderia haver
alguma reducéo no custo da méo-de-obra em fung@o da meior facilidade de execugao

da concretagem. Tem-se entdc pare os dois sistemas:

— cusio do concreto = 76,4 BTN /m°.

[
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6.5.4. Custo das formas

Os custos des formes e respectivos cimbramentos para as vigas e lajes foram
diferenciados, pelos seguintes pesos, em fun¢ao do grau de complexidade de execugao

e consumo de materiais e de elementos de fixacao e posicionamento:
— formas de vigas: peso 1;

— formas de lajes: peso 0,65.
Esses pesos, aplicados ao custo medio de formas por m° obtido, conduzem aos
custos das formas de vigas e lajes por me;

a) considerando utilizacao de tres vezes:

— custo de formas de vigas = 21,7 BTN/m";

— custo de formas de lajes = 14,1 BTN /m*;

b) considerandc utilizacgo de dez vezes:

— custo de formas de vigas = 9,78 BTN /m%;

— custo de formas de lajes = 6,36 BTN /m*.

6.5.5. Custo de armaduras

O custo das armaduras tambem deve ser diferenciado entre os sistemas de la-
jes sem vigas e os convencionais. De acordo com estudos realizados, ha umsa reducac
de 40% ns maoc-de-obre necessaria para execucdo das armaduras no casc das lajes
sem vigas {HANAI et alii (1985)}; considerando esse indice na composicao do custo por

kg de eco colocado, chega-se aos custos diferenciados para os dois sistemas:
- custo das armaduras {convencional) = 0,989 BTN /kg;
— custo das armaduras (sem vigas) = 0,939 BTN /kg.

No caso das lajes com vigas apenas nas bordas, foi usado o mesmo valor do
sistema sem vigas, em func8o ds pequena diferenga entre o custo final das armeduras
por kg (o do sistema sem vigas € 5,06% menor) e, principalmente, por ser pouca 8
quantidade de a¢c das vigas em comparagao a quantidade total de aco nesses pisos: @
maior incidéncia € no piso BV, onde & armadura das vigas de borda e 20,3% do to-

tal, e na media de todos os pisos com vigas de borda, essa porcentagem cai para 16%.
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6.5.6. Custos finais

Em fungao dos custos levantados e da quantidede dos materiais apurads no
dimensionamento, foi feita & composicdo para todos os pisos dos dois tipos de
sistemas estruturais, considerando-se que as formas sejam utilizadas tres vezes
(tabela 6.4) e dez vezes (tabela 6.5). Os custos parciais e finais tambem estao

apresentados nos graficos das figures 6.9 a 6.12, lembrando que para as duas

situagoes o custo do ago e do concreto e o mesmo.

TABELA 6.4. Custos parclals e finais, em BTN, dos sistemas estruturais
considerando que as formas sejam utilizadas trés vezes

Formas | Formas| Total Custo Custo

Piso Area Lajes Vigas Formas Armadura Concreto Total por m’
(m“)] (BTN) | (BTN)| (BTN) | (BTN) | (BTN) | (BTN) |[(BTN/m?)
Al 295 4320 — 4320 4568 3383 12271 41,6
AV1 | 295 3962 1816 5778 4157 3824 13759 46,6
VTAl| 295 3732 3794 7526 2410 3299 13235 448
A2 405 5892 — 5892 6237 4641 16770 41,4
AV2 | 405 5689 1617 7306 4466 5082 16853 41,6
VTA2] 405 5399 3635 9034 3141 4138 16313 40,3
B1 195 2909 —_ 2909 2470 2265 7644 38,6
BV1 198 2630 1155 3785 2160 2522 8467 42,8
VTB1] 198 2445 2535 4980 1327 2029 8336 421
B2 285 4165 — 4165 27 3266 9704 34,0
Bv> | 285 4007 972 4979 2251 3522 10752 37,7
VTB2] 285 3764 2432 6196 2142 2629 10967 38,5

TABELA B.5. Custos parclais e finais, em BTN, dos sistemas estruturais
considerando que as formas sejam utilizadas dez veres

Ares Fxérmas Férmas ’I:otaﬁ Armadural Concreto Custo Custr):
Piso | Lajes Viges Formas Total por m
{(m)} (BTN) | (BTN)| (BTN} | (BTN) | (BTN) | (BTN) [(BTN/m")

Al 295 194¢ — 1946 4568 3383 gg8a” 33,5
AV | 295 1785 818 2603 4157 3824 10584 35,9
VTAL} 295 1681 1709 3390 2410 3299 9909 30,8
2 405 2654 — 2654 6237 4641 13532 33,4
AVZ | 405 2563 728 3291 4466 5082 12839 31,7
VTA2] 405 2432 1638 4070 3141 4138 11349 28,0
Bi 198 1310 —_ 1310 2470 2265 6045 30,5
Bvl | 198 1185 520 1705 2160 2522 6387 32,3
VTRI; 19¢ 1101 1142 2243 1327 2029 5699 28,3
B2 283 1876 — 187¢ 2273 3266 7415 26,0
V2| 285 1805 438 2243 2251 350 8016 28,1
VTB2) 285 1636 1096 2792 2142 2629 7563 26,5
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6.6. Comparagoes entre 0s custos

A analise de custos considera apenas os aspectos economicos diretamente
mensuraveis, mas nao tem como contemplar situagGes particulares que, dependendo
das necessidades e fungbes as quais o edificio deva atender, podem fazer com que

solucoes economicamente desfevoraveis sejam preferidas.

Um outro ponto a ser destacado e a variagdo descontrolada de pregos que
ocorre atualmente, principalmente no campo da construcao civil, o que pode fazer
com gue uma solugao economicamente viavel hoje nao o seja amanha. Por isso os cus-
tos foram transformados em BTN, tentando minimizar o problema mas nao elimina-lo,
pois ate em BTN os custos podem variar diferenciadamente de um material a outro, e

tambem na mao-de-obra.

Tambem os tipos de casos estudados ndo permitem ume ampla generalizacao
dos resultados obtidos, mas dao ume ideia razoavel do comportamento dos dois
sistemas quanto aos custos e podem servir de diretriz para ums decisac em um caso
real. Outras situag¢des e dimensdes poderdo ser avaliadas, de modo a se estabelecer

indices de custos mais representativos e abrangentes.

6.6.1. Custos considerando as formas utilizadas tres vezes

£.6.1.1. 4nalise dos resultados

Salienta-se inicialmente que diferencas muite pequenas de custos podem nadea
representar em situecbes reais, em fungdc de todas as variaveis envolvidas;
entretanto, como néc se tem indicagdes que permitem saber a partir de que valores
essas diferencas passam & ser significativas, na analise & seguir, baseada nos valores

da tabela 6.4 e figuras 6.9 a 6.12, todas as diferengas sa@o consideradas:

8) o Unico piso sem qualquer tipo de vigas que apresentou custo msior que o
convencional correspondente foi o A2 — apenas 2,73% meior — que tem psaineis
retengulares cujos vaos maiores séc de 6 m e possui balancos; nos demais casos eles
sac mais economicos, com custo 7,14% menor em Al, 8,31% em Bl e 11,7% em B2Z2;
nota-se que nos pisos com paineis quadredos a diference a favor dos sistemas sem

Vigas € maior;



b) os casos com viges de borda apresentaram, com excegio de BV2, custos
levemente maiores que os convencionais: 4,02% em AV, 323% em AVZ2 e 1,66% em
BV, e em BV2 ele e 2,08% menor; logicamente, eles tambem tem custos maiores em
relacao aos seus congeneres sem qualquer viga — AV1 12,2% maior que Al, AV2
0,48% maior que A2, BV 10,9% que B1 ¢ BV2 10,9% maior que B2;

¢c) os pisos com balangos, nos casos retangulares, apresentaram custos

proximos entre si, sendo o convencional o de menor custo — 2,66% em relagao ao A2
e 3,13% em relacao ao AV2; nos casos com paineis quadrados os pisos sem Vigas, ou
com vigas de borda, séo mais favoraveis — em relacdo a VTB2 o custo de B2 e
11,7% menor, e o de BV2 e 2,08%;

d) os efeitos dos balancos em confronto com as situagbes em que eles nao
existem, nos sistemas sem vigas ou com vigas de borde, 86 podem ser avaliados
considerando o custo por metro quadrado de piso ja que os pisos com e sem balangos
tem areas diferentes; nos casos com paineis retangulares a diferenca entre Al e A2
¢ praticamente nula, e entre AV1 e AV2 o custo do uitimo € 10,7% menor; nos casos
guadrados a diferenca foi de 11,9% a favor dos balancos tante pers os pisos sem

vigas (B1 com B2) como para os com vigas de borda (BV1 com BV2);

e) tambem considerandoc o custo por metro quadrado, os pisos com menores

o~

vaos (4 m) foram mais econdmicos que aqueles cujo vao maior e de 6 m — Bl
7,21% menor que Al, BV1 8,15% menor que AV1, B2 17,9% menor que A2 e BV
9,38% menor que AV2;

[ 9]

f) os pisos com vigas de borde e balancos apresentaram custo/m” praticamente
igual agueles que néo os tem; ¢ de AV 2 foi igual ac de Al, e o de BV for 2,33%

menor gque ¢ de Bl;

g} nos pisos com peineis retangulares sem quaisguer vigas, o custc da
armadura ¢ responsavel pela maior parcels dc custo final, ficando em seguide o custe
das férmas e, finalmente, o custo do concreto (fig. 6.13); nas situacOes com vigas de

borda ¢ maior custc e o das formes, com alternancia entre os demais;

h) nos pavimentos compostos de paineis quadrados e sem vigas, a maior
parcele do custc ¢ devida as formas, tanto em Bl (seguido pela armagao) como em B2
(seguido pelc concreto); nos pisos com vigas de borda também & maior incidéncia e

dss férmas, depois do concreto e por ultimo das armaduras (fig. 6.13)

i) nos casos convencionais sempre o meaicr custc e das formas, com parcela con-



sideravel em relacho 8o total, vindo em seguide o concreto e depois as armaduras

{(fig. 6.13).
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FIGURA 6.13. Incidencia do custo dos componentes, em porcentagem,
no custo final de cada piso

6.6.1.2. Conclusoes

Apessr das limitagdes apontadas no inicio do item 6.6, a analise dos resultados

de custos permitem tecer slgumas conclusdes iniciais, relacionadas & seguir:

8) de modo gera! os sistemas sem quaisquer vigas s8o levemente mais econo-
micos que OS convencionais; em apenas um casc o sistema convencional apresentiou

vantagem — VT A2 tem custe 2,66 % menor que A2;

b) as vigas de bords nac contribuiram pare reduzir os custos, com excegao de
BV2 (2,08% menor que VTB2), mas tambem nao os elevaram muito — a media dea
diferenca entre os custos de AV], AV2 e BV1 e os convencionais correspondentes e
de 2,95%; mesmo assim vigas de borda s@c importentes em funcéo dos demsis fatores

je anslisados nos capitulos enteriores;

c) os balangos contribuiram na reducgéo dos custos e devem ser utilizedos mas,
pera conclusdes mais solidas, € necessario que se proceds & um estudo mais

representativo, com pisos de mesma area com e¢ sem balangos;
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d) os sictemss sem vigas com paineis quadredos (vaos de 4 m), ss8o mais
economicos que os convencionals (custo medio 9,92% menor), e aqueles com vigas de
bords tem custos proximos & eles, maior nos pisos sem balancos e menor nagueles
com balancos; contudo nao e poss;vel afirmar que quanio menor o vao menor sera o

custo dos sistemas sem vigas, e tambem aqui novos estudos sao necessarios;

e) 8 afirmagao feita no cap'itulo primeiro de que sistemas sem vigas em
concreto armado podem ser anti-econOmicos pars vaos maiores que 6 m parece fazer
sentido, pois apenas Al, quando comparado ao convencional teve diferenca de custo
a favor — 7,14% menor que VTAI; nos demais casos 8 diferenga, embora pequena
(media de 3,25%), foi a favor dos pisos com vigas; entretanto, para uma concluséo

meis precisa, outros vaos deverao ser estudados;

f) ja se mostrou que nos pisos Al e A2 a8 armadura foi responsavel pela
mator parcela do custo, e o concreto pela menor; portanto um sumento na espessura
desses pisos, com melhoria das condi¢bes de resisténcia a puncao e deslocamentos
transversais, podera diminuir a quantidade de ago e, talvez, o custo final; nos demais
pisos onde a maior contribuicdo ao custo final se deve as formas, pequenas altera-
¢oes nos outros componentes nao deverao influir significativemente no custo final,
mesmo no ceso de se reduzir as espessuras das lajes dos sistemas convencionais.

Entretanto outras combinacbes de véos e espessuras poderao ser analisadas.

6.6.2. Custos considerondo as formas utilizadas dez vezes — analises e

conclusoes

Com um maior aproveitamenic das f{ormas, seu custc passa & ter ume
incidencia menor nc custo total, o que prejudica as lajes sem vigas — gque gastam
menos formas — e favorece os sistemas convencionais. Cabe aqui & mesma
consideragao colocada no inicio do item 6.6.1.1. Os resultados da tebela 6.5 e os

graficos das figuras 6.9 a 6.12 permitem observar que:

a) nos pisos com Vvéos maiores os sistemas convencionais passaram a
apresentar um custo menor que aqueles totalmente sem vigas — o de VT Al e 8,06%
menor que o de Al e o de VTA2 e 16,2% menor que o de A2 — mostrando gue

nesses casos os sistemas convencioneis, em termos da estrutura, s@o mais vantsjosos;

b) nos pisos com paineis quedrados a situscB0 se inverte naqueles com

ro
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balangos, onde o sem vigas apresents custo levemente menor que o convencional —— o
de B2 e 1,9% menor que o de VT B2, jo naqueles sem balancos o custo de VT B e

7,21 % menor que o de Bl;

¢) os pisos com vigas de borda sao os que apresentam custos maiores (com
excecdo de AV2 quando comparado com A2) — AV1 e 7,16% maior que Al e 16,6%
maior que VTALl; AV2 e 509% menor que A2 e 13,2% meior que VTA2; BV1 ¢
5,9% maior que Bl e 14,1% maior que VTBI1; BV2 e 8,07% maior que B2 e 6,04%

maior que VTB2.

Pode-se concluir, portanto, que no caso de um maior aproveitamento das
formas as vantagens das lajes sem vigas, em termos de custo de estruturas,

principalmente para os vaos maiores, desaparecem.

Quendo se compara os pisos com balangos (com e sem vigas de borda) com
agueles sem balangos, note-se o mesmo que nos casos de formas utilizedas tres
vezes, ou seja, 0S pisos com balangos s@c Ssempre um pouco mMeis econdmicos. As
vigas de bordea encereceram os sistemas sem vigas e seu uso, considerando apenas os

custos, nao e recomendado.

’

E importante relembrar que nos sistemas sem vigas as fOrmas podem ser
utilizadas mais vezes que naqueles com vigas, o que as favorece em edificios com

um numero maior de pavimentos.

6.6.3. Apreciacoes finais

é posslivel concluir gue os sistemas sem vigas podem competir com vantagens,
em determinadas situagdes, com os sistemas convencionais. Como indicacéo preliminar
pode-se dizer que as lajes sem vigas S&c economicamente vantsjosas pare vaos da or-
dem de 4 m tanto em edificios com poucos psvimentos (da ordem de tres) quanto com
muitos. No primeiro casc, como as formeas sao um fator importante do custo, a redu-
¢80 no consumo que as estruturas sem vigas proporcionam faz bastante diferencs; no
segundo casc eles possibilitam um melhor reaproveitamento, podendo-se fazer com um

jogo de formas meis pavimentos do que se faria nos ¢asos convencionais.

Finaelmente, ressaitando mais ums vez, os custos agui: levantados dizem
respeito apenas a estruture, sem considerar os demais fatores e custos, alguns nao

mersuraveis, e gue podem fazer & diference a favor de um sistema ou outro.
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CAPITULO 7

RECOMENDAGOES E CONSIDERAGOES FINAIS

7.1. Introducgao

Neste capitulo final sao apresentadas diversas recomendacdes a respeito do
projeto e execucao dos sistemas estruturais de lajes sem vigas. Elas procuram com-
plementar as dos demsis capitulos deste trabalho, que se referem a flexao, pungao,
deslocamentos e aCoes laterais, as quais so serao aqui repetidas quando se julgar

necessario,

Somam-se a essas recomendagoOes aquelas inerentes a queisquer sistemas
estruturais de concreto armado, que em nade séc modificadas em fungadoc do sistema
estrutural ter ou n@éo vigas. Com algumas exce¢des elas nao serao relatadas aqui,
pois sao do conhecimento do engenheiro estrutural e constam de normas e biblio-
grafias especializadas. N¢ casc de edificios correntes e condi¢Oes normais de projeto

e 1mplantacao, elas referem-se a:
-— execucao de formas, escoras e cimbramentos;

— dosagem, execucgo, trensporte, lencemento, adensamentc e cura do

concreto;

— execucdc da armadura e cuidados referentes a estocagem, dobramentos
(genchos, estribos, barras dobrades), emendas, ancoragens, cclocagdc e protecgéo

contra a flambagem das barras;
— cuidados na retirada dos cimbramentos e desforma.

Como fonte de informac¢des para este capitulo foram utilizadas principalmente
as normas NBR 6118/80 e AC] 318 —83, e os trebalhos de MONTOYA et alii (1976),

MARTINELLT (1974) e TAKEYA et alii (1985).

Convem tambem lembrar gue as instrucoes squi contidas nac tem e pretensao

de esgotar ¢ assunto, mas nortear aqueles que almejem conhecer e utilizar as lajes
4 s
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sem vigas. Muitas delas sao decorrentes da pratica de engenheiros e pesquissdores
obtidas em projetos, scompanhamento de obras, ensaios em laboratorios e experimenta-

¢80 neste tipo de sistema estrutural.

7.2. Recomendacoes de projeto

7.2.1. Definicao da estrutura

Nos capitulos anteriores foram trecadas varias diretrizes que possibilitam uma

boa definicao de estruturas de edificios sem vigas. Resumidamente, aconselha-se que:

a) os pilares sejam alinhados em duas dire¢coes ortogonais, formendo uma
malha retangular; se os momentos forem calculados pelo metodo direto do ACI o
alinhamento € obrigatorio, podendo haver no maximo um deslocamento, em relagao &

linha dos pilares, de 10% do vao na diregac do deslocamento (fig. 1.6);

b) os lados dos paineis formados pelos pilares tenham relacao entre o vao

maior e o menor, medidos de centro a centro dos pilares, nao maior que 2;

c) exista ume continuidade, com pelo menos dois peainéis em cada direcdo; para

o uso do metodo direto de calculo @ flexao, esse numero passe a tres;

d) existam balancos carregados com a mesma carga dos paineis, para uma
melhor distribuicdo dos momentos; esse cuidado € ainds mais importante se nao
houver continuidade; os vaos dos balangos devem ser da ordem de 0,25 & 0,301,
sendo [ o vao interno do primeiro peainel adjacente, na direcgdc do vao do balango

[TAKEYA et aliz (1985)}

e) os comprimentos dos sucessivos vaos em cade diregao, medidos de centrc &

centro dos pilares, nao difiram em mais que 1/3 do maior veo;

f) os vaos tenhem dimenséo em tornc de 5 a € metros, pois vaos muito grandes
ou muito peguenos podem tornar as lajes sem vigas anti —economicas alem de, no
casc dos vaos maiores, os deslocamentos transversais poderem inviabilizer o sistems;

nc caso de concreto protendido os vaos chegam 8 12 m, conforme o item 1.5.4.2;

g} que a relagac entre o lado maior e o lado menor de pilares retangulares se-

je menor que 2; pilares circulares proporcionam ligagdes mais resistentes a puncéo.

(]
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As indicecbes 8) b) c) e) sao obrigatorias ao se usar o metodo direto de
calculo a flexao mas, mesmo que o calculo seja efetuado por outro metodo, se forem

respeitedas proporcionarao uma distribuicdo meis equilibrade de esforgos, com

consequente simplificagao das armsduras e padronizagao das espessuras das lajes.

7.2.2. Metodos de calculo

Os metodos de calculo a flexdo e puncdo das lajes sem vigas em concreto

armado foram discutidos com detalhes nos capitulos 2 e 3.

No caso das lajes protendidas sem vigas os esforcos de flexao podem ser
determinados pelos mesmos metodos elasticos que se aplicam as lajes sem vigas de
concreto armado, levando-se em conta a presenga da protensao; o mais usedo tem sido
o dos porticos equivalentes [ACI—ASCE COMMITTEE 423 (1974, 1989), ACI 318 —83,
VASCONCELOS (1988)) que conduz & bons resultados com comprovagao inclusive
experimental (KOSUT et alii 1985).. O metodo direto nao se aplica a essas lajes. Um
interessante historico do desenvolvimento das lajes sem vigas protendidas e dos
metodos de calculo e feito por NASSER (1959).

Nessas lajes também existe a possibilidede de ocorrer a puncéo na regidao do
pilar. O problema e semelhante ao que ocorre com as lajes sem vigas de concreto
armado, inclusive quanto a superficie de ruptura, e a NBR 7197/82 estabelece que a
verificagéc de resisténcia 8 puncado deve obedecer o que prescreve a NBR €118/80.
Embora seje clarc que as forgas inclinadas nos cabos contribuem, com suas componen-
tes verticais, na reduc¢doc das tensdes de cisalhamento na regiao critica, nac se tem
uma maneira definitiva de avaliar a influéncia da protenséc ne carga ultime de ruina.
O AC] 31883 considera essa influéncia, mas limite as tensdes ultimas de cisalhamen-
to aos mesmos valores dados pare as lajes de concreto armado. A NBR 7197/82 tam-
bém admite essa influéncia favoravel, mas nao indica como ela deve ser considerada.
Em funcéo do estado atual das pesguisas, com poucos dados disponiveis {CARVALHO
et alii (1982)], projetistas aconselhsam desprezar a contribui¢cdo de protensac por
medida de seguranca. Desse modo devem ser utilizados os métodos de verificagéo a
pungio pars lajes de concreto armadc; SCORDELIS et elii (1958) verificaram que as
expressdes proposias por ELSTNER e HOGNESTAD (1956}, aspresentsdas no item

3.4.2.1, e WHITNEY (1957) sao suficientemente adequadas pare lajes protendidas.
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7.2.3. Espessura das lajes

A NBR 6118/80 no item 6.1.1.1 recomenda que es lajes-—-cogumelo (lajes sem
vigas) — de piso, ou em balango, ou ainda, destinadas & psssagem de veiculos —
quando calculadas como porticos multiplos, tenham no minimo 15cm de espessura, e
as de cobertura nao em balangos, 12 cm. O Codigo Modelo CEB —FIP de 1978 tambem

recomenda espessure no minimo igual a 15cm.

Com vistas a limitacao das flechas, TAKEYA et alii (1985) apresentem um
metodo pratico, desenvolvido a partir de diversas observagdes feitas em edificios
com estruturs de lajes sem vigas; para a estimativa da espessura das lajes com vaos
ste 6,0 metros em edificios de uso residencial, hospitalar ou comercial, pode-se usar

2 eXpressao

g .
2 K,
onde:
d — alture util meédia recomendada para a laje;
I, el, — distancia entre eixos dos pileres nas dues diregbes, em metros;
k, — constante que depende de vinculagao dos paineis de lajes, conforme

a figura 7.1, com valores dados na tabela 7.1.

i PAINE L
N ,

\7 1 / !

R e e
NS R < I @ @ L | , !
SRR | | T e 8 8
+ - —B-—0-—8| - |m oy ¢
: i : i : : i
S i I i m i
N : - —8 - —8- —=8
. 3 a— g — n i :
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a) palnéis de canto, borda e Interior b2 paineis isolados

FIGURA 7.1. Vinculacac dos painéis de lajes para determinac@o
de k, [TAKEYA et alii (1885),
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TABELA 7.1. Valores de k, em fung@o do tipo de vinculacao dos paineis de laje

Posigao do Painel k,
Canto (1) 33
Borda (11) 37
Interno (111) 40

288el, <,

Isolado (1V) T f; ST

31 sgel, <,

Isolado (V) 35 5 li ST

Se um psinel possuir uma lateral em balango, cujo vao seja no minimo um
quarto do vao do painel na mesme direcgo, pode-se considerar esse lado do painel
como interno, desde que as cargas permanentes que atuam no balango sejam iguais ou
maiores que as atuantes no pavimento. A esta estimativa de espessura das lajes
pode-se adicionar aquelas apresentadas pelo ACI 31883 e a primeira versao (1988)

do CEB —FIP de 1990, constantes do cap'itulo guatro deste trabalho.

No que se refere as lajes protendidas sem vigas, & relagdo véo/espessura para
lajes continuas com dois ou mais véos deve estar entre 40 e 48 para um controle
adequado dos deslocamentos [ACI—ASCE COMMITTEE 423 (1974, 1989), BROTCHIE
(1980)]. A NBR 7197/82, que dedica um item exclusivo as lajes protendidas sem vigas,
determina que essa relacdo nédo deve ser superior e 60, e que & espessura das lajes

nac deve ser inferior & 16 cm.

7.2.4. Limitacao dos deslocamentos transversais

Para um pavimento de lajes sem vigas, deve-se verificer o deslocamento
transversal na linha dos pilares e no centro de cads painel. Para a verificagdo no
centrc dos painéis toma-se como “vac de referéncia’ & menor diagonal entre seus
cantos. As flechas nao deverao ultrepassar os limites dados no item 4.2.3.1c da NBR
6118/80. Recomenda-se, porem, que ao se usar alvenarias de blocos de concreto o
limite seja mais rigoroso, nao se permitindo flechas superiores & 1/400 do “vac de re-
feréencia” qusndo todas as acbes estiverem atuando, pois observou-se que essas
peredes apresentevam mais fissuras que as de tijolos ceramicos, pare lsjes de mesma

esbeltez [TAKEYA et alii (1985)].
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7.2.5. Aberturas nas lajes

As aberturas em lajes dao lugar s concentragao de esforgos que podem ser
prejudiciais, principalmente nos sistemas sem vigas. Entretanto essas sberturas Bao
com frequencia necessarias por rezoes funcionais de comunicagdo entre os distintos

pavimentos do edificio, ou para passegem de instalagoes prediais.

Nos enexos 1, 2 e 3 mostrem-se as recomenda¢oes do CEB—FIP 1978, NBR
6118/80 e ACI 318 —83, respectivamente, a respeito do probleme da pungao em lajes
sem vigas e, em particular, sobre aberturas nas lajes quando se localizam proximas
des areas carregadas ou apoios, que sao as zonas submetidas as solicitagbes mais

importantes, e das bordas livres.

O ACI 318—83, no seu item 13.5, agora com vistas aos esforgos de flexao,

indica asinde que:

— na intersecdo de duas faixas centrais podem se locslizar aberturas de
qualquer tamanho, desde que a quantidade de armadura de flexao requerids para o

painel sem abertura seja mantide (fig. 7.2);

— na area de intersecao de duas faixas de pilares, nac mais que 1/8 da
largura da faixa pode ser interrompida por aberturas na diregéo correspondente (fig.
7.2); ums quantidade de armadure de flexao, igual aquela interrompida pela abertura,

deve ser adicionada nos lados ds aberturs;

— na area comum & uma faixa de pilares e a uma f{aixa central, nao mais que
1/4 da armadura de flexédo pode ser interrompida por aberturas na diregao
correspondente (fig. 7.2); & quentidade de armadure que for interrompide pels

aberturs deve ser adicionada nos lados da mesma.

A NBR 6118/80 no item 6.2.1 ¢ recomenda que no caso de nao se verificar o

efeitc das aberiuras ne resisténcia e deformacao, sejs observadc o seguinte:

— a dimensao das aberturas, normeis ao plano medio de lajes armadas em
cruz, nac deve ultrapassar 1/10 do menor vao, em cade direcgdo da armedura (fig.
7.3)

— n&c deve haver entre duas aberturss distancia inferior a 1/2 do vao (fig.
7.3%

— entre uma borda livre e a abertura a distancia nao deve ser menor que 1/4

dc vao (fig. 7.3).
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FIGURA 7.2. Posicoes de aberturas nas lajes segundo o AC/ 318—83

Embora a NBR 6118/80 nada diga sobre casos de paineis consecutivos, para
que a restricao de distancis minima entre aberturas seja satisfeita, pode-se admitir
que os limites sejam determinados & partir de media dos vdos dos paineis adjecentes,
nos quais se encontram as aberturas (fig. 7.3). Observa-se que essas recomendacoes,
embora referentes as lajes convencionais, sao mais restritivas que aquelas do ACI

para lejes sem vigas, e portanto tambem podem ser indicadas psra estes casos.

Quando for necesséria uma abertura de grandes dimensdes, que nao satisfaca a
todes as exigenciss anteriores, aconselhe-se colocar pilares nos cantos da mesma, de

modo que os os seus lados passem & funcionar como bordas exteriocres de um painel.
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FIGURA 7.3. Aberturas nas lajes segundo a NBR 6118./80

7.2.6. Detalhamento das armaduras
7.2.6.1. Armadura de flexao

a) Cobrimente

Recomendam-se os cobrimentos minimos constantes no item 6.3.3.1 da NBER

6118/80.

fi importante que seje claramente especificado no projetc em que camada se
encontre cads barra da armadura; no caso de pavimentos regulares (pileres alinhados
e vaos de mesma ordem de grandeza), pode-se dispor as barras correspondentes & dire-
¢go dos esforcos maicres nas camadas mais externas, e as restantes (direcao

ortogonal as anteriores) nas camadas mais internas,

Iy
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b) Diametro das barras

O diemetro das barras des srmaduras principais nao deve ser superior & um

decimo ds espessure da placa — ¢ < h/10 — segundo o item 6.3.1.1 da NBR 6118/80.

Para que as barras ndo sejam amassadas durante s concretagem, TAKEYA et
alii (1985) recomendam gque se utilize pare a armadura negative bitola minima de

10 mm.

c) Secgao transversa! das armaduras

As armaduras positivas e negativas na dire¢go menos solicitade em cada
painel, segundo MONTOYA et alii (1976), deverao ter secoes nao inferiores a quarta

parte des armaduras correspondentes na diregao mais solicitada.

d) Armadura minima

Deve ser colocada na face inferior da laje armadura minima (cm*/m) de acerdo

com o item 6.3.1 da NBR 6118/80, sendo h em centimetros:
— 0,25h pera CA—50 e CA —32;
— 0,15h para CA—40, CA—-50 ¢ CA—60.

Na face superior deve-se stender a esse limite nas regioes de momentos

negativos.

e) Espacamento maximo entre s barras das armeduras

No caso de lejes macicas sem vigas, MONTOYA et alih (1976) e TAKEYA et
alii (1985) recomendam gue o espacemento maximo entre barras de armadure principal

nao deve ser superior a:
— 1,5 vezes a altura util d da laje;
— 20 cm para barras lisas;
-~ 15 ¢m pers barras corrugadas.

As armadures positivas das faixas centrais e das faixas dos pilares, deverao

ser distribuides uniformemente na largurs da faixa.

Nas faixas dos pileres, nas zonas de momentos negativos, aconseiha-se que

ums parte da armsdure (=~ 60%) seja distribuide uniformemente em toda & fsixe, e @
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restante, quando possivel, sejs distribuide na regigdo correspondente ao pilar mais

duss veres 8 altura util de cede lado (f1g. 7.4) [MONTOY A et alis (1976)].
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FIGURA 7.4. Distribulcao da armadura negativa na fa/xa dos pilares

O espacamento das berras da armadura de distribui¢éo (armedurs minima) néo
deve ser maior que 33 c¢m, embora dificilmente ocorrergdo casos onde somente esse

armedura seja necessaria.

f) Disposicao das armaduras

Os comprimentos minimos das barras das armadurss, assim como 8 Sus
disposicdo construtiva estdo esquematizedos ne figura 7.5; na direcac y vale o

mesmo que pare e direcado x.

7.2.6.2. Armadura de cisalhamento

As recomendacbes a respeito das armadures de cisalhamento encontram-se
detelhadas no capitulo 3. Nos itens iniciais daguele capitulo explica-se o fenomenc da
puncao, os parametros envolvidos e os metodos de verificacéo, e no item 3.5
discorre-se especificamente sobre as armeduras transversais (cisalhamentc), onde e
aconselhado o uso de estribos wverticais, que sumentam a resisténcia e a ductilidade
da ligagdo, ao contraric das barras dobradas, que apenas, e em alguns cascs,

aumentam a resistencia.
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FIGURA 7.5. Comprimentos minimos e disposicao das armaduras, TAKEYA et alil (1985)

TAKEYA et alii

(1985) 1indicam que as ligscoes

laje —pilar sejam sempre

armadas transversalmente, mesmc gquendo nac for necessaric em termos de resisten-

cia, pois essa armadura provoca seguranca edicionel, evitendo o rompimentc do con-

creto ac longo das barras na face superior de laje na regigo do pilar e, principsimen-

te, evitando ruptura brusca; tambem a resistencia as agdes laterais fica melhorada.

Os trabalhos experimentais de MARTINELLI (1974) e TAKEYA (1983} revels-

ram gue a armadura de cisalhamento deve ser distribuida uniformemente ns regisc des

ligacgo; de uma maneira pratica, 8 partir das superlicies de ruptura observadas
X 3

nesses ensaios, TAKEYA et alii (1985) apontam que e bos providencis dispd-la nas

por¢des A’ e A’ das regibes criticas de figura 7.6, com valores naoc infericres eos

indicados a seguir para pilares de centro, borda e csnto, onde h & a espessura da



leje, ¢, e ¢. as dimensoes do piler, A o area total eproximada de “regiao ciitica”™ e

A . & ares total de ermadure de cisslhamento a ser colocads em A’ ou A':

st

----- pileres de centro: A = (3,4h + ¢)(3,4h +¢,) —c¢,c,

¢, €3¢, =~ A, =001lAemA’

st

A, = 0,0075A em A’

et

A, = 0,0025A em A"

st

— pilares de borda: A

f

(1,7h +¢)(3,4h +¢,) — ¢¢,
A, =0015A em A’

A, = 0,005A em A”

— pilares de canto: A = (1,7h + ¢, ) (1,7h 4+ ¢,) — c,¢c,
A, =0015A em A’

A, =0,005A em A"

Algumas outras recomendagdes, referentes principelmente 8os estribos

verticais saoc relacionades a seguir:

a) as armaduras de cisalhamento nac devem interferir na colocaggo e

posicionamento das armaduras de flexac e dos pilares;
b} devem ser adeguadamente ancoradas nas extremidades;

¢} estribos simples, com ganchos nas duas extremidades, podem ser ancerados
nas barras de {lexao da face superior e no prolongamento dos ganchos dessas mesmas
barras de flexgo ne face infericr, nc casc de pilares de bordas e cantos; nos pilares

centrais pode-se dispor, ne face inferior, umsa tela adicional de barras para esse fim;

d) & resisténcia deve ser verificada em todo o plano adjacente ao pilar onde
as tensbes de cisalhemento excedam a tensado resistente de cisalhamento nominal do

concreto;

e) os complementos dc¢ CEB-—FIP 1978 indicam que os estribos devem ser
colocados a ume disténcis menor que 0,5d das faces do pilar, e espacados no méximo

de 0,75d (fig. 3.8); os diametros devem ser pequenos, nac maicres gue h/20.
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FIGURA 7 6. Regices de distribuicao da armadura transversal [TAKEYA et alii (1985),

Finalmente, deve-se armar & torcao as bordas das lsjes sem vigas junto aos
pilares, em fungéo da lorte fissuragédc por torgado observada nos ensaios realizados
na EESC—USP por TAKEYA (1983). FERGUSON (1973) considera gue as tensoes de
cisalhamento devidas a torcao, causadas pelo momento atuante ne ligacéic da laje com
o pilar, nas bordes de painéis externos sem vigas e sem balancos € um problems desse
sistema estrutural, e nesses casos ele tambem recomends que se cologue ns bords da
laje, a partir da face do apoic, uma ermadure de torgéc constituids de estribos verti-
cais fechados, e apresenta um exemplo de calculo. Uma sequeéncis de celcule de ums
laje sem vigas, para um caso simples, onde tambem hé um exempio de determinageac da

armadura de torgéo, pode ser encontrade em CASTELO BRANCO (1389).



7.3. Recomendagoes construtivas

Neste item estac as recomendagdes construtivas mais importentes que devem
ser observadas na execuc¢ao das lajes sem vigas. Muitas deles sao as usuais para as
estruturas convencionais em concreto armado, e outras sao espec'ificas; encontram-se
na NBR 6118/80, nos capitulos 9, 10, 13 e 14 (alguns itens da norma sao aqui
gimplesmente transcritos), e no trabalho de TAKEYA et alii (1985).

7.3.1. Execugao das canalizagoes

As canalizagOes nas lajes devem ser posicionadas distantes do perimetro ds
area carregada ou do final da armadura de cisalhamento, de um valor igual a duas

vezes ou meais a altura util, pera que ndo afetem a resistencia 8o cisalhamento

[ACI—ASCE COMMITTEE 426 (1974)].

7.3.2. Execugao das formas, escoramentos e desformas

As formas e os escoramentos deveréc ser dimensionados e construidos
obedecendo as prescricdes das normas Dbrasileiras NBR 7190 e NBR 8800,

respectivamente para estruturas de madeira e estruturas metalicas.

7.3.2.1. Formas

As formas para lajes sem vigas sao as mesmas das esiruturas convencionais,
diferindc apenas pele maior simplicidade nas operagtes envolvidas. Elas deverao ser
dimensionadas de modo que nao sofram deformec¢des prejudiciais, quer sob a agac dos
fatores ambientes, quer sob a carge (essas lajes tem espessura aproximadamente 50%

maior gue a das estruturas convencionais).
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As prescrigcoes deste item, que se splicam tambem sos sistemas convencionais,



sio as do capitulo 9 ds NBR 6118/80:

a) o escoramento devers ser projetado de modo 8 nao sofrer, sob a agdo do
seu peso, do peso da estrutura e das cargas acidentais que possam stuar durante e
execugao da obra, deformagdes prejudiciais a forma da estrutura ou que possam

causar esforgos no concreto ne fase de endurecimento;

b) ndo se admitem pontaletes de madeira com diametro ou menor lado da segéo

retangular inferior a 5cm, para as madeiras duras, e 7 cm para madeirag moles;

c) os pontaletes com mais de 3 m de comprimento deverao ser contraventados,
salvo se ficar demonstrado que essa medida néo e necessaria para evitar a

flambagem;

d) deve-se tomar as precaugdes necessarias para evitar recalques prejudiciais

dos pontaletes, principalmente quando eles se apoiam no solo;

e) cada pontalete de madeira sO podera ter uma emenda, a qual nao devera ser
feita no ter¢o medio do seu comprimento; os topos das duas pecas a emendar devem
ser planos e normais ao eixo comum, e € necessario pregar cobrejuntas em toda a

volta das emendss.

7.3.2.3. Desformas

A retirada das formas e do escoramento so podera ser feita quando o concrete
se achar suficientemente endurecido pares resistir as a¢es que sobre ele atuarem e
nac conduzir a deforma¢des inaceitaveis, tendc em vista o baixce valor de E. e 8
maior probabilidede de grande deformacéc lenta quandc o concreto e solicitado com

pcuca idade.

Atendida essa recomendac@o, aconselha-se ainde que a desformsa de laje
acontege no minimo apos 5 dies, mentendo-se e “re-escora” durante pelo menos 21
diss, & quel nao devera ser retirada antes da concretagem do pavimentc seguinte. As
formas devem ser projetades de tal modc que possam ser retiradas por etapas, sem a

remocao de todas as escoras simultaneamente.

Para que se possa fazer a retirade das formas sem chogues, o escoramento
devera ser apoiedc scbre cunhas, caixas de areis ou outros dispositivos apropriados

a esse fim.
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7.3.3. Execucao das armaduras

Nao poderado ser empregados agos de qusalidades diferentes das especificadas
no projeto, sem aprovagao previs do projetista, e quando isso acontecer deve-se ter
cuidedo dobrado. E fundamental que o posicionamento des barras esteja de acordo
com o projeto estrutural, e recomenda-se cautela especial para o posicionamento das
barras nas camadas especificedas no projeto. A armadure devera ser colocada no

interior das formas de modo que, durante o langamento do concreto:

— a armedura negativa se mantenha na posigao correta e nao sofra

amassamento, mantendo-se inalterados os cobrimentos exigidos;
— os espagamentos especificados entre as barras de flexao sejam obedecidos;

— as distancias entre as barras da armadura positiva e a face interna das
formas devem ser mantidas fixas, para que os cobrimentos estabelecidos sejam

respeitados.

7.3.4. Execugao da concretagem

Executar a concretagem de sistemas de lajes sem vigas e tarefe bem mais
simples e rapida que nos sistemas tradicionais; mesmc assim, cuidedos devem ser
tomados junto sos pilares, onde a densidade de armadura e bastante grande, o que
pode acarreter problemas de adensamento, com o aparecimento de falhas justamente

em uma regiac de esforgos importantes.

7.3.5. Juntas de concretagem

Quando o lancemento do concreto for interrompido, formando entao ume junta
de concretagem, deverao ser tomadas as precaucdes necessarias para garantir, ao
reiniciar-se o lancemento, a suficiente ligaggo do concreto jé endurecido com o movo
trecho, devendo ser removide & nate e feite & limpeza da superf’icie da junta, gque

devera estar umida.

As juntas deverso ser localizadas onde forem mencres os esforgos e, no casc

das lejes sem vigas, recomends-se que & junte nunce se locelize a ums distancia



inferior a 0,221 do apoio, sendo ! o vao do painel em questao (fig. 7.7), e devers ter

gue superf;cie inclinada de 45° em relagao ao planc de laje.
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FIGURA 7.7. Posicao correta da junta de concretagem [TAKEY A et alii ( 1985)]

7.4. Consideracoes finais

Com o presente trabalho espera-se ter contribu:;do, ainda que de forms
modesta, a melhor compreenséo dos beneficios e problemas que apresentam os
sistemas de lajes sem vigas, principalmente em relacéac aos convencionais, de modo
gque passem a ser Vistos como um sistems com amplas possibilidades de uso, contsnto

gue certos cuidados sejam observados.

Néc se teve a intencaoc de analisar e aprofundar todas as possibilidades de uso
e tecnicas de calculo dos diversos fatores que afetam os sistemas sem viges; o que
se pretendia, e se espera ter conseguido, era dar uma ideia gera! sobre o
comportamento desse sistema, mostrando que e possivel utiliza-lo com tecnicas

correntes de calculo e execucgac,

Pode-se dizer que o intuito fundamentsa! nac foi apresentar scmente solu¢des,

mas tambem levantar duvidas, que gerem buscas de novas ferramentas para o caiculo



e execuct#o dos sistemas sem vigas; i850 e importante porque como eles sac gistemes
bagtante versateis e se aplicam, em muitos casos com veantegens, @ edifici08
comerciais, escolares, hospitalares, creches, postos de saude e ate mesmo
habitacionais (desde que os vaos permitam um eproveitamento racional do sistema),
podem vir a ser cada vez mais utilizados. A partir dos temas enfocados no trabalho
observou-se que que alguns aspectos merecem meais estudos, que serao & Seguir

brevemente comentados.

a) Flexao

O calculo a flexao pelos metodos de analogia de grelha e dos elementos
finitos, ou mesmo por outros para calculo de placas, deve levar em conts o

engasiamento parcial da laje com os pilares de extremidade.

Como continuidade de pesquises no assunto sugere-se considerar nesses
meétodos de calculo s nao linearidede do material, de modo a avaliar adequadamente

os efeitos da fissuragao, plastificacéo e deformacao lenta.

b) Puncao

A puncédo e um dos assuntos que mais tem sido objeto de preocupacac de
pesquisadores, mas mesmo assim o problema nao estd solucionado, e ainde e
necessério investir em pesquisas nessa area. Algumas possibilidades interessantes de
estudo, que embora nao solucionem o problems podem ajudar a esclarecer alguns

topicos s&o:

— ensaios de modelos com variacgo de excentricidade de carge e com elevada
resisténcia de laje & flexaoc, de modo que se consiga ruptura por puncao pere avaliar

a influencia dc momento fletor na resistencia ac ciselhamento da laje;

— realizacdo de ensaios procursndo avalier de mais precisamente gqual ©

limite da influencia da armadura iransversal na resisténcia ac cisalhemento da laje;

— busca de métodos de verificagéc mais confiaveis e néo exsgerademente
conservaedores; nesse sentido € interessante avaliar com mais precisao, & partir de
resultsdos experimentals mais representstives, a associaggo do metode de verificagéo
para pilares internos de NBR 6118/80 com a consideragdo de pilares externos dos

complementos do codige meodelo CEB-—FIP 78.



¢) Deslocsmentos transversais

Esse assunto ainda merece bastante sten¢do, pois sdo muitos os fenomenos que
interferem no problema, e percebeu-se uma grande variagdo nos valores dos
deslocamentos calculados pelos varios metodos; & porianto necessario que os desloca-
mentos sejam avaliados com mais precisao; para isso sugere-se que os deslocamentos
transversais sejam calculados pelos proprios metodos de calculo a flexdo, desde que
nesses se considere a nao linearidade do material. Para aferir @ precisdo dos metodos

sugere-se:

— a realizacdo de ensaios em paineis completos, com medidas de

deslocamentos imediatos e ao longo do tempo;

— medidas de deslocamentos em edificios executados com lajes sem vigas,

durante & construgéo e na fase de utilizacaéo.

d) Agodes laterais

Embora existam indicagdes para o calculo do efeito des agOes laterais nas
lajes sem vigas, o mecanismo de transferéncia de esforgos entre e laje e o pilar

merece maiores estudos.

e} Custos

Comc nadc hé unsnimidade em relecac & real reducao de custos que as lajes
sem vigas proporcionam, € conveniente que se busque junto a construtoras indices
de produtividede de mac-de-obra e de consumo de materiais, principalmente das
formas, para a obiencao de numeros mais representativos gque sirvam de ponto de
partide para ume avealiagio razoavel dos custos, em funcéc apenas de alguns

parametros iniciais, como por exemploc vaos, cargas e numero de pavimentos.

Como continuidade, € objetive do autor estudar algumas das questbes em
abertc relacionades acime ou outras que fufuramente surjam, seje individualmente,
sejs em orientacéc de trabelhos a respeito deste assunto, seje em grupos de pesquisa

que porventura venhem & se formar em funcao de interesse comum.
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ANEXO 1

VERIFICACAO A PUNCAO -~ CODICO MODELO CEB—FIP DE 1978

As indicacdes para a verificacdo a pungdo segundo o Codigo Modelo sao dadas

no seu capitulo 13, aqui transcrito.

13 — ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA AO PUNCIONAMENTO

13.1 — Generalidades

O puncionamento pode ocorrer devido a uma carga ou & uma reagao
concentradas scbre ume peguena area (ares carregada) de lajes ou seapatas. O

capitulo se aplica as seguintes areas carregadas:

— circulares, com diametrc no maximo igual a 3,5d;

— retanguleres, com perimetrc maximo igual 11d e razac entre o ladc maior e
o lado menor nao maior que 2;

— guaisguer, com as dimensies Iimites fixadas por ansalogis com as formas
precedentes;

— néo situsdas na vizinhanca de outras forcas concentradas nem dentro de

zonas sujeitas e esforgos cortantes importantes de outras origens.

O estado limite ultimc e caracterizadc pels formagdo de um tronco de cone de
puncionamente cuje diretriz ¢ o ccntorno da ares carregada e as geratrizes s&o

inclinadas de 30" a 35" (45 em sapstas) em relacéo ao plano da laje (fig. 13.1).

Os esforgos cortantes solicitentes e resistentes por unidade de comprimento

do contornc de secdc critica defimds em 13.2 devem satisfazer a condicéo
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com os valores determinados segundo os artigos 13.3 e 13.4. A equagao (13.1) pode

ser substxtu;da, em muitos caBos praticos, por
VSd < VRd (13.2)

sendo V a forga cortante ao longo de segao critica.

H[ao"os}f ~ ///, 4, Llajc

SAPATA (porc a> 2h considerar
o sapata como laje)

Figura 13.1 — Troncos de cones de puncionamento

13.2 — Secao critics

A secéc critica e perpendicular ac plano medic ds laje, e se estende ns altura

util d da laje. Seu contorno é definide como indicam os artigos abaixc.

13.2.1 — Ares carregada afastada de abertures ou de bordas livres

O contorno ds segdo critica e o perimetro minimo distante de um valor nunce

inferior & d/2 de aree carregada (fig. 13.2).

Se a ares carregads e grande ou slongadas, 8 secgdo critice corresponde apenas
¢ parte do contornc definido no artige anterior {por exemplc, para uma 4&rea
retangular, a se¢ac critica se estende apenss a vizinhsnce dos cantos — fig. 13.3).
Para as ocutras partes da secao critica faz-se 8 verificagao como em Vigas (capitulo

11 do codigo).
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Figura 13.3 — Secao critica para uma area alongada

13.2.2 — Area carregads proxima de uma abertura

Se & menor distancie entre o contorno de area carregeda e o de abertura € no
méximc iguel a 5d, se deduz do contornc determinadc segundo 13.2.1, a parie contida

entre as duas tangenies ac contornc da abertura e que pertem do centro de grevi-

dade da ares carregada (fig. 13.4).

_ <54 _4<4
- ] : PARA 1l >/2
T SUBSTITUIR /2 POR
/2 Va4
i i \/ P2
;ober?uro

Figura 13.4 — Secao critica na vizinhanca de uma abertura

248



13.2.3 ~ Ares carregads proxims de bordss Livres

a) Na vizinhance de bordas livres, deve-se substituir certas partes do
contorno definido em 13.2.1 por perpendiculares 8 essas bordas, se o contorno assim
obtido (excluindo as bordas livres) for menor que o contornc que envolve totalmente

a area carregada (fig. 13.5).

. } | / |
E‘Y. /.. .\/

/ *—

%

Figura 13.5 — Secdes criticas na vizinhanca de bordas livres (casos a e ¢)

nia

b) Se a menor distancia entre o contorno da area carregada e a borda livre e
no maximo igue! a 5d, sdotar como contorno critico o mais desfavoravel entre os

dois seguintes:
— contorno determinado segundo o paragrafc a) precedente;

-— ¢ontorno segundo o artigo 13.2.1, suprimindose & parte vizinhes des bords
livre delimitade por duas tangentes ao contornc e que formam um angulo de 457 com

a borda (fig. 13.6}.




¢) Ne vizinhanca de cantos formados por duss bordss livres, o contornc de
secao critica e determinado segundo principios snélogos sos do paragrafo b)

precedente.

13.3 — Solicitaceo atuante

No casoc de carga ou reacao centrada, a solicitagao atuante por unidade de

comprimentc e dada por

\%
_ ' Sd
Ved = Tu (13.3)
sendo:
\?Sd - resultante da forgs cortante ao longo do per;metro u no caso de lsjes,

e ao longo do perimetro de bese maior do tronce do cone de pungas no
caso de sapatas;

u — perimetrc ds secac segundo o artigo 13.2.

No caso de carga excentrics, ! e determinada supondo distribuicao plane das
tensdes tangencials, podendo 8 solicitegdo stuanie maxima VSd mex ser determinads
,max

por:

v Ve, . le]
-S4y p 84Ty (13.4)

\Y ;o= 7] Sl
Sd,max u W

sendo:

e — excentricidede de carge ou reacac em relacgc esc centrc de gravidade
das secic critica;

W — mddulo de resistencia de secio critica, correspondente & direcac de e;
7’,” == _____?_—1__: (13.5)
1+{b_ b,

onde b, e b. sac os lados do retangulo circunscrito ao contorne u, com b. paralelo a

direcdo da excentricidade e. A equecdo (13.4} nac e valida para b. > 0,7b,.

Paras os casos de sreas carregadas afastadas de bordas hivres e de cantos, @

equacao (13.4) pode ser simplificade nos seguintes casos:



- areas carregadas circulares:

\Y 5
S Sdfy, <-lel
Vsamix = o ¥ i, (13.6)
sendo d, o diametro de ares carregada;
— areas carregadas retangulares:
A" e |+]|e
_ 'sd &1+ ]e]
Ved,max ~ U (HI’S JE—K] (13.7)

sendo b, e b, as dimensdes do contorno u medidas nas dire¢oes x e y parelelas aos

lados da area carregada.

A equacdc (13.7) pode ser iguslmente aplicada aos cesos de areas carregadas

réximas e bordas livres e cantos se:
— & bords livre é parelela a uma das dire¢oes x ou y;

— as bordas do canto sao paralelas as direcoes x e y.

Os Complementos do Codigo Modelo [COMPLEMENTS AU CODE —MODELE
CER—FIP 1978 (1980); indicem uma maneira simplificade de verificacéc ds pungac no
caso de pilares em bordas ou cantos de lajes, pois nesses casos a force cortante fica
praticamente concentrade na face interior do pilar de borde ou no cante interior do
piler de canto. A simplificecgo consiste em admitir distribuicac umflorme da forga

cortsnte no perimetro reduzido indicado na figure 13.7 (fig. 4.4 dos complementos).

//7 .
S
AT
ey
2 °
: I‘ T m—v~\
‘ ),
‘ o)
- d C,5d
Figura 13.7 — Perimeiros reduzidos para piizres de bordas € cantos
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13.4 - Solicitegso resistente

13.4.1 — Lajes ou sapatas sem armadura de pungac
VRay = L TRy kil +350p,)d (13.8)

onde Tpy ¢ dedo na tabela seguinte em funcao de f, (Tpy e f,, em M Pa).

f 12 16 20 25 30 35 40 45 50
0,18 0,22 0,26 | 0,30 | 0,34 | 0,38 | 0,42 | 0,46 |0,50

e,
K =(1,6 —d; > 1,0 (com d em metros);

p. = JT:T_Y < 0,008;

p,,ep, — Sao as taxas geometricas das armeduras longitudi-
nais paralelas as direcoes x e y;

d=1Lta, +d,

d, ed, — sao as alturss uteis pere as diregdes x € y.

13.4.2 — Lajes ou sapatas com armedure de puncao

A ermadurs de puncao deve ser determinade de modo que 8 componente
vertical ds forca equilibrads por esse armadure seje no minimo igual a 0’75V—Fd“’u’

adotendo como tenséo no ago ¢ menor valor entre f e 300 MPa.

Segundc o artigo 18.1.2.3.3, somente podem ser consideradas como srmedura de

puncgao:

— g< srmaduras contidas na zona delimitade por um contorno situsdc 8 uma

distancia nc méximo iguel a 1,5d ou 800 mm do contorno da ares carregadsa;

-— @s barras dobradas que passem pels srea defimida por um conternc situado

& distancia d/4 do contorno da érea carregads.

Y
(s
Yo



ANEXO 2

VERIFICACAO A PUNCAO — NBR 6118/80

Ne NBR 6118/80 o procedimento para a verificagéo da pungao se encontra no

item 4.1.5.

4.1.5 — Puncao

4.1.5.1 — Tensac no concreto
No caso de puncao, salvo célculo rigoroso, supde-se que a carga produze

tensao tangencial uniformemente distribuids na area ud (fig. 12} em que:
d — altura util de leje ac longe do contorne C da ares de aplicacac da carge;
u — per'imetro de um contorno C’ externc aso contorno C e deste distante d/2

no plano da laje (fig. 12).

O

FIGURA 12

A tensac determineda com a cargs de caleulo nio poders ultrapsssar o valor

ultimo 0,63.‘}&) /Y. {(MPs) dado em 5.2.1.2.b, mesmc guandc for colocads armadure

Se o contorno C apresentar reentrancias (fig, 12, o conterno (C’ sera paralelo

Yo
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a0 pohgono convexo circunscrito 8o contorno C.

No casc em que o meior lado a do mais estreito retangulo circunscrito ao
contorno C (fig. 14) for maior que 3 vezes o lado b desse retangulo, nao Berao
consideredos os seguimentos do contorno C’ contidos entre as 2 paralelas sos ledos

menores b e destes distantes 1,5b.

Se existir na laje uma sbertura situada a menos de 2d do contorno C, nao sera
considerado o trecho do contorno C’ entre as 2 retas que passam pelo centro de gre-

vidade da area de aplicacdo da carga e tangenciam o contorno da abertura (fig. 15).

Em qualquer caso, os seguimentos do contorno C’ situados a ums distancia

inferior a 3d de uma borda livre da laje nao serdo considerados no valor de u.

oborturo/
.c' /,f'
[c ‘ ..‘/ !
s | e
i ke -
§ =17
J H
1% <2d
FIGURA 13 FIGURA 15

a>3b

FIGURA 14

4.1.5.2 — Armadure

’

Deveré ser calculads e colocade na face tracionads armadure de flexaoc que
atrevesse a projecao da &rea em que Se& 8plics & Carga € gue Sejs suficientemente
ancorsds alem do perimetrc C* {fig. 12). Sempre que & tensdc no concreto, calculada
de accrde com o item 4.1.5.1, for 1guel ou inferior ao valer Gitime dade em 5.3.1.2b

mas superior a metade desse vealor, dewver-se-4 dispor uma ermedura transversal tal

que & compcnente dos esforcos gue els absorve, perpendicular & leje, corresponda no

L
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mimmo 8 75% do velor de calculo de forgs concentrsda aplicede a lnje. Esge
armsdura sers cajculade com 8 resistencia de calculo f , ndo se tomsndo velores
superiores & 300 MPs, e sera constituide por estribos distribuidos na faixe contida

pelos per'imetros C’ e C” da figura 12.

Quando se tratar de lajes —cogumelo (aqui entende-se como lajes —cogumelo
aquelss sem vigas apoiadas em pilares sem capiteis), cabe ainda lembrar as dimensoes
minimas de lajes e pilares exigidas em 6.1.1.1 e em 6.1.3.1, embore essas prescrigoes

nao decorram apenas da preocupagdc Com 8 pungao.

Segundo 6.1.1.1, em lajes—cogumelo calculadas como porticos multiplos

(§ 3.3.2.10 da normsa), as espessuras nao devem Ser menores que:

— 12 cm em lajes de cobertura nac em balango;

— 15cm em lajes de piso, lajes em balango e lajes destinsdas a passagem de
veiculos.

De acordoc com 6.1.3.1 8 menor dimensac de pilares nao cintados que suportam
lajes —cogumelo nao deve ser inferior 8 30cm nem & 1/15 de sue aitura livre, e
30 cm e 1/10 pare os cintados; ainds, a espessures em cadea diregdo nac deve ser inferi-

or a 1/20 da distancia entre eixos dos pilares nesse diregao.



ANEXO 3

VERIFICACAO A PUNCAO — ACI 318/83

As prescrigoes do ACI 318/83 para verificagao da pungdo em lajes sem vigas
sao dedas no capitulo no cap;tu]p 11, itens 11.11 e 11.12, do codigo e dos seus

comentarios.

11.11 — Prescricdes especiais para lajes e sapatas

11.11.1 — A resistencia a forca cortante de lajes e saspates na vizinhange de
cargas ou reacoes concentrsdes e governada pela condigcdo mais desfavoravel entre

as duas seguintes:

11.11.1.1 — lajes ou sspstes comportando-se como vigs, sendo 8 secaoc critice
definida, em tode 8 sus largurs, por um plano vertical a uma distancia d da face da
csrgs concentrads ou reacgéo. Nestas condi¢bes devem ser celculsdas de acordo com
os itens 11.1 & 11.5, que nac serdc aqui relacionados pois fogem do assunto em

questsc;

11.11.1.2 — lajes ou sapetas com acdo em duas direcdes, com a se¢do critics
perpendicular o planc ds laje e localizads 8 uma distancis nunca inferior a d/2 do
contornc da carga ou reacgdc, de modo que seu perimetro b, seja minimo. Devem ser

calculadas de acordc com os itens 11.11.2 a 11.11.4.

11.11.2 — O calcule de lejes ou sapatss com acac em duas diregoes deve ser

feitc com a expressac (11.1)

—
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V, < ¢V,

onde:
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tuente na secdo considerada;

n
¢ = 0,35 ¢ um fator de redugBo ds resisténcie que considers as incerlezas



nos procedimentos de calculo, importancia relative dos elementos ns
estruturs, variacoes nas dimensodes e nas resistencias dos materinis;

V, — for¢s cortente resistente; ndo deve ser maior que V, (resistencis 8o
cisalhamento devida ao concreto) calculads de acordo com 11.11.2.1, =
nao ser que existe armadurs de cisalhamento determinads de acordo

com os itens 11.11.3 ou 11.11.4.

11.11.2.1 — Para lajes nao protendidas e sapatas
&
v, = (0,167+9’§—?3).If_2 bod < 0,335{T; byd (11.36)

onde:

f/ — resistéencia (MPa) especificada a compressao do concreto —
resisténcia caracteristica — determinada de acordo com o capitulo 4
deste codigo;

3. — razao entre o ladc meaior e o lado menor de ares da carge ou reagac
pera areas retengulares; nos outros casos B. e 8 rezao entre o maior
comprimento pela meior largura, perpendiculares entre si {figura 11.1);

b, — per’imetro critico definido em 11.11.1.2.

Nsecdo critico

. R A / / .
' VAN \/ y, \oreo carregada
VAN / "/ considerada
\
/ N
L .area carregedo
P = o
.}C - b
Figura 1 1.1 — Determinacdo de B. para area carregada nao retangular



11.11.3 — Armadura de cisalhamento composte de barres ou fios pode ser

usede em lajes e sspatas obedecendo 8o que se segue:

11.11.3.1 — a forga cortente resistente V., neste caso, deve ser calculada pels
equscao (11.2), onde 8 resisténcie ao cisalhamento V., que deve estar de acordo com

11.11.3.4, adiciona-se a resisténcia ao cisalhamento V, devida a armadure transversal,

de acordo com 11.11.3.5;

V, =V . +V, (11.2)

11.11.3.2 — & forga cortante resistente V, néo deve ser maior que O,S\J‘f‘é b.d,

onde b e o perimetro da secéo critica definids em 11.11.3.3;

11.11.3.3 — a forca cortante deve ser verificada na segao critice definide em

11.11.1.2 e em sucessivas secdes distantes do apoio;

11.11.3.4 — a force cortante resistente V., em gualguer secao, nac deve ser

maior que 0,167.f/b.d, b, conforme 11.11.3.3;

11.11.3.5 — gusndc a forgs cortante atuante V, exceder a forca resistente
¢V, dade em 11.11.3.4, & area necessaria A, e & forca resistente V. de ermadura de
ciselhamentc devem ser calculadas de acordc com o item 11.5 (nc final deste anexc
estac reproduzidos os itens 11.5.6.2 e 11.5.6.4, que tratam de estribos verticais e
estribos constituidos de simples barras) e ancoradas segundo 12.13 (este item trats

de casos gerais de ancoragem de armadurs transversal, e nao sera aqui relatado).

11.11.4 — Armadure de cisalhamento composta de perfis metalicos

0n
e
[¢]

arheads”) pode ser usada em lajes, devendo ser calculada de acordc com os itens
1.11.4.1 & 11.11.4.10 (esses itens nao seréo agui relacionades). No casc de trans-

1
ferénciz de momentos de laje pare ¢ pilar o item 11.12.2.5 deve ser considerado.

5 — Aberiurs

[y
.
[y

tn

em lajes

Se s distancia enire uma sbertura e 8 cargs concentirada cu reagac for menor
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gue 10 veres o espessuras da laje, ou se a sberturs esliver localizeds dentro das
feixas dax colunes (ver cap. 13 do ACI ou 2 deste trabalho), s se¢ao critice definida

segunde 11.11.1.2 e 11.11.4.7 deve ser modificeda do seguinte modo:

11.11.5.1 — pars lajes sem “shearheads,” a parte do perimetro da segao critics
que ficar contida entre as retas tracadas do centroide da area da carga ou reagao e

tangentes as bordas de abertura, nao deve ser considerada (figurs 11.2);

ndo considerar
como parte 4o perimetro gbertura

.....‘\ AN SN
. i

T
R |

AS LINHAS TRACEJADAS INDICAM
O PERIMETRO EFETIVO

(a) (b)

canto livre \

C—] /

! 1 , |
| considerar |
— come borda o
. PRI | tivre | S
| pj."‘i ed | | I
s bk
| | |
e — |

FIGURA 11.2 — Aberturas proximas de areas carregadas ou pllares

11.11.52 — pare lajes com “shearheads,” a parte do perimetro néc considerads

e & metade de defimide em 11.11.5.1.

(]
h
o



11.12 — Transferencia de momentos para o pilar

11.12.2 — Prescrigoes especiais para lajes

11.12.2.1 — Quando cargas de gravidade, vento, terremoto ou outras forgas
leterais causam transferencia de momentos entre a lsje e o pilar, uma fracdo do
momento nao balanceado deve ser transferida pela excentricidade da forga cortante
de acordo com os itens 11.12.2.3 a 11.12.2.5, ou seja, considera-se que as tensoes de

cisalhumento na segao critice sejam causadas pels forgs cortante e por uma parcela

do momentc fletor,

11.12.2.2 — A fragao do momento fletor néo transferida pela excentricidade
de forga cortante deve ser transferida pela flexao de acordo com o item 13.3.3 do

cap:;tulo 13 (cep. 5 deste trabelho, item 5.5 ).

11.12.2.3 — A fracao do momento fletor nac balanceado dade por Y,M,, onde

M_ e o mocmentc a ser transferido e

TS R S (11.40)

considera-se gue seja trensferida pela excentricidade da forca cortante em relagéo ao

centroide da secao critica definida em 11.11.1.2, onde:

b — dimensgéc da seggo critice mns diregéo do vac pare o qual os
momentos estide sendo calculados;

b. — dimensdc da secio critica na diregao perpendiculer 8 b,

11.12.2.4 — Deve-se supor que as tensdes de cisslhamenioc, resultantes do

momente transferido pela excentricidade da force cortante, veriam linearmente em
relacdo ac centroide de secdo critica dade em 11.11.12. A maxims tensac de cisalha-
mentc v_ devids as forcas cortantes e aos momentos atuantes nac deve exceder a v,

calculede de acorde com 11.12.2.4.1.
A distribuigéc linear de esforgos e ilustrada na figura 11.3 pars um pilar
intericr e um pilar de borda, onde ABCD € & secdo critics, e & maxima tensao de

ciselhamentc v, em relagio ao eixo centroidal ¢ —c, pode ser determinada por
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onde pars um pilar interior A, e 8 éres de concreto ds se¢do critice e J. ums

propriedade de se¢ao critica analoga ac momento polar de inercia, calculadas por

A.=2db +b,)

e
b (b b
¢ 6 6 2
sendo:
c, — dimenséo do pilar retangular, ou equivalente, na diregao do vao pars ©
qusal os momentos estao sendo determinados;
c, — dimensao do pilar retanguler, ou equivelente, na diregao perpendicular

ac,.

Equacdes similares podem ser desenvolvidas pars pilares localizados nas
bordas e nos cantos des lajes. As expressoes apresentadas neste item encontram-se

nos comentarios do ACI 318 —83.

11.12.2.4.1 — Para lajes nao protendidas v., dada abaixo, nao deve ser maior

que ¢0,3351’.

ve = 6(0,167+0,335/8, 1L

78]

11.12.2.5 — Quando armadura de cisalhsmento consistinds de perfis metalico

.

{("shearheads™) for utilizeda, & soma das tensdes de cisslhamento devido 8 a¢éc

vertica! da cerge ns secdc critice definide em 11.11.4.7 e ao momente trensfenidc

pela excentricidede da cortante em relacgc ac centroide da segéac critica de acorde

. . e T
com a secado 11.11.1.2 nao deve exceder & ¢0,335f’.
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