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APRESENTAÇÃO 
 
 
 
  
 Este Curso de Concreto Armado é dirigido aos estudantes de 
graduação e pós-graduação em Engenharia Civil, bem como aos pro-
fissionais ligados à área de projeto estrutural. Para uma melhor 
apresentação, a obra foi dividida em quatro volumes, com uma 
sequência que nos parece apropriada do ponto de vista didático. 
 Não é nossa intenção abordar todos os aspectos relativos ao 
tema, o que seria impraticável em virtude de sua abrangência. Nosso 
único objetivo é apresentar um curso completo e atualizado sobre os 
métodos de cálculo das estruturas usuais de concreto armado. Em 
particular, o Curso é dedicado ao projeto das estruturas dos edifícios. 
 Nesta quinta edição de Curso de Concreto Armado, fizemos 
diversas alterações para acompanhar as atualizações introduzidas 
pelas normas NBR-6120 de 2019 e NBR-6118 de 2023. A norma 
NBR-6120/2019 alterou diversos valores referentes às cargas a serem 
consideradas nos edifícios, especialmente em relação às cargas 
variáveis.  
 A nova NBR-6118/2023 também introduziu modificações em 
alguns aspectos do projeto, com destaque para os diagramas tensão-
deformação do concreto: diagrama parábola-retângulo e diagrama 
retangular. Esses diagramas foram alterados para acompanhar os 
novos diagramas constantes no projeto de revisão do Eurocode 2. 
Entretanto, a adaptação foi feita de maneira equivocada, o que pode 
levar a resultados totalmente inconsistentes, especialmente no 
dimensionamento dos pilares. Esse problema é mostrado em detalhes 
no capítulo 4 do Volume 1 e no capítulo 2 do Volume 3. Por isso, 
recomendamos manter o procedimento de dimensionamento à flexão 
simples e composta da NBR-6118/2014, enquanto se aguarda uma 
Emenda da NBR-6118/2023 corrigindo esse equívoco.  
 
 

José Milton 
 
 
 

 



PLANO DA OBRA 
 
 
 
 
Volume 1: Propriedades dos materiais para concreto armado. Dura-
bilidade das estruturas de concreto. Fundamentos de segurança. Fle-
xão normal simples: dimensionamento e verificação de seções retan-
gulares e seções T. Esforço cortante. Ancoragem e emendas das ar-
maduras. 
 
 
Volume 2: Cálculo e detalhamento de lajes maciças. Cálculo e 
detalhamento de vigas. Estados limites de utilização.  
 
 
Volume 3: Flexo-compressão normal e oblíqua: dimensionamento e 
verificação de seções. Cálculo de pilares curtos e moderadamente 
esbeltos. Pilares-parede. Pilares esbeltos. Ações horizontais nas es-
truturas de contraventamento.  
 
 
Volume 4: Dimensionamento à torção. Flexo-tração. Escadas. 
Vigas-parede e consolos. Reservatórios. Lajes nervuradas. Lajes co-
gumelo. Fundações. Projeto em situação de incêndio. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



SUMÁRIO 
 
 
1. DIMENSIONAMENTO À TORÇÃO .......................................... 1 
 
1.1 - Introdução ................................................................................. 1 
1.2 - Torção em vigas de concreto armado........................................ 3 
1.3 - Analogia da treliça de Mörsch .................................................. 7 
1.4 - Critério de projeto da NBR-6118............................................ 14 
1.5 - Exemplo de dimensionamento ................................................ 17 
1.6 - A rigidez à torção .................................................................... 25 
 
2. DIMENSIONAMENTO À FLEXO-TRAÇÃO NORMAL ........ 35 
 
2.1 -  Apresentação do problema..................................................... 35 
2.2 -  Flexo-tração no domínio 1 com armaduras assimétricas ....... 37  
2.3 -  Flexo-tração nos domínios 2, 3 e 4 com armaduras  
          assimétricas............................................................................ 40 
2.4 -  Roteiro para o dimensionamento à flexo-tração 
          com armaduras assimétricas .................................................. 42 
2.5 -  Exemplos de cálculo .............................................................. 47 
2.6 -  Flexo-tração com armaduras simétricas ................................. 50 
2.7 -  Tabelas para o dimensionamento de seções retangulares 
          com armaduras simétricas...................................................... 57 
 
3. ESCADAS USUAIS DOS EDIFÍCIOS ...................................... 63 
 
3.1 -  Introdução .............................................................................. 63 
3.2 -  Cargas nas escadas ................................................................. 65 
3.3 -  Esforços nas escadas e em vigas inclinadas ........................... 69 
3.4 -  Escada de um lance, armada transversalmente, com 
          vigas laterais .......................................................................... 71 
3.5 -  Escada de um lance, armada longitudinalmente .................... 74 
3.6 -  Escada em balanço, engastada em viga lateral....................... 76 
3.7 -  Escada em balanço com degraus isolados.............................. 81 
3.8 -  Escada de dois lances com um patamar intermediário ........... 85 
3.9 -  Escada de dois lances em L.................................................... 88 
3.10- Escada de três lances .............................................................. 89 
3.11- Escada autoportante ............................................................... 92 
3.12- Outros tipos de escadas ........................................................ 104 



4. VIGAS-PAREDE E CONSOLOS............................................. 111 
 
4.1 -  Introdução ............................................................................ 111 
4.2 -  Tensões em vigas-parede ..................................................... 112 
4.3 -  Critérios de dimensionamento das vigas-parede de  
          concreto armado .................................................................. 114 
4.4 -  Exemplo de cálculo de viga-parede ..................................... 124 
4.5 -  Consolos curtos .................................................................... 129 
 
5. RESERVATÓRIOS DE EDIFÍCIOS........................................ 147 
 
5.1 -  Introdução ............................................................................ 147 
5.2 -  Cargas nos reservatórios ...................................................... 149 
5.3 -  Considerações para o cálculo como placas .......................... 151 
5.4 -  Verificação da abertura das fissuras..................................... 157 
5.5 -  Exemplo de cálculo .............................................................. 160 
5.6 -  Cálculo de reservatórios através do método dos  
          elementos finitos.................................................................. 175 
5.7 -  Cálculo de reservatórios pelo método das forças ................. 180 
5.8 -  Comparações entre os três métodos de cálculo .................... 184 
5.9 -  Cálculo simplificado como quadros..................................... 190  
 
6. LAJES NERVURADAS ........................................................... 195 
 
6.1 -  Introdução ............................................................................ 195 
6.2 -  Prescrições da NBR-6118 .................................................... 196 
6.3 -  Cálculo dos esforços em lajes nervuradas............................ 198 
6.4 -  Exemplo de cálculo .............................................................. 202 
 
7. LAJES COGUMELO................................................................ 217 
 
7.1 -  Introdução ............................................................................ 217 
7.2 -  Cálculo dos esforços pelo método dos pórticos virtuais ...... 219 
7.3 -  Exemplo de cálculo pelo método dos pórticos virtuais........ 227 
7.4 – Lajes lisas com vigas de borda ............................................. 235 
7.5 – Punção em lajes .................................................................... 242 
7.6 – Detalhamento da armadura de flexão ................................... 254 
 
 
 



8. FUNDAÇÕES ........................................................................... 257 
 
8.1 -  Introdução ............................................................................ 257 
8.2 -  Tipos usuais de estruturas de fundação ................................ 258 
8.3 -  Distribuição das pressões de contato.................................... 262 
8.4 -  Sapatas rígidas sob paredes .................................................. 266 
8.5 -  Sapatas rígidas isoladas........................................................ 280 
8.6 -  Sapatas contínuas sob pilares ............................................... 297 
8.7 -  Vigas de equilíbrio ............................................................... 303 
8.8 -  Blocos rígidos sobre estacas................................................. 307 
8.9 – Blocos de concreto massa..................................................... 329 
8.10- Sapatas e blocos flexíveis..................................................... 337 
8.11- Vigas e placas sobre base elástica ........................................ 341 
 
9. PROJETO EM SITUAÇÃO DE INCÊNDIO ........................... 345 
 
9.1 – Introdução............................................................................. 345 
9.2 – Combinação das ações em situação de incêndio .................. 348 
9.3 – Distribuição de temperatura na estrutura.............................. 350 
9.4 – Efeito da temperatura nas propriedades mecânicas  
        dos materiais .......................................................................... 352 
9.5 – Projeto de lajes e paredes ..................................................... 354 
9.6 – Determinação do momento de ruína em situação 
         de incêndio ........................................................................... 357 
9.7 – Método tabular da NBR-15200 ............................................ 359 
 
REFERÊNCIAS BIBLIOGRÁFICAS .......................................... 367 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



Capítulo 1 
 
 

DIMENSIONAMENTO À TORÇÃO 
 
 
 
 
1.1 - Introdução 
 
 Quando uma barra reta é submetida a uma torção simples, suas 
seções transversais, inicialmente planas, se empenam, devido aos 
diferentes alongamentos longitudinais de suas fibras. Se não existir 
nenhuma restrição ao empenamento, a barra estará livre de tensões 
normais e a torção é denominada “torção de Saint' Venant”.  
 Por outro lado, se o empenamento das seções for impedido, 
surgem tensões normais de tração e de compressão ao longo da barra, 
além das tensões tangenciais presentes na torção de Saint' Venant. 
 Algumas formas de seção, como a circular, por exemplo, não 
tendem a empenar, de modo que as tensões normais serão sempre 
nulas. 

Na prática, sempre existe certo grau de restrição ao empena-
mento imposto pelos apoios. Assim, nessas regiões ocorrem tensões 
tangenciais e tensões normais, as quais se dissipam conforme é indi-
cado na Fig. 1.1.1. 
 

h
h

x

x

T

 
 

Fig. 1.1.1 - Dissipação das tensões normais nas 
        proximidades de um engaste 

 
No caso do concreto armado, as tensões normais são dissipa-

das pela fissuração. Assim, os efeitos da restrição ao empenamento 
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podem ser levados em conta pela simples colocação de uma armadu-
ra mínima para limitar a fissuração.  

A denominada “torção de compatibilidade” é aquela que surge 
em consequência do impedimento à deformação. O exemplo típico é 
o das vigas de borda, como mostrado na Fig. 1.1.2. No estádio I, 
surge o momento de engastamento X  da laje, o qual é um momento 
torçor por unidade de comprimento para a viga. Após a fissuração, 
esse momento torçor diminui muito e não necessita ser considerado 
no dimensionamento da viga. 
 

laje

X

momentos
fletores na laje

no estádio I

vi
ga

 d
e 

bo
rd

a

X

torção na viga
 

 
Fig. 1.1.2 - Torção de compatibilidade 

 
 Na “torção de equilíbrio”, os momentos torçores são necessá-
rios para satisfazer as condições de equilíbrio. Em outras palavras, a 
estrutura poderia entrar em ruína, caso não fosse dimensionada para 
absorver esses momentos. Este é o caso da marquise representada na 
Fig. 1.1.3. 
 Nessa figura, X  é o momento fletor para o dimensionamento 
das armaduras da marquise. Esse momento é transmitido à viga, re-
sultando o momento torçor T . Nesse caso, a viga deve ser dimensio-
nada à torção. Por outro lado, T  é um momento fletor que deve ser 
considerado no dimensionamento dos pilares. 
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se, também, as expressões da área limitada pela linha média, eA , e 

do perímetro da linha média, u . 

C1

C1

t/2 t/2

t

b

h

linha média

 hb

bh
t




2

u

  thtbAe 

 thbu 22 

Ae

Caso 1: t > 2C1

 
Fig. 1.2.1 – Seção vazada equivalente para uma seção  

retangular maciça (Caso 1) 

Caso 2: 12CA   

 Neste caso, a linha média da seção vazada equivalente passa 
pelas barras de canto. A espessura da parede também é dada na equa-
ção (1.2.1), devendo-se garantir que não ocorra superposição entre 
dois ou mais segmentos de parede. 
 Na Fig. 1.2.2, apresenta-se a seção vazada equivalente para 
uma seção retangular maciça com lados hb  . 
 Observa-se que, nos dois casos, At  , não havendo uma 

espessura mínima como no CEB/90 e no EC2.  
 Para seções compostas de retângulos, cada retângulo deve ser 
verificado isoladamente com sua seção equivalente determinada des-
sa maneira. O momento torçor total dT  deve ser distribuído entre os 

retângulos conforme sua rigidez elástica linear. Para isto, considera-
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DIMENSIONAMENTO À  
FLEXO-TRAÇÃO NORMAL 

 
 
 
 
2.1 - Apresentação do problema 
 
 Flexo-tração é a solicitação composta por um momento fletor 
e por um esforço normal de tração. Se a flexão se dá em um plano 
contendo um dos eixos de simetria da seção transversal, a solicitação 
é denominada de flexo-tração normal. 
 Na Fig. 2.1.1, representa-se uma seção retangular submetida à 
flexo-tração normal. 

h/2

h/2

h c

Nd

e

Md

c
Nd

LN

x

 
Fig. 2.1.1 - Seção retangular sob flexo-tração normal 

  
 Na Fig. 2.1.1, h  é a altura da seção transversal e c  representa 
o centroide da seção de concreto simples. A força normal de tração 
de cálculo, dN , atua em um eixo de simetria da seção e possui uma 

excentricidade e . Logo, a solicitação pode ser representada pelo par 
de esforços  dd MN , , onde eNM dd   é o momento fletor de 

cálculo. 

 Na Fig. 2.1.2, são representados os domínios de dimensiona-
mento correspondentes à flexo-tração. 
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Fig. 2.1.2 - Domínios de dimensionamento da flexo-tração 

 
 A reta a, indicada na Fig. 2.1.2, corresponde ao caso particular 
de tração simples  0dM .  

No domínio 1, toda a seção está tracionada. Neste caso, a linha 
neutra está acima da borda superior da seção, ou seja, a profundidade 
x  da linha neutra é negativa. Quando o momento fletor tende a zero, 
x  tende a   (caso de tração simples). Nesse domínio, o momento 
fletor é pequeno e a solicitação é usualmente denominada de flexo-
tração com pequena excentricidade [6,7]. 

Aumentando-se o momento fletor solicitante, entra-se nos do-
mínios 2, 3 e 4. Nesses domínios, parte da seção está comprimida e a 
solicitação é denominada de flexo-tração com grande excentricidade 
[6,7]. 

Enquanto a ruína ocorrer nos domínios 2 e 3, tem-se o escoa-
mento da armadura tracionada. Nesses casos, a ruína é dúctil, ou com 
aviso prévio, e a peça é subarmada ou normalmente armada. 

No domínio 4, a ruína ocorre por esmagamento do concreto, 
sem haver o escoamento do aço. A ruptura é frágil e a peça é supe-
rarmada. 

Observa-se, assim, uma completa analogia com a flexão sim-
ples. De fato, no dimensionamento à flexo-tração com armaduras 
assimétricas, utiliza-se um procedimento inteiramente análogo ao da 
flexão simples. Adotando-se armaduras simétricas, é necessário em-
pregar um processo iterativo para encontrar a posição da linha neu-
tra. 
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2.2 - Flexo-tração no domínio 1 com armaduras assimétricas 
 
 Na Fig. 2.2.1, indica-se uma seção retangular com armaduras 
assimétricas. Nessa figura, sA  e sA  representam as áreas das arma-

duras tracionada e comprimida pela aplicação exclusiva do momento 
fletor. Para reduzir o número de parâmetros geométricos, admite-se a 
mesma distância d   de ambas as armaduras até as bordas correspon-
dentes da seção. 

h d

b

d'

A's

As

d'

 
Fig. 2.2.1 - Seção retangular com armadura dupla assimétrica 

 
 Na Fig. 2.2.2, apresenta-se a distribuição de deformações na 
seção no domínio 1. Observa-se que a variável x , que representa a 
posição da linha neutra, é negativa. 

d'
x<0

d

10o/oo

's

 
Fig. 2.2.2 - Deformações no domínio 1 
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ESCADAS USUAIS DOS EDIFÍCIOS 
 
 
 
 
3.1 - Introdução 
 
 As escadas dos edifícios são projetadas nas mais variadas for-
mas e dimensões, dependendo do espaço disponível, do tráfego de 
pessoas e de aspectos arquitetônicos. Elas podem se apresentar com 
um ou mais lances retangulares ou podem ser  curvas, como ilustrado 
na Fig. 3.1.1. 

a b c

d e

patamar

lance

 
Fig. 3.1.1 - Algumas formas usuais das escadas dos edifícios 

 
 Normalmente, as escadas são apoiadas em vigas, paredes de 
alvenaria ou paredes de concreto. Dependendo da localização dos 
apoios, elas podem ser classificadas como escadas armadas  transver-
salmente, escadas armadas longitudinalmente ou escadas armadas em 
cruz, indicando-se dessa maneira as direções das armaduras princi-
pais. Essas três situações são representadas na Fig. 3.1.2. 
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Fig. 3.7.1 - Exemplo de escada com degraus isolados 

 
Cálculo dos degraus isolados 
 
 Para o cálculo dos degraus, consideram-se as cargas perma-
nentes (peso próprio e revestimento) e a carga concentrada de 2,5 kN 
na extremidade livre. O peso próprio é calculado com a espessura 
média do degrau. 

- peso próprio:  13,3
2

10,015,0
25 






 

kN/m2 

- revestimento: 00,1 kN/m2 

 Logo, a carga permanente é 13,400,113,3 g  kN/m2. 

Multiplicando esse valor pela largura do degrau, obtém-se 
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 As escadas apresentadas nas seções 3.8 e 3.9 também podem 
ser calculadas como lajes possuindo um bordo livre, bastando apoiá-
las ao longo de todo o contorno externo. Nesses casos, a escada é 
dividida em duas lajes. 

Da mesma forma, as escadas de um lance das seções 3.4 e 3.5 
podem ser calculadas como uma laje simplesmente apoiada nas qua-
tro bordas, desde que sejam criadas duas novas vigas de apoio.  

Em todos esses casos, podem-se empregar as tabelas para cál-
culo de placas, apresentadas no Apêndice 2 do Volume 2. Entretanto, 
deve-se observar que as lajes das escadas são ortotrópicas, devido à 
presença dos degraus, enquanto as tabelas citadas são válidas para 
placas isotrópicas. Portanto, haverá um erro de cálculo, principal-
mente em relação à distribuição das cargas para as vigas de apoio. 
 
3.11 – Escada autoportante 
 
 As denominadas escadas autoportantes são aquelas que não 
possuem apoios intermediários, ou seja, a escada somente se apoia 
nas vigas situadas nos pisos. Um tipo muito comum é a escada de 
dois lances com um patamar intermediário, representada na Fig. 
3.11.1. 

V
in

f
V

su
p

Sobe

Sobe

a c

L
L

b

 
Fig. 3.11.1 – Geometria da escada autoportante 
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2

2
2 xp

pxMHxtgxM                     (3.11.7) 

 Derivando  xM  em relação à x e igualando a zero, obtém-se 

a posição de momento máximo, 

2
max p

pHtg
x





                              (3.11.8) 

 Substituindo maxxx   na equação (3.11.7), obtém-se o mo-

mento fletor máximo maxM  nos lances. 

 Fazendo   0xM  na equação (3.11.7), obtêm-se as posições 

de momento nulo nos lances. 
 De posse das forças verticais nas extremidades dos lances, 
podem-se calcular os esforços normais e os esforços cortantes. O 
lance superior fica tracionado e o lance inferior fica comprimido, 
como se observa pela Fig. 3.11.4. 
 Na Fig. 3.11.5, apresenta-se a decomposição das forças para a 
obtenção dos esforços normais e cortantes no lance superior. 

H

H

R

p

Rcos
Rsen

Hsen

Hcos

pc
os

psen
Hcos

H
se

n

N1

V1

N2V2
 

Fig. 3.11.5 – Esforços normais e cortantes no lance superior 
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Esforços normais (em kN/m): 

  No topo:  RsenHN  cos1                (3.11.9) 

Junto ao patamar:  psenHN  cos2               (3.11.10) 

Esforços cortantes (em kN/m): 

  No topo:  HsenRV  cos1               (3.11.11) 

Junto ao patamar:  HsenpV  cos2              (3.11.12) 

 Na Fig. 3.11.6, apresenta-se o diagrama de momentos fletores 
na direção longitudinal da escada. Na Fig. 3.11.7, apresenta-se o dia-
grama de esforços normais. 

M MxpM

+

+

Mmax

Mmax

Lances

Patamar

 
Fig. 3.11.6 – Momentos fletores na direção longitudinal 

 
Fig. 3.11.7 – Diagrama de esforços normais nos lances da escada 
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VIGAS-PAREDE E CONSOLOS 
 
 
 
 
4.1 - Introdução 
  
 Conforme foi definido no Volume 2, as placas são estruturas 
planas solicitadas por cargas perpendiculares ao seu plano médio. 
Por outro lado, as chapas são estruturas planas solicitadas em seu 
próprio plano. Quando as chapas possuem apoios descontínuos como 
as vigas, elas são denominadas de vigas-parede. 
 As vigas-parede são encontradas nos reservatórios superiores 
dos edifícios ou nos reservatórios inferiores com idênticas condições 
de apoio. Nesses casos, além do funcionamento como placas, as pa-
redes laterais do reservatório se comportam como vigas-parede. Es-
sas estruturas também podem ser encontradas nas fachadas dos 
edifícios, de onde origina o nome viga-parede. 
 A delimitação entre vigas-parede e vigas esbeltas é feita de 
acordo com a relação hl , sendo l  o vão de cálculo e h  a altura da 

viga. Os limites de esbeltez convencionados para as vigas-parede são 
os seguintes [15]: 

 - vigas biapoiadas:  0,2hl ; 

 - vigas de dois vãos:  5,2hl ; 

 - vigas contínuas com mais de dois vãos:  0,3hl . 

 Os consolos são vigas curtas em balanço com 1hl . 

 No caso das vigas-parede, não mais se aplica a clássica hipóte-
se das seções planas de Navier-Bernoulli, em virtude das grandes 
distorções decorrentes das tensões tangenciais. Em consequência 
disto, as deformações normais x  não apresentam uma variação 

linear ao longo da altura da viga. Assim, mesmo para um material 
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Rcc

Rct

Z=0,62h

l

h=l

p

bw

h

 
Fig. 4.2.1 - Tensões em viga-parede com 1hl  

 
 Assim, é usual definir uma altura efetiva eh  para a viga-

parede, dada por 






h

l
he                                          (4.2.1) 

 Na Fig. 4.2.2, apresentam-se as variações das tensões normais 

x  no meio do vão para diferentes relações hl , obtidas com o em-

prego do método dos elementos finitos. Nessa figura são mostradas 

as relações ox  , onde 26 hbM wo   é a tensão máxima ob-

tida para vigas esbeltas, sendo M  o momento fletor na seção cen-
tral. 
 Conforme se observa, para 2hl  a distribuição das tensões 

se aproxima daquela obtida para as vigas esbeltas (variação linear de 

x  ao longo da altura da viga). Para relações 2hl , a distribuição 

das tensões se afasta daquela obtida para as vigas esbeltas. Observa-
se, também, que a tensão máxima de tração na borda inferior da viga 
é maior do que o , quando 2hl . Isto terá influência sobre o 
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momento de fissuração e, consequentemente, sobre as taxas de arma-
dura mínima.  

 
Fig. 4.2.2 – Variação das tensões normais nas vigas-parede 

 
4.3 - Critérios de dimensionamento das vigas-parede de   
         concreto armado 
 
 Os ensaios realizados em vigas-parede de concreto armado 
indicam os seguintes modos de ruptura [15]: 

 escoamento da armadura longitudinal do banzo tracionado; 
 ruptura da ancoragem da armadura longitudinal do banzo 
tracionado; 
 esmagamento do concreto nas diagonais comprimidas pró-
ximas aos apoios; 
 ruptura da armadura de suspensão para as cargas pendura-
das. 

 Assim, o cálculo e o detalhamento das armaduras devem ser 
feitos de acordo com modelos que levem em conta esses possíveis 
tipos de ruína. O cálculo pode ser feito empregando-se modelos elás-
ticos, modelos não lineares ou modelos de bielas e tirantes. A seguir, 
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conclui-se que a equação (4.3.13) é igual à equação (4.3.1), usada 
para o cálculo da armadura do banzo inferior da viga. 
 Do modelo da Fig. 4.3.4, verifica-se que a inclinação e a força 
de compressão na biela de concreto são dadas por 

l

Z
tg

4
      ;     

sen
d

c
R

F                           (4.3.14) 

Para evitar o esmagamento do concreto, é necessário limitar as 
tensões de compressão na região dos apoios. Essas tensões de com-
pressão são obtidas através da análise do nó de apoio do modelo, 
conforme ilustrado na Fig. 4.3.5. 

c

d

Rd

d'

u=2d'

2d

Fc

Rsd

c
2

c1

 
Fig. 4.3.5 - Tensões de compressão em apoios de extremidade 

 
Na Fig. 4.3.5, c  representa o comprimento do apoio e d   é a 

distância do centroide das armaduras do banzo tracionado até a face 
inferior da viga-parede. A altura do nó de apoio é du  2 .  

As dimensões 1c  e 2c , indicadas na Fig. 4.3.5, são dadas por 

gucc cot1                                  (4.3.15) 

   sencot2 gucc                            (4.3.16) 
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4.5 - Consolos curtos 
 
 Consolos são vigas curtas em balanço, geralmente ligadas aos 
pilares, servindo de apoio para uma viga ou outro elemento pré-
moldado, como ilustrado na Fig. 4.5.1. Um consolo também pode ser 
uma laje curta em balanço, engastada em uma parede ou em uma 
viga, suportando uma carga linear, como na Fig. 4.5.2. 

viga pré-moldada

pilar

aparelho de apoio

h h1

a2 h

bw

seção junto 
ao pilar

a1

 
Fig. 4.5.1 – Viga pré-moldada apoiada em consolo curto 

 

parede 
ou viga

consolo

 
Fig. 4.5.2 – Laje curta funcionando como um consolo 
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Fig. 4.5.5 - Biela de compressão no consolo 

 
 A tensão d  no apoio é  

bc

Pd
d                                      (4.5.9) 

onde b  é a largura e c  é o comprimento do aparelho de apoio. 
 A tensão d2  na biela inclinada é dada por 

2
2 cb

F

w

c
d                                    (4.5.10) 

onde wb  é a largura do consolo. 

 Substituindo a expressão de cF  na equação (4.5.10), resulta 




sencb

P

w

efd
d

2

,
2                               (4.5.11) 

onde 

ddefd H
a

e
PP ,                            (4.5.12) 
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Fig. 4.5.12 – Armação do consolo 



Capítulo 5 
 
 

RESERVATÓRIOS DE EDIFÍCIOS  
 
 
 
 
5.1 - Introdução 
 
 Os reservatórios usuais dos edifícios são formados por um 
conjunto de placas, podendo ter uma ou mais células. A divisão do 
reservatório em células tem a finalidade de permitir a limpeza do 
mesmo sem que ocorra uma interrupção no abastecimento de água do 
prédio. Usualmente, são projetados dois reservatórios: um reservató-
rio inferior, abastecido diretamente pela rede pública, e um reservató-
rio superior, abastecido por bombas de recalque instaladas no próprio 
edifício. 

A NBR-5626 [21] exige que as instalações de água potável se-
jam projetadas e construídas de modo a preservar a qualidade da  
água de abastecimento, evitando sua contaminação pela presença de 
insetos ou outros animais, pela água da chuva ou do lençol freático, 
etc. A princípio, um reservatório de água potável não deve ser enter-
rado total ou parcialmente, tendo em vista o risco de contaminação 
proveniente do solo. Caso isso não seja possível, o recomendável é 
que esses reservatórios sejam localizados dentro de um compartimen-
to próprio, mantendo um afastamento livre mínimo de 60 cm entre 
suas faces. Esse compartimento deve ser convenientemente drenado. 
Desse modo, não deve ser permitido o uso de reservatórios enterra-
dos para o armazenamento de água potável, como se fazia antiga-
mente. Assim, os procedimentos de cálculo dos esforços nos dois 
tipos de reservatório são análogos. Por esse motivo, apenas os reser-
vatórios elevados serão detalhados ao longo deste capítulo.  

Quando o reservatório for destinado ao armazenamento de ou-
tros líquidos, que não seja água potável, é possível projetar o reserva-
tório enterrado. Nesses casos, devem-se considerar as hipóteses de 
reservatório cheio e reservatório vazio, para levar em conta o empu-
xo de solo. As considerações para o cálculo dos reservatórios enter-
rados podem ser encontradas nas referências [10,12]. 
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Normalmente, o reservatório elevado se apoia nos pilares da 
caixa da escada do edifício. A altura desses reservatórios não deve 
ultrapassar cerca de 2,5 m, para evitar esforços exagerados nas lajes, 
mesmo que isto obrigue que algumas paredes do reservatório fiquem 
em balanço em relação aos pilares [22].  

Na laje da tampa dos reservatórios devem existir aberturas de 
inspeção independentes para cada uma das células. As dimensões 
usuais dessas aberturas são de 60x60 cm, sendo cobertas por placas 
pré-moldadas apoiadas em reforços nas bordas, capazes de evitar a 
entrada de água da chuva ou de animais. 

Na Fig. 5.1.1, indicam-se alguns detalhes típicos dos reserva-
tórios dos edifícios. 

P1 P2

P3 P4

Par.1

Par.2

P
a

r.
3

P
a

r.
4

P
a

r.
5

h3

h3

(corte horizontal)

AA

P1 P2h2

h1

(corte A-A)

>10cm

(mísulas)

60x60cm
>6

>6

tampa: h=5

(aberturas 
na tampa)

Fig. 5.1.1 - Detalhes típicos dos reservatórios 
 
 No reservatório da Fig. 5.1.1, a parede 4, que separa as duas 
células, está apoiada nas paredes 1 e 2. Estas últimas estão apoiadas 
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p1

p2

p3 p3

(corte vertical)

p3

(corte horizontal)
 

Fig. 5.3.1 - Definição das condições de contorno das placas 
  
 Quando as placas tendem a girar no mesmo sentido, pode-se 
admitir que a aresta seja um apoio simples, pois os momentos nega-
tivos que surgem nessa ligação são pequenos. Desse modo, a tampa 
pode ser calculada como uma laje simplesmente apoiada nas quatro 
bordas. Se a tampa for uma laje contínua, em reservatórios de duas 
ou mais células, o bordo comum deve ser considerado engastado. 

Por outro lado, considera-se que a aresta seja um engaste per-
feito, quando as placas tendem a girar em sentidos opostos. Assim, o 
fundo é considerado como uma laje engastada nos quatro lados. Nos 
encontros entre as paredes também se deve considerar um engaste 
perfeito. 

Na Fig. 5.3.2, encontram-se representadas as diferentes lajes 
com suas condições de contorno. 

paredesfundotampa

carga
uniforme

carga triangularcarga
uniforme

 
Fig. 5.3.2 - Condições de contorno das lajes 

 
Os momentos fletores e as reações de apoio na tampa e no 

fundo podem ser obtidos com as Tabelas A2.1 e A2.6 do Volume 2, 
respectivamente. Os momentos fletores nas paredes são obtidos com 
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25% do maior dos menores vãos, acrescido do comprimento de anco-
ragem. Observa-se que é necessário fazer o laço mostrado na figura, 
para evitar o empuxo ao vazio. Um desenho análogo deve ser feito 
para representar as armaduras das paredes 3 e 4.  

26018 18

18

18

15

15

9

256

10
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9

9
9

9

105

105

20

20

50

Parede 1 = Parede  2

265

6 12,5-313 (3 cam.) 

287

21 8c.13-236

2 8 - 287

19x2 8c.13-287

Ganchos semicirculares 
no plano horizontal

(pele)
21 8c.13-543

21 8c.13-90

5D

Fig. 5.5.9 - Armaduras das paredes 1 e 2 
 
 Na Fig. 5.5.10, apresentam-se os detalhes de ligação entre as 
paredes. Na Fig. 5.5.11, indicam-se as armaduras positivas do fundo 
e da tampa. O detalhe da abertura de inspeção é mostrado na Fig. 
5.5.12.  
 



Capítulo 6 
 
 

LAJES NERVURADAS 
 
 
 
 
6.1 - Introdução 
 
 Usualmente, os pisos dos edifícios de concreto armado são 
projetados em lajes maciças. Entretanto, quando os vãos são grandes, 
essa solução pode ser antieconômica, em virtude da elevada espessu-
ra da laje. Nesses casos, a solução em laje maciça pode exigir espes-
suras tão grandes que a maior parte do carregamento passa a ser 
constituída por seu peso próprio. 
 Para reduzir o peso próprio da estrutura, pode-se adotar a solu-
ção em lajes nervuradas. Nessas lajes, a zona de tração é constituída 
por nervuras, entre as quais podem ser colocados materiais inertes, 
de forma a tornar plana a superfície externa. Os materiais inertes 
devem ter peso específico reduzido em comparação com o peso es-
pecífico do concreto, podendo ser empregados tijolos cerâmicos fu-
rados, blocos de concreto leve, blocos de isopor, etc. 
Alternativamente, os espaços entre as nervuras podem ser preenchi-
dos com formas industrializadas que, após sua retirada, deixam à 
mostra as nervuras da laje. 

Na Fig. 6.1.1, apresenta-se um corte transversal em uma laje 
nervurada, onde um material inerte foi colocado na zona de tração. 

hf

d

bw lo

h

material inerte
 

Fig. 6.1.1 - Laje nervurada com superfície plana 
 
 Na laje nervurada da Fig. 6.1.2, as nervuras ficam aparentes 
após a retirada das formas. 
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hf

d

bw lo

h

mesa

nervuras

 
Fig. 6.1.2 - Laje nervurada com nervuras aparentes 

 
No caso usual de lajes nervuradas com nervuras inferiores, 

como indicado nas figuras 6.1.1 e 6.1.2, as nervuras funcionam como 
vigas T para momentos fletores positivos. Se a laje for contínua, tor-
na-se necessário que as faixas próximas aos apoios intermediários 
sejam maciças, como representado na Fig. 6.1.3. 

-

 
Fig. 6.1.3 - Laje nervurada contínua 

 
 Em geral, as lajes nervuradas exigem uma espessura total h  
cerca de 50% superior à que seria necessária para as lajes maciças. 
Entretanto, o peso próprio da laje nervurada (e o consumo de concre-
to) é inferior ao da laje maciça, resultando em uma solução mais  
econômica para vãos acima de 8 metros, aproximadamente. 
 
6.2 - Prescrições da NBR-6118 
 
 De acordo com a NBR-6118 [1], as lajes nervuradas podem 
ser calculadas como as lajes maciças, através de processos elásticos, 
desde que sejam respeitadas as prescrições apresentadas a seguir. 
 
a) A distância S  entre os eixos das nervuras não deve ultrapassar      
110 cm, isto é, 
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1648202,02,0  xl  cm.  Logo, o número de barras em cada dire-

ção é 1610164 n barras. As barras devem penetrar dentro das 

vigas o comprimento de ancoragem com gancho 17, necbl cm.  

 
Solução: malha com 10.3,616 c cm em cada direção. 

 
I) Disposição das nervuras na laje 
 
 De um modo geral, o vão livre da laje não é múltiplo do espa-
çamento S  entre as nervuras em determinada direção. Assim, é ne-
cessário definir uma disposição para as nervuras, de modo a vencer 
todo o vão livre. Isto pode ser feito de diversas maneiras, como nas 
três opções apresentadas na Fig. 6.4.5. 

a abw bwlo lo
Lo

Opção 1

cbw bwlo lo
Lo

Opção 2

d dbw bwlo lo
Lo

Opção 3

bwlo bw

bw bw

 

Fig. 6.4.5 – Alternativas para a disposição das nervuras 
 



Capítulo 7 
 
 

LAJES COGUMELO 
 
 
 
 
7.1 - Introdução 
  
 Lajes cogumelo são as lajes apoiadas diretamente em pilares, 
sem a presença de vigas, que possuem capitéis. A denominação "la-
jes lisas" é empregada para as lajes que se apoiam diretamente sobre 
pilares sem capitéis. 

Em geral, a capacidade resistente das lajes cogumelo é deter-
minada pelas tensões tangenciais de punção que ocorrem no entorno 
dos pilares de apoio. Para reduzir essas tensões de cisalhamento, po-
dem-se alargar as seções de topo dos pilares, o que dá origem aos 
capitéis, conforme mostrado na Fig. 7.1.1. As espessuras mínimas 
exigidas pela NBR-6118 também são indicadas nessa figura. 

laje

pilar

Laje lisa (h>16cm)

laje

capitel

pilar

Laje cogumelo

engrossamento da 
laje

h h

h

(h>14cm)

Laje nervurada

h

Fig. 7.1.1 - Lajes lisas e lajes cogumelo 
 
 Conforme se observa na Fig. 7.1.1, a laje também pode ser 
nervurada. Entretanto, na região dos pilares ela deve ser maciça. 
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contraventamento, como paredes estruturais ou pilares-parede nas 
caixas dos elevadores, para garantir a indeslocabilidade horizontal. 
 
7.2 - Cálculo dos esforços pelo método dos pórticos virtuais 
 
 O cálculo dos esforços nas lajes cogumelo pode ser feito com 
o emprego de métodos numéricos, como o método dos elementos 
finitos. Tabelas para o cálculo dos esforços são disponíveis apenas 
em alguns casos muito particulares [5,23]. Entretanto, em algumas 
situações, pode-se efetuar um cálculo simplificado. 

De acordo com a NBR-6118, quando os pilares estiverem dis-
postos em filas ortogonais, de maneira regular e com vãos pouco 
diferentes, os esforços podem ser calculados considerando-se pórti-
cos múltiplos (de vários pisos) em cada direção. Para isto, admite-se 
que a laje esteja dividida em duas séries ortogonais de vigas, como 
representado na Fig. 7.2.1. Para cada pórtico assim formado, consi-
dera-se a carga total. 
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Fig. 7.2.1 - Definição dos pórticos múltiplos 
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 Para o cálculo da laje, consideram-se as seguintes cargas: 

- peso próprio = 25h = 25x0,24 = 6,0 kN/m2  
- revestimento = 1,0 kN/m2  
- paredes divisórias = 1,0 kN/m2 
- carga variável = 2,0 kN/m2 
Carga permanente: 8g kN/m2.  Carga variável: 2q kN/m2.  

Carga total: 10p kN/m2. 

 A seguir, apresenta-se o cálculo dos momentos fletores segun-
do a direção x de acordo com os três modelos: pórtico com pilares 
engastados nos andares vizinhos, viga contínua com ligação elástica 
apenas nos pilares de extremidade, viga contínua sem ligação elástica 
com os pilares. 
 
A) Modelo 1: Cálculo como pórtico 
 
 Na Fig. 7.3.2, apresenta-se o pórtico tipo segundo a direção x 
e a viga equivalente com as molas de rigidez rotacional G . 

4
00

40
0

 

Fig. 7.3.2 – Pórticos segundo a direção x 
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A seguir, apresenta-se a formulação do CEB/90 [3] para o pro-
blema. Essa formulação também foi incluída na NBR-6118 [1]. Al-
gumas simplificações introduzidas na norma espanhola EHE [18] e 
no EC2 [4] também são consideradas.  
 A resistência das lajes submetidas a forças concentradas é ve-
rificada empregando-se uma tensão de cisalhamento nominal em uma 
superfície crítica concêntrica à região carregada. Essas tensões tan-
genciais atuando na superfície crítica não têm significado físico, mas 
esse procedimento empírico permite representar satisfatoriamente os 
resultados experimentais disponíveis. 
 A superfície crítica é definida a uma distância igual a d2  do 
contorno da área de aplicação da força e deve ser construída de ma-
neira a minimizar o seu perímetro 1u . A altura útil da laje, d , é con-

siderada constante e dada por 

  2yx ddd                                   (7.5.1) 

onde xd  e yd  são as alturas úteis nas duas direções ortogonais x  e 

y , respectivamente. 

 Na Fig. 7.5.2, são representados os perímetros críticos para 
cargas concentradas ou pilares de apoio situados no interior da laje.  

u1

2d 2d

u1

2d

u1

2d

<6d

Fig. 7.5.2 - Perímetro crítico em pilares internos 
 

Conforme está indicado na Fig. 7.5.2, havendo uma abertura 
na laje situada a menos de d6 da face do pilar, não se considera para 
o cálculo do perímetro crítico 1u  o trecho situado entre as duas retas 

que passam pelo centro do pilar e tangenciam o contorno da abertura. 
Se o contorno da área carregada apresentar reentrâncias (seção L da 
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Fig. 7.5.2), o perímetro crítico é determinado a partir do polígono 
convexo circunscrito ao contorno da região carregada. 
 Na Fig. 7.5.3, indicam-se os perímetros críticos para os pilares 
situados em uma borda livre e em um canto da laje. Observa-se que o 
perímetro crítico não é contado até as bordas da laje. 

c1 2d

2d

c2

2d

borda
da laje

u1

0,5c1<1,5d

c1 2d borda

0,5c2<1,5d

0,5c1<1,5d

c2

2d

borda

u1

Fig. 7.5.3 - Perímetro crítico em pilares de borda e de canto 
 

Na Fig. 7.5.4, encontram-se representados os esforços transmi-
tidos ao pilar em uma união com a laje. No caso dos pilares internos, 
quando a força de compressão é suposta centrada, os momentos 

1dM  e 2dM  são nulos. 

Fd1

Md1

Fd2

Md2

c1

pilar

laje

 
Fig. 7.5.4 - Esforços atuando no pilar 
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FUNDAÇÕES 
 
 
 
 
8.1 - Introdução 
 
 O estudo das fundações é uma das etapas de maior complexi-
dade dentro do projeto de um edifício. A escolha do tipo adequado 
de fundação envolve estudos relativos às características do solo, tais 
como sua deformabilidade e resistência. Além disso, essa escolha 
deve ser compatível com características da superestrutura, como sua 
capacidade de acomodação plástica e cargas atuantes. 

De um modo geral, uma boa fundação deve satisfazer os se-
guintes requisitos: 

- deve se situar a uma profundidade adequada, para evitar da-
nos causados por escavações ou por futuras construções na sua vizi-
nhança; 

- deve ser segura contra a ruptura do solo; 

- seus recalques devem ser compatíveis com a capacidade de 
acomodação da estrutura, especialmente os recalques diferenciais. 

A análise desses requisitos é objeto de estudos da Mecânica 
dos Solos, devendo-se recorrer à bibliografia especializada. 

As fundações podem ser classificadas em superficiais e pro-
fundas. As sapatas e as placas de fundação são exemplos de funda-
ções superficiais, enquanto as estacas são fundações profundas. 

As sapatas são indicadas quando o terreno apresenta, já na sua 
superfície, resistência satisfatória para as cargas da estrutura e é sufi-
cientemente homogêneo para evitar recalques diferenciais importan-
tes.  

As placas de fundação são empregadas quando o solo é menos 
resistente ou menos homogêneo, ou para estruturas mais pesadas e 
com menor capacidade de acomodação. Com essa solução, consegue-
se aumentar a área de contato com o solo e reduzir os recalques dife-
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pode-se considerar um comprimento de ancoragem reduzido. Assim, 
a altura da sapata também deve respeitar a condição 

cmlh b 56,0                                       (8.4.3) 

onde bl  é o comprimento básico de ancoragem das armaduras verti-

cais da parede. 
 A armadura vertical da parede, ou do pilar quando for o caso, 
deve ser prolongada até o fundo da sapata, apoiando-se sobre a ar-
madura horizontal da sapata por meio de dobras (ganchos a 90º). Se a 
armadura estiver comprimida, ela será ancorada por aderência ao 
longo do trecho reto dentro da sapata. Se algumas barras da armadura 
estiverem tracionadas, devido à presença de ações horizontais na 
parede, por exemplo, o gancho permitirá a redução do comprimento 
de ancoragem, de modo que a altura dada na equação (8.4.3) também 
será suficiente. 

Na Fig. 8.4.2, representa-se a sapata submetida à carga de cál-
culo dN , a qual é transmitida até a base através de uma série de bie-

las inclinadas que se apoiam no tirante inferior representado pela 
armadura. As bielas mais distantes do eixo da parede possuem uma 
inclinação aproximadamente igual a  aAhtg  2 . Como a 

sapata é rígida, tem-se que 21tg . 

Nd

d



pd

A

Fc

a

Rsd

h

(A-a)/2
aA

h
tg




2

 
Fig. 8.4.2 - Modelo de bielas e tirante 
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A tensão d  aplicada no topo da sapata é dada por 

a

N

a

N kfd
d


                                    (8.4.4) 

onde dN  é a força de cálculo transmitida pela parede, por unidade 

de comprimento da sapata, e 4,1f  nos casos usuais. 

 No caso de paredes de alvenaria, essa tensão de contato é pe-
quena e, em geral, não há risco de esmagamento das bielas de com-
pressão. Nesses casos, a tensão d  é limitada pela resistência da  

própria alvenaria.  
Em se tratando de uma parede de concreto armado, a tensão 

d  pode ser superior à resistência do concreto da sapata, o que indi-

ca que a seção de contato não é capaz de absorver a força dN  sem o 

auxílio das armaduras da própria parede. Neste caso, as bielas de 
compressão devem convergir para um plano horizontal situado a uma 
profundidade x  a partir do topo da sapata, onde as tensões de com-
pressão no concreto já tenham sido reduzidas o suficiente para que 
não seja necessário contar com a colaboração da armadura da parede 
[22].  Esse plano horizontal é mostrado na Fig. 8.4.3. 

A

a

d

vd x

Av

h

Av=a+2xcotg

xcotg xcotga

 
Fig. 8.4.3 - Tensão normal em um plano horizontal dentro da sapata 
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 Na Fig. 8.5.10, encontram-se representadas as armaduras. 
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Fig. 8.5.10 - Armaduras da sapata isolada 

Exemplo 2: Resolver o problema anterior adotando sapata com ba-
lanços iguais 
 

1) Projeto geométrico 
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solo no sentido longitudinal da sapata. Conforme foi mostrado na 
seção 8.3, esse problema pode ser resolvido considerando-se a sapata 
como uma viga sobre base elástica. Na prática, podem-se considerar, 
também, as distribuições uniformes e triangulares indicadas na Fig. 
8.3.6.   

A

B

B'

C C'

A

ho

H
h

a

corte B-B'
N1 N2 N3

l1 l2 l3 l4

corte C-C'

Fig. 8.6.1 - Sapata contínua sob três pilares 
 

A distribuição uniforme fornece os maiores momentos fletores 
longitudinais e, portanto, fica a favor da segurança para o cálculo da 
viga. Porém, se a viga for flexível e o solo for pouco deformável, 
deve-se adotar uma distribuição triangular para verificar a pressão no 
solo. 
 Em geral, adota-se para a viga uma altura H  entre 1/6 e 1/9 
do maior vão entre pilares. Com essa rigidez da viga, pode-se admitir 
que as reações do terreno sejam uniformes ou variem linearmente ao 
longo do comprimento da sapata. O cálculo da sapata na direção 
transversal é idêntico ao da sapata sob parede, apresentado anterior-
mente. Para a sapata ser considerada rígida, ela deve ter uma altura 

4)( aAh  .  

 Se a resultante R  das cargas dos pilares passar pelo centro da 
sapata (carga centrada), a distribuição de pressões no solo é unifor-
me. Se essa resultante for excêntrica, a distribuição de pressões é 
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trapezoidal, conforme representado na Fig. 8.6.2. Neste último caso, 
a diferença de pressão sob os pilares poderá causar recalques dife-
renciais importantes, o que provocará o surgimento de esforços adi-
cionais na superestrutura. Por isso, sempre que possível, deve-se 
evitar a sapata com carga excêntrica. 

Rl/2

l

R e

l/2 l/2

carga centrada carga excêntrica  
Fig. 8.6.2 - Reações do solo sob a sapata 

 
 Para centralizar a resultante das cargas dos pilares, pode-se 
projetar a sapata com balanços desiguais ou uma sapata trapezoidal, 
conforme está indicado na Fig. 8.6.3. Em ambos os casos, a resultan-
te R  das cargas dos  pilares deve passar pelo centroide da sapata 
(ponto O da figura). 

l1 l2
l3R

l/2 l/2

o
o

balanços desiguaissapata trapezoidal

N1 N2

 
Fig. 8.6.3 - Centralização da carga na sapata 

 
 Para a sapata sob dois pilares e com balanços desiguais, pode-
se escrever 

 21 NNR                                        (8.6.1) 
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8.7 - Vigas de equilíbrio 
 
 Conforme foi salientado na seção 8.2, quando uma sapata esti-
ver na divisa do terreno, a carga transmitida pelo pilar será excêntrica 
em relação ao centro da sapata. As maiores pressões no solo ocorrem 
nas proximidades do terreno vizinho, onde há a possibilidade de se-
rem realizadas escavações futuras. Nesses casos, é sempre recomen-
dável projetar uma viga de equilíbrio para deslocar a carga para o 
centro da sapata. Dessa forma, pode-se considerar que as pressões no 
solo se distribuam uniformemente sob a sapata da divisa. 
 Na Fig. 8.7.1, apresentam-se a geometria da viga de equilíbrio 
e o carregamento atuante. A carga de serviço do pilar situado na di-
visa é 1N . No pilar interno, ao qual a viga de equilíbrio está ligada, a 

carga de serviço é 2N . A pressão no solo sob a sapata da divisa é 

igual a p . 

B

A
b

a

divisa do terreno

viga de equilíbrio

p

B l

b/2

N1 N2

 
Fig. 8.7.1 - Sapata de divisa com viga de equilíbrio 
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sistema de eixos yx   com origem no eixo do pilar, sendo a  e b  

as dimensões do pilar segundo as direções x  e y , respectivamente.  

Na Fig. 8.8.1, são indicadas as regras práticas para a determi-
nação da geometria dos blocos, adaptadas das referências [16,18, 
22,30], com a modificação sugerida para a altura útil d . Deve-se 
salientar que a adoção de valores maiores para a altura do bloco é 
sempre favorável, tanto na redução das armaduras quanto na segu-
rança das bielas de compressão, como se verifica pelo desenvolvi-
mento apresentado a seguir.  

e
3e

ao r

h

h>
40cm

0,6lb+10 cm
1,5e

>5cm

* Nota: adotar lb,nec+10 cm para bocos sobre uma estaca

*

o

ao

ao > 15cm

d

d > r/1,7

a
b

0,25a

a

x

y

O

a

b

0,25a

0,25b

(Pilar)

+-

Fig. 8.8.1 - Geometria dos blocos rígidos 
 

 Para determinar a carga em cada estaca, pode-se admitir que 
elas funcionem como birrotuladas, o que consiste em desprezar os 
esforços de flexão provocados pelo engastamento das estacas no blo-
co e no terreno. Essa hipótese é válida, desde que as estacas sejam 
flexíveis, o que ocorre na maioria das vezes. Nesses casos, os esfor-
ços normais são determinantes para o dimensionamento das estacas. 
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Nos casos de estaqueamentos isostáticos, a carga em cada es-
taca é obtida pela simples aplicação das equações de equilíbrio. Se o 
problema for hiperestático, admite-se que o bloco seja infinitamente 
rígido e aplica-se a equação de compatibilidade de deslocamentos. 
Nesse caso, o problema é análogo ao da determinação das tensões 
normais em uma seção submetida à flexão composta. 

Na Fig. 8.8.2, encontra-se representado um bloco sobre várias 
estacas, submetido à força normal dN  com as excentricidades xe  e 

ye  em relação ao sistema de eixos que passa pelo centroide c  do 

estaqueamento. 

ex

ey

y

x
c

(xi,yi)

Nd

NdHd



Fd

Nde


Hd

 
Fig. 8.8.2 - Determinação da carga em cada estaca 

 
 A carga diF  em uma estaca genérica, situada na posição 

 ii yx , , é dada por 
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onde n  é o número de estacas, I xx j
j

n



 2

1

, 



n

j
jy yI

1

2 . 

 
  Havendo, também, uma força horizontal dH , basta inclinar 

algumas estacas de um ângulo  , como indicado na Fig. 8.8.2. A 
componente vertical dF  da carga na estaca é calculada com o em-

prego da equação (8.8.1). Portanto, a força normal na estaca é 
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cosdde FN  . A componente horizontal da carga é tgFd . 

Logo, pode-se projetar um determinado número de estacas inclinadas 
para satisfazer a equação de equilíbrio 

didi HtgF                                      (8.8.2) 

 Quando a força horizontal atuar em várias direções, é necessá-
rio determinar um arranjo para as estacas inclinadas capaz de garantir 
o equilíbrio. Se as forças horizontais são devidas exclusivamente à 
ação do vento e não ultrapassam 3% das cargas verticais, não é ne-
cessário projetar estacas inclinadas [16]. 

Na Fig. 8.8.3, apresenta-se o modelo de bielas e tirante para 
um bloco sobre duas estacas. Conforme se observa, o ângulo   de 
inclinação das bielas é tal que rZtg  , onde xdZ 5,0  é o 

braço de alavanca e r  é a distância do eixo da estaca até o ponto 
situado a a25,0  da face do pilar. 

 
Fig. 8.8.3 – Modelo de bielas e tirante para bloco sobre  

duas estacas 
 

De maneira análoga ao que foi mostrado para as sapatas isola-
das, para garantir a segurança contra o esmagamento das bielas de 
concreto junto ao topo do bloco, as armaduras do banzo tracionado 
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devem ser calculadas considerando o braço de alavanca 
xdZ 5,0 , onde d  é a altura útil do bloco e x  é a profundidade 

do plano horizontal onde a tensão vertical vd  é igual a 

285,0 senfcd , sendo   o ângulo de inclinação da biela mais aba-

tida. Como o ângulo   é função de x , este problema só pode ser 
resolvido através de um processo iterativo, como no modelo desen-
volvido pelo Autor [32]. 

Para evitar o processo iterativo, pode-se arbitrar um ângulo de 
inclinação    independente de x . Fusco [22], por exemplo, adota o 

valor fixo o6,26  para o cálculo da área ampliada vA  e da pro-

fundidade x  do plano horizontal. Entretanto, se o6,26  for mui-

to inferior ao ângulo real   de inclinação das bielas, surgem tensões 
de tração na região superior do bloco, o que dá origem ao esforço de 
fendilhamento T , como mostrado na Fig. 8.8.4. 

’

’’ T T
x

d

0,5Nd0,5Nd

 
Fig. 8.8.4 – Diferentes opções para o espalhamento da carga abaixo 

do pilar para cálculo da área ampliada 
 

Outra opção é usar o ângulo   , obtido ligando-se as faces do 
pilar às faces externas das estacas, como na Fig. 8.8.4. Neste caso, a 
solução será inteiramente análoga àquela adotada para as sapatas 
corridas sob parede (comparar com a Fig. 8.4.3). Além de não surgir 
a força de fendilhamento, pode-se resolver o problema sem iterações. 
Em geral, a diferença entre    e   não é importante, podendo-se 
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Fig. 8.8.6 – Distribuição da carga na direção vertical para um bloco 

sobre quatro estacas 
 
 A tensão vertical de compressão na profundidade x  é 

vdvd AN . Considerando as equações (8.8.3) e (8.8.5) e fazen-

do   285,0 senfcdvd  , chega-se a 

01
85,0

5,0
2















sen

tg
a

x o                      (8.8.6) 

 Observa-se que essa expressão é a mesma (8.4.11), uma vez 
que a tensão no topo do bloco é   cdodd fabN   .  

 
A) Blocos sobre várias estacas 
 
 Neste caso, o problema é idêntico ao da sapata rígida isolada e 
a solução é dada na equação (8.5.12). Adotando a altura útil d  do 
bloco no lugar da altura total h  da sapata, tem-se: 
 



Capítulo 9 
 
 

PROJETO EM SITUAÇÃO DE INCÊNDIO 
 
 
 
 
9.1 - Introdução 
 
 Ao longo de toda essa coleção, foram apresentados os proce-
dimentos de projeto das estruturas de concreto armado em situações 
normais de uso. Nessas condições, consideram-se as resistências dos 
materiais obtidas na temperatura padrão de 20 oC, bem como as   
ações que possuam grande probabilidade de ocorrência ao longo da 
vida útil da estrutura.  
 Entretanto, em algumas situações torna-se necessário elaborar 
o projeto da estrutura para suportar a ação de um incêndio. Nesse 
caso, tem-se a ocorrência de uma ação excepcional, como foi defini-
do no capítulo 3 do Volume 1. Por se tratar de um evento excepcio-
nal, de curta duração, podem-se reduzir os valores dos coeficientes 
parciais de segurança. Entretanto, devem-se considerar os efeitos 
nocivos das altas temperaturas nas resistências do concreto e do aço. 
 Os objetivos gerais do projeto em situação de incêndio, como 
definido na NBR-15200 [39], são de limitar o risco à vida humana, o 
risco da vizinhança e da sociedade, e o risco da propriedade exposta 
ao fogo. Para isto, o projeto de uma edificação deve levar em conta 
um conjunto de requisitos de proteção contra incêndio, visando: 

 - reduzir o risco de incêndio; 
 - controlar o fogo nos estágios iniciais; 
 - limitar a área exposta ao fogo (compartimento corta-fogo); 
 - criar rotas de fuga; 
 - facilitar as operações de combate ao incêndio; 
 - evitar a ruína prematura da estrutura, permitindo a fuga dos 
usuários e as operações de combate ao incêndio. 

 Do ponto de vista do projeto estrutural, deve-se garantir que a 
estrutura mantém as seguintes funções: 
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 - função corta-fogo: a estrutura não permite que o fogo a ultra-
passe ou que o calor a atravesse em quantidade suficiente para gerar 
combustão no lado oposto ao incêndio inicial. Segundo o EC2 [40], a 
elevação máxima da temperatura no lado oposto à face exposta ao 
fogo, deve ser limitada em 180 oC; 
 
 - função de suporte: a estrutura mantém sua capacidade de 
suporte da construção como um todo ou de cada uma de suas partes, 
evitando o colapso global ou o colapso local progressivo. 
 
 Essas duas funções devem ser mantidas durante certo tempo 
de exposição da estrutura ao incêndio, denominado “tempo requerido 
de resistência ao fogo (TRRF)”. Edificações grandes, sobretudo mais 
altas, contendo maior carga de incêndio, devem atender a exigências 
mais severas. Por outro lado, as exigências em relação à resistência 
da estrutura ao fogo podem ser aliviadas, quando são tomadas medi-
das no projeto para reduzir o risco de incêndio ou sua propagação, 
bem como para facilitar a fuga dos usuários e as operações de com-
bate ao fogo. 
 Na Tabela 9.1.1, indicam-se os valores do TRRF conforme as 
recomendações do ACMC [41]. 
 
Tabela 9.1.1 – Tempo requerido de resistência ao fogo de elementos 

estruturais (conforme o ACMC [41]) 
     Elemento Número de 

pavimentos 
TRRF (min) 

Vigas isoladas - 60 
1 a 4 60 

5 a 14 120 
Pilares e paredes 

estruturais 
15 ou mais 180 

1 a 4 * 60 Pavimentos  
(sistema laje-viga) 5 ou mais * 120 
* Número de pavimentos acima do elemento 

 
 A norma brasileira NBR-14432 [42] apresenta as exigências 
de resistência ao fogo para os elementos estruturais das edificações, 
considerando o uso da edificação, sua altura, a carga de incêndio, etc. 
Além disso, há uma série de regras para se dispensar a verificação da 
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Fig. 9.3.2 – Variação da temperatura em uma parede ou laje 

 
9.4 – Efeito da temperatura nas propriedades mecânicas dos 
         materiais 
 
 As propriedades mecânicas do concreto e dos aços sofrem 
grandes variações com a temperatura, como é apresentado na NBR-
15200[39] e no EC2[40]. Para a maioria das análises, basta conhecer 
os efeitos da temperatura na resistência à compressão do concreto e 
na tensão de escoamento dos aços. 
 O coeficiente de redução da resistência do concreto com a 
temperatura, ck , é dado por 

ck

Tck
c f

f
k ,                                          (9.4.1) 

onde Tckf ,  é a resistência característica na temperatura T oC e ckf  é 

a resistência característica na temperatura de 20 oC. 
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