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RESUMO 
 

 
A verticalização dos grandes centros urbanos, impulsionada pelo aumento da 

densidade populacional, resultou em edifícios mais altos e esbeltos, exigindo 

métodos de análise estrutural que garantam a estabilidade global. Em estruturas de 

médio e pequeno porte, essa estabilidade é geralmente assegurada por sistemas 

aporticados, nos quais a rigidez das ligações viga-pilar desempenha um papel 

essencial. Este estudo teve como objetivo avaliar a influência dessas ligações na 

estabilidade de um edifício utilizando o software Eberick versão demonstrativa 2024-

04 v.17.302. Inicialmente, foi modelada uma estrutura com ligações rígidas para 

alcançar o coeficiente    (gama z), referência de estabilidade. Em seguida, a rigidez 

foi reduzida, simulando ligações semirrígidas e articuladas. A análise revelou que a 

diminuição da rigidez aumenta os efeitos de segunda ordem e deslocamentos na 

estrutura, exigindo ajustes na geometria dos pilares para alcançar a estabilidade 

comparável ao modelo base. Os resultados destacam a importância de considerar a 

rigidez nas ligações para evitar a subestimação de riscos de instabilidade global. 

 

Palavras-Chave: estrutura; pórtico rígido; nó de pórtico; coeficiente   . 
 

 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

 

ABSTRACT 
 

 

The verticalization of large urban centers, driven by increased population density, 

has resulted in taller and slender buildings, requiring structural analysis methods that 

guarantee global stability. In medium and small structures, this stability is generally 

ensured by framed systems, in which the stiffness of the beam-column connections 

plays an essential role. This study aimed to evaluate the influence of these 

connections on the stability of a building using the Eberick software demo version 

2024-04 v.17.302. Initially, a structure with rigid connections was modeled to achieve 

the    coefficient (z range), a stability reference. Then, the stiffness was reduced, 

simulating semi-rigid and articulated connections. The analysis revealed that 

decreasing stiffness increases second-order effects and displacements in the 

structure, requiring adjustments to the geometry of the columns to achieve stability 

comparable to the base model. The results highlight the importance of considering 

stiffness in connections to avoid underestimating global instability risks. 

 
 

Keywords: structures; rigid gantry; gantry knot; coefficient   . 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 
 

 

LISTA DE ILUSTRAÇÕES 
 
 

Figura 2.1 – Pórtico Rígido: Forças e deformações........................................... 16 

Figura 2.2 – 

Figura 2.3 – 

Figura 2.4 – 

Figura 2.5 – 

Figura 2.6 – 

Figura 2.7 – 

Figura 2.8 – 

Figura 2.9 – 

Figura 2.10 – 

Figura 2.11 – 

Figura 2.12 – 

Figura 2.13 – 

Figura 2.14 – 

Figura 2.15 – 

Figura 2.16 – 

Figura 3.1 – 

Figura 3.2 – 

Figura 3.3 – 

Figura 3.4 – 

Figura 3.5 – 

Figura 3.6 – 

Figura 3.7 – 

Figura 4.1 – 

Figura 4.2 – 

Figura 4.3 – 

Figura 4.4 – 

Figura 4.5 – 

Figura 4.6 – 

Figura 4.7 – 

Figura 4.8 – 

Definição de nó de pórtico.............................................................. 

Geometrias usuais de nós.............................................................. 

Distribuição dos momentos com ligações rígidas.......................... 

Distribuição do momento fletor com ligações articuladas.............. 

Distribuição dos momentos com ligações semirrígidas.................. 

Fissuração e deslizamento de armaduras em nós de pórticos...... 

Isopletas de velocidade básica   (m/s).......................................... 

Fator topográfico    para taludes................................................... 

Fator topográfico    para morros.................................................... 

Coeficiente de vento para turbulência baixa e alta......................... 

Notação para aplicação do fator de vizinhança    ........................ 

Não linearidade geométrica na estrutura....................................... 

Analogia entre edifício e pilar em balanço...................................... 

Posições deslocadas em interações sucessivas............................ 

Possíveis análises da estrutura pelo software............................... 

Fluxograma.................................................................................... 

Planta de eixo (cm)......................................................................... 

Planta de fôrma do térreo............................................................... 

Planta de fôrma Pavimento tipo..................................................... 

Elevações nas direções dos eixos X e Y(cm)................................ 

Vista 3D da estrutura...................................................................... 

Ativação do dispensar limites......................................................... 

Valores de    na direção X............................................................. 

Valores de    na direção Y............................................................. 

Deslocamento na direção X........................................................... 

Deslocamento na direção Y........................................................... 

Consumo de aço nos pilares.......................................................... 

Orientação dos momentos............................................................. 

Consumo de aço nas vigas............................................................ 

Momento fletor na V1 do modelo MBLR (kgf.m)............................ 

16 

18 

19 

19 

20 

21 

23 

24 

25 

29 

31 

33 

36 

39 

40 

41 

42 

43 

43 

44 

44 

49 

53 

53 

55 

55 

57 

58 

61 

62 



 
 

 

Figura 4.9 –  

Figura 4.10 – 

Figura 4.11 – 

Figura 4.12 – 

Figura 4.13 – 

Figura 4.14 – 

 

 

 

 

 

 

 

 

Detalhamento da V1 do modelo MBLR.......................................... 

Detalhamento da V1 do modelo MBLS.......................................... 

Detalhamento da V1 do modelo MMS............................................ 

Detalhamento da V1 do modelo MBALA........................................ 

Detalhamento da V1 do modelo MMA............................................ 

Consumo de concreto nos pilares.................................................. 

 

 

63 

63 

64 

64 

64 

65 

 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 
 

 

LISTA DE TABELAS 
 
 
Tabela 2.1 – Parâmetros meteorológicos............................................................ 27 

Tabela 2.2 – 

Tabela 2.3 – 

Tabela 2.4 – 

Tabela 2.5 – 

Tabela 3.1 – 

Tabela 3.2 – 

Tabela 3.3 – 

Tabela 3.4 – 

Tabela 3.5 – 

Tabela 3.6 – 

Tabela 3.7 – 

Tabela 3.8 – 

Tabela 3.9 – 

Tabela 4.1 – 

Tabela 4.2 – 

Tabela 4.3 – 

Tabela 4.4 – 

Tabela 4.5 – 

Tabela 4.6 – 

Tabela 4.7 – 

Tabela 4.8 – 

Tabela 4.9 – 

Tabela 4.10 – 

Tabela 4.11 – 

 

 

 

 

Fator de rajada............................................................................... 

Valores mínimos do fator estatístico   .......................................... 

Valores de    a serem considerados............................................. 

Classificação da estrutura pelo   .................................................. 

Fck dos elementos....................................................................... 

Cobrimentos dos elementos........................................................... 

Dimensões dos elementos............................................................. 

Permanentes nas lajes dos pavimentos tipo.................................. 

Permanentes nas lajes da cobertura.............................................. 

Permanente nas vigas.................................................................... 

Variáveis nas lajes dos pavimentos tipo......................................... 

Variáveis nas lajes da cobertura.................................................... 

Parâmetros do vento...................................................................... 

Resumo dos resultados obtidos..................................................... 

Valores de    e suas classificações................................................ 

Deslocamentos no topo do edifício................................................ 

Consumo de aço nos pilares.......................................................... 

Momentos nos pilares do modelo MBLR........................................ 

Momentos nos pilares do modelo MBLS........................................ 

Momentos nos pilares do modelo MMS......................................... 

Momentos nos pilares do modelo MBALA..................................... 

Momentos nos pilares do modelo MMA......................................... 

Consumo de aço nas vigas............................................................ 

Consumo de concreto nos pilares.................................................. 

 

 

 

27 

28 

37 

38 

45 

45 

46 

46 

46 

47 

47 

47 

48 

52 

53 

54 

56 

57 

58 

59 

60 

60 

61 

65 

 
 
 
 



 
 

 

SUMÁRIO 
 

 
1 INTRODUÇÃO ........................................................................................ 12 

1.1 Objetivos................................................................................................. 13 

2 REFERENCIAL TEÓRICO......................................................................    14 

2.1 Sistemas estruturais ............................................................................. 14 

2.1.1 Lajes........................................................................................................ 14 

2.1.2 Vigas........................................................................................................ 14 

2.1.3 Pilares..................................................................................................... 15 

2.2 Pórtico rígido ......................................................................................... 15 

2.3 Ligação viga-pilar................................................................................... 16 

2.4 

2.5 

2.5.1 

2.5.2 

2.5.3 

2.5.4 

2.5.5 

2.5.6 

2.5.7 

2.6 

2.6.1 

2.6.2 

2.6.3 

2.6.3.1 

2.6.3.2 

2.6.3.3 

2.7 

3 

3.1 

3.2 

3.3 

3.4 

Ações na estrutura................................................................................. 

Ação do vento segundo a abnt nbr 6123:2023.................................... 

Velocidade característica do vento     .............................................. 

Fator topográfico     ............................................................................ 

Fator rugosidade do terreno e dimensões da edificação     ........... 

Fator estatístico     .............................................................................. 

Pressão dinâmica do vento................................................................... 

Coeficiente de arrasto     .................................................................... 

Efeito vizinhança     ............................................................................ 

Estabilidade global................................................................................ 

Não linearidade geométrica (NLG)....................................................... 

Não linearidade física (NLF).................................................................. 

Parâmetros de estabilidade.................................................................. 

Parâmetro de instabilidade α................................................................... 

Coeficiente     ........................................................................................ 

Processo     ............................................................................................ 

Programa computacional eberick........................................................ 

METODOLOGIA...................................................................................... 

Considerações iniciais.......................................................................... 

Características da estrutura.................................................................. 

Materiais e durabilidade........................................................................ 

Dimensões dos elementos estruturais................................................ 

22 

23 

24 

24 

25 

27 

28 

29 

30 

32 

32 

34 

35 

35 

37 

39 

40 

41 

41 

42 

45 

45 



 
 

 

3.5 

3.5.1 

3.5.2 

3.5.3 

3.6 

4 

4.1 

4.2 

4.3 

4.4 

4.5 

5 

5.1 

Ações atuantes na estrutura................................................................. 

Permanentes........................................................................................... 

Variáveis................................................................................................. 

Ação do vento........................................................................................ 

Processamento da estrutura................................................................. 

ANÁLISE DOS RESULTADOS............................................................... 

Gama z.................................................................................................... 

Deslocamento horizontal no topo do edifício..................................... 

Consumo de aço nos pilares................................................................ 

Consumo de aço nas vigas................................................................... 

Consumo de concreto nos pilares....................................................... 

CONCLUSÕES........................................................................................ 

Sugestões para trabalhos futuros........................................................ 

REFERÊNCIAS................................................................................................. 

46 

46 

47 

48 

48 

52 

52 

54 

56 

61 

65 

67 

68 

69 

   

   

 

 

 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 
 

 12 

 
1 INTRODUÇÃO 

 

O crescimento urbano acelerado e a alta densidade populacional nas grandes 

cidades impulsionaram a verticalização das construções, levando à necessidade de 

edifícios mais altos para atender à demanda. Projetar essas estruturas exige 

equilíbrio entre economia, segurança e conforto normativo, fatores essenciais para 

garantir a durabilidade e o desempenho das edificações. 

À medida que o número de pavimentos de um edifício aumenta, as cargas 

horizontais, como as geradas pelo vento, ganham maior relevância no 

dimensionamento dos elementos estruturais e no controle dos deslocamentos 

horizontais. Como consequência, a maior robustez do prédio passa a ser uma 

exigência para resistir aos esforços horizontais. Um problema de elementos mais 

robustos é a geração de conflitos com a arquitetura, exigindo assim, em muitos 

casos, uma redução das dimensões dos elementos estruturais ou da edificação. 

Nesse contexto, analisar a estabilidade global e a capacidade de resistir aos 

esforços horizontais provenientes do vento, se torna essencial e obrigatório para a 

determinação do desempenho dessas edificações que vem se tornando cada vez 

mais altas e esbeltas. 

O sistema aporticado é constituído por pórticos espaciais, os quais são 

formados por elementos horizontais e verticais (vigas e pilares). Em edifícios muito 

altos, o sistema aporticado é associado a outros sistemas de contraventamento para 

garantir a estabilidade global da edificação, o que não acontece nas edificações de 

baixo e médio porte, onde apenas o sistema aporticado é responsável por garantir a 

estabilidade global.  

 A rigidez desse sistema está associada ao tipo de ligação entre os elementos 

viga e pilar. Diminuir a rigidez das ligações provoca implicação em inúmeros fatores, 

além da complexidade da região onde está localizada, mudar a rigidez ocasiona 

mudanças diretas no dimensionamento da estrutura, redistribuição dos esforços e 

igualmente importante, na estabilidade global. 

Portanto, este estudo justifica-se pela importância de compreender o 

comportamento da estrutura frente a alterações na rigidez das ligações, fornecendo 

ao engenheiro de estruturas conhecimento essencial para otimizar a segurança e a 

eficiência de edificações em centros urbanos. 
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1.1 Objetivos 

 

Este trabalho visa avaliar a influência das ligações viga-pilar na estabilidade 

global de um edifício de múltiplos pavimentos em concreto armado, utilizando o 

software Eberick versão demonstrativa 2024-04 v.17.302. Os objetivos específicos 

incluem: 

 

a) Pré-dimensionar os elementos estruturais; 

b) Analisar o modelo variando a rigidez das ligações; 

c) Ajustar a rigidez dos pilares para obter o coeficiente    equivalente ao modelo 

rígido; 

d) Observar deslocamentos no topo do edifício; 

e) Avaliar o coeficiente    e comparar o consumo de materiais (concreto e aço) entre 

os modelos. 
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2 REFERENCIAL TEÓRICO   

 

2.1 Sistemas estruturais 

 

Conforme descrito por Lima (2021), o papel de uma estrutura é atender os 

requisitos para o qual foi projetada, resistindo aos esforços que a solicitam e 

atendendo a parâmetros de segurança e confortabilidade. Para atender a este 

objetivo, é necessário planejar um conjunto de elementos estruturais, que vão 

transmitir os esforços de onde atuam até o solo. 

 Carvalho (2021) define o sistema estrutural como uma composição de 

elementos estruturais interligados, onde cada elemento estrutural possui uma ou 

duas dimensões predominantes em relação às outras. Além da geometria, os 

esforços atuantes e onde são aplicados definem cada peça. Segundo Fontes (2005), 

a divisão do sistema estrutural em elementos estruturais permite que cada 

componente seja calculado com base em teorias de cálculo bem consolidadas. 

 

2.1.1 Lajes 

 

Segundo Araújo (2023), as lajes são componentes estruturais cuja função 

principal é suportar as cargas provenientes do uso das edificações aplicadas nos 

pisos, e transferi-las para as vigas. Estas, por sua vez, conduzem as cargas até os 

pilares, que as encaminham para as fundações.  As lajes também podem servir para 

a distribuição de esforços horizontais entre os elementos de contraventamento. O 

autor ainda ressalta que, embora existam outras opções de concepção estrutural, 

este é o modelo básico utilizado nas construções. 

 

2.1.2 Vigas 

 

A NBR 6118 (ABNT, 2023) caracteriza as vigas são elementos lineares em 

que o esforço principal é o de flexão. Elementos lineares são aqueles que possuem 

seu comprimento longitudinal superando ao menos três vezes a sua dimensão 

transversal. De acordo com Libânio (2007), vigas são elementos estruturais 

horizontais que delimitam as lajes, são responsáveis por receber cargas 
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provenientes de paredes, lajes ou mesmo de outras vigas, transmitindo-as para seus 

apoios (pilares). 

 

2.1.3 Pilares 

 

 A NBR 6118 (ABNT, 2023) define os pilares como peças lineares que 

possuem seu eixo reto, são dispostos na maioria das vezes na vertical e que tem 

como solicitação predominante de compressão. Para Libânio (2007), pilares são 

elementos verticalizados responsáveis por receber as cargas oriundas das vigas ou 

lajes e transferi-las para os elementos inferiores ou para a fundação. 

Pereira (2018) afirma que a importância dos pilares vai além das cargas de 

transferência para os elementos de fundação, pois também exerce influência 

significativa na resistência de uma edificação como um todo. Ele contribui para o 

sistema de contraventamento, garantindo a estabilidade global diante de ações 

verticais e horizontais, o que garante a segurança estrutural. 

 

2.2 Pórtico rígido 

 

Segundo Ellwanger (2022), estruturas compostas por pórticos rígidos são 

formadas por pórticos planos, que possuem como elementos horizontais as vigas e 

como elemento vertical os pilares ligados por conexões rígidas. O autor ainda 

ressalta que o contraventamento formado por pórticos planos é potencialmente 

apropriado para edifícios que possuem como método construtivo o concreto armado, 

em função da rigidez característica das conexões. 

Para Taranath (2010), o concreto moldado no local possui vantagem 

intrínseca devido a continuidade nas ligações, mas o projeto e detalhamento das 

ligações entre viga e pilar pode levantar preocupações, principalmente em edifícios. 

O autor complementa dizendo que, a rigidez horizontal de um pórtico rígido é gerida 

predominantemente pela resistência a flexão da viga, pilares e suas ligações, e em 

pórticos altos também pela rigidez axial dos pilares. A Figura 2.1 mostra como o 

sistema resiste aos esforços. 

Ellwanger (2022) alega que a principal vantagem do pórtico rígido vem da sua 

geometria ortogonal. Sua disposição livre de obstruções como barras para reforço 

ou de paredes estruturais, facilita a alocação de portas e janelas nos projetos. 
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Taranath (2010) diz que, esse sistema é considerado econômico para edifícios até 

25 pavimentos, sobre os quais controlar as deformações laterais se torna oneroso. 

 

Figura 2.1 - Pórtico Rígido: Forças e deformações. 

 

Fonte: modificado de Taranath (2010). 

 

2.3 Ligações viga-pilar 

 

As ligações viga-pilar, conhecidas também como nós de pórtico são os locais 

onde ocorre a interseção entre os elementos estruturais viga e pilar, como a Figura 

2.2 apresenta. 

 

Figura 2.2 - Definição de nó de pórtico. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Alva (2004). 
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De acordo com Alva (2004), nas últimas cinco décadas, observou-se um 

aumento significativo na atenção dedicada ao comportamento mecânico dos nós de 

pórtico, evidenciado pelo crescimento das pesquisas focadas nessa região do 

sistema estrutural. Anteriormente, os projetos consideravam que as condições dos 

nós não eram críticas, presumindo que a resistência da ligação equivalia ao 

elemento estrutural mais frágil.  

Alva (2004) continua afirmando que os nós, frequentemente, são as regiões 

mais críticas do sistema estrutural como um todo, devido a fatores como mudança 

de direção dos esforços e tensões, elevadas tensões de cisalhamento que ali 

surgem, além de aspectos executivos relacionados à ancoragem das armaduras. 

Alva (2004) alega que, a maior dificuldade na mecânica das ligações é a 

presença de um nível elevado de forças em uma área de geometria relativamente 

pequena. Além do mais, o desempenho da ligação é afetado por diversas variáveis, 

que podem estar ligadas com a geometria, a intensidade das tensões cisalhantes no 

nó, a resistência dos materiais usados, ao confinamento e ao tipo de carregamento 

aplicado. 

Para Santos (2016), a rigidez das conexões entre vigas e pilares nas 

estruturas de concreto armado deve ser levada em conta durante a fase de análise 

estrutural, uma vez que ela influencia diretamente o comportamento da estrutura. A 

influência deve ser avaliada no comportamento local, como esforços e deformações, 

e também na estrutura de forma global, analisando os deslocamentos e efeitos de 

segunda ordem. 

Paulay e Priestley (1992) exemplificam que as ligações entre viga e pilar 

podem ser classificadas de acordo as diferenças que são observadas nos 

mecanismos de ancoragem de barras das vigas, discretizando em juntas externas: 

Figura 2.3a a Figura 2.3f; e internas: Figura 2.3g a Figura 2.3j. 
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Figura 2.3 - Geometrias usuais de nós. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Adaptado de Paulay e Priestley (1992). 

 

Deter o conhecimento sobre o comportamento estrutural nas ligações viga-

pilar, saber como e onde elas influenciam sobre os elementos isolados e a estrutura 

de maneira global é fundamental para análise estrutural correta. De maneira 

conceitual, as classificações quanto à restrição à flexão, são: 

 Rígidas: transmitem momentos fletores para seus apoios; 

 Articuladas: não transmitem momentos fletores para seus apoios; 

 Semirrígidas: transmitem parcialmente momentos fletores para seus 

apoios. 
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As ligações viga-pilar classificadas como rígidas possuem os momentos 

fletores distribuídos plenamente entre viga e os pilares. A forma como o momento se 

distribui faz com a viga seja menos solicitada em seu momento positivo, 

consequentemente, há um aumento na solicitação dos pilares, como mostra a Figura 

2.4. 

 

Figura 2.4 - Distribuição dos momentos com ligações rígidas. 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

No caso das ligações ditas articuladas, os momentos fletores não são 

transferidos entre viga e os pilares, muito porque existe uma descontinuidade entre 

os mesmos. A ausência de transferência dos momentos faz com que a viga seja 

mais solicitada, e consequentemente, os pilares menos solicitados ao momento 

fletor, conforme apresentado na Figura 2.5. 

 

Figura 2.5 - Distribuição do momento fletor com ligações articuladas. 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

As ligações viga-pilar ditas como semirrígidas situam-se entre as ligações 

rígidas e articuladas, seu comportamento não é linear. Portanto, o momento 
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transferido não pode ser obtido simplesmente pela multiplicação do fator de rigidez 

para obter o momento transferido da viga para os pilares, conforme ilustra a Figura 

2.6. 

 

Figura 2.6 - Distribuição dos momentos com ligações semirrígidas. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

A partir de resultados experimentais, Ferreira (1999) e Alva (2004) 

observaram a presença de rotações relativas às conexões viga-pilar de concreto 

armado. Essas rotações ocorrem devido aos deslizamentos das armaduras 

longitudinais das vigas na ligação e pela fissuração do concreto, conforme ilustra a 

Figura 2.7. 

Alva, Ferreira e El Debs (2009), através de ensaios com o intuito de avaliarem 

quantitativamente as ligações viga-pilar, onde obtiveram valores de engastamento 

parcial entre 76% e 87%. Esses valores representam percentuais em relação ao 

momento fletor do engaste perfeito. Isso implica que, mesmo nas ligações 

monolíticas, não é possível alcançar um engastamento perfeito, ou seja, 100%. 

Segundo Santos (2016), os edifícios em concreto armado são comumente 

projetados adotando os nós de pórtico como rígidos. Porém, no real funcionamento 

da estrutura, as ligações podem não evidenciar um comportamento de engaste 

perfeito, por motivos da rotação relativa entre as ligações viga-pilar. Assim, a 

consideração de ligações rígidas tende a superestimar a rigidez da própria ligação, e 

por sua vez, os deslocamentos horizontais na estrutura. 
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Figura 2.7 - Fissuração e deslizamento de armaduras em nós de pórticos. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

         a) fissuração no pilar                          b) fissuração na viga 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

         c) fissuração do nó                             d) deslizamento da armadura 

 

Fonte: Alva (2004). 

 

Araújo (2013) apresenta o exemplo de uma estrutura monolítica de concreto 

para ilustrar que, ao considerar a ligação como articulada, o momento negativo é 

desprezado, o que pode levar à fissuração excessiva causada pela falta de 

armadura adequada para suportar os esforços presentes. Por outro lado, ao 

considerar a ligação como rígida, o uso excessivo de armadura resulta em projetos 

menos econômicos e de execução mais complexa. A adoção de ligações 

semirrígidas, nesse contexto, permite uma redução da armadura negativa, 
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diminuindo o congestionamento nos pilares e tornando-se a alternativa mais viável 

tanto economicamente quanto em termos de execução. 

 

2.4 Ações na estrutura 

 

Para qualquer tipo de estrutura, cabe ao calculista analisar os esforços ao 

qual o seu projeto estará sujeito. Compreender bem as ações atuantes é crucial para 

garantir que a edificação atenda aos critérios de segurança estabelecidos por 

normas, trazendo o melhor desempenho e a melhor economia. 

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2023), as ações estruturais dividem-se em 

permanentes e variáveis, podendo ser diretas ou indiretas. As ações permanentes 

diretas incluem o peso próprio da estrutura e instalações fixas, enquanto as indiretas 

envolvem deformações por retração, fluência do concreto e recalques de apoio. Já 

as ações variáveis diretas abrangem cargas acidentais, forças de vento e água, e as 

indiretas consideram variações de temperatura e ações dinâmicas por choques ou 

vibrações. 

De acordo com Ribeiro (2010), os esforços horizontais provocados pela ação 

do vento possuem maior relevância em edifícios altos, e podem determinar o 

dimensionamento dos elementos estruturais, de modo a garantir a estabilidade 

global da edificação. 

Segundo Gonçalves et al. (2004), de maneira simplificada, o vento pode ser 

definido como o movimento das massas de ar decorrente das diferentes pressões na 

atmosfera. O próprio autor diz que também pode definir como fluxo de ar médio 

sobreposto a flutuações de fluxo, designadas de rajadas ou turbulências. As rajadas 

possuem uma velocidade do ar superior à média e são responsáveis pelas forças 

que irão agir sobre as edificações. 

Gonçalves et al. (2004) diz que, a ação do vento é determinada por dois tipos 

de parâmetros, são eles: meteorológico e aerodinâmicos. Os parâmetros 

meteorológicos são os que definem a velocidade do vento que será considerada 

para a edificação. Já os parâmetros aerodinâmicos determinam como o vento irá 

interagir com a estrutura. 

Devido à complexidade de determinar a velocidade do vento e como atuará 

sobre a estrutura em vários ângulos diferentes, a NBR 6123 (ABNT, 2023) preconiza 

seguir alguns passos a fim de simplificar a análise do vento para estruturas com 
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geometria simples. Para estruturas mais complexas como edifícios altos e/ou com 

geometria menos usuais, é recomendado o ensaio de túnel de vento. 

 

2.5 Ação do vento segundo a abnt nbr 6123 (2023) 

 

Conforme indicado na NBR 6123 (ABNT, 2023), a velocidade básica do vento 

(V0) é a velocidade de rajada de 3 s, a 10 m acima do terreno, em campo aberto e 

plano. Com probabilidade em um período de 50 anos de ser igualada ou excedida. 

A Figura 2.8 apresenta o mapa das isopletas, este mapa contempla todo o 

país e serve para especificar a velocidade básica do vento em (m/s). 

 

Figura 2.8 - Isopletas de velocidade básica   (m/s). 

 

Fonte: NBR 6123 (ABNT, 2023). 
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2.5.1 Velocidade característica do vento 

 

A velocidade característica do vento      é calculada pela Equação 2.1: 

                                                                                                      (2.1) 

Onde: 

   = Velocidade característica do vento (m/s); 

   = Velocidade básica do vento (m/s); 

   = Fator topográfico; 

   = Fator rugosidade do terreno, dimensões da edificação e altura sobre o terreno; 

   = Fator estatístico. 

 

2.5.2 Fator topográfico      

 

Este fator leva em conta as variações do relevo do terreno. Sendo assim, tem-

se o valor de: 

 

(a) Terreno plano ou pouco acidentado:    = 1; 

(b) Taludes e morros, onde se admite um fluxo de ar bidimensional com o sentido 

apresentado na Figura 2.9 e 2.10; 

 No ponto A em morros e nos pontos A e C em taludes:    = 1; 

 No ponto B, mostrado nas Figuras 2.9 e 2.10: 

 

Figura 2.9 – Fator topográfico    para taludes. 

 

 

Fonte: NBR 6123 (ABNT, 2023). 
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Figura 2.10 – Fator topográfico    para morros. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: NBR 6123 (ABNT, 2023). 

 
 

                                               Para         :            = 1;                                      (2.2) 

                    Para             :            (    
 

  
)                      (2.3) 

                              Para         :           (    
 

  
)                            (2.4) 

 

Onde: 

Z = Altura medida a partir da superfície do terreno no ponto considerado; 

   = Diferença de nível entre a base e o topo do talude ou morro; 

   = Inclinação média do talude ou morro. 

  

(c) Vales que são protegidos do vento em todas as direções:    = 0,9. 

 

2.5.3 Fator rugosidade do terreno e dimensões da edificação      
 

Este fator considera o efeito combinado da rugosidade do terreno, da variação 

da velocidade do vento com a altura acima do terreno e das dimensões da 

edificação. 

 

A rugosidade do terreno é classificada de cinco maneiras, são elas: 

 

 Categoria I: superfícies lisas de grandes dimensões, com mais de 5 km de 

extensão, medida na direção e sentido do vento incidente; 
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 Categoria II: terrenos abertos, em nível ou aproximadamente em nível, com 

poucos obstáculos isolados, tais como árvores e edificações baixas; 

 Categoria III: terrenos planos ou ondulados com obstáculos, como sebes e 

muros, poucos quebra-ventos de arvores, edificações baixas e esparsas; 

 Categoria IV: terrenos cobertos por obstáculos numerosos e poucos 

espaçados, em zona florestal, industrial ou urbanizada; 

 Categoria V: terrenos cobertos por obstáculos numerosos, grandes, altos e 

poucos espaçados. 

 

As dimensões da edificação são classificadas em três classes: 

 

 Classe A: toda edificação, estrutura, parte de edificação ou de estrutura, 

unidades e sistemas de vedação e seus elementos de fixação, cuja maior 

dimensão vertical ou horizontal não exceda 20m; 

 Classe B: toda edificação, estrutura, ou parte de edificação e estrutura, cuja 

maior dimensão horizontal ou vertical da superfície frontal seja maior do que 

20 m e menor ou igual a 50 m; 

 Classe C: toda edificação, estrutura ou parte de edificação e estrutura, cuja 

maior dimensão horizontal ou vertical da superfície frontal exceda 50 m. 

 

Em seguida, após classificação a estrutura perante sua categoria e sua classe, o 

fator    pode ser calculado pela Equação 2.5: 

 

                                                              (
 

  
)
 

                                                (2.5) 

Onde: 

 

  = é o parâmetro meteorológico; 

   = é o fator de rajada (corresponde sempre à categoria II); 

Z = é a altura acima do terreno; 

  = é o expoente da equação de variação de   . 
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Os valores de  ,    e   são obtidos pelas Tabelas 2.1 e 2.2. 

 

Tabela 2.1 – Parâmetros meteorológicos.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Adaptado NBR 6123 (ABNT, 2023). 

 

 

Tabela 2.2 – Fator de rajada. 

 

Fonte: Adaptado NBR 6123 (ABNT, 2023). 

 

 

2.5.4 Fator estatístico      

 

O fator    leva em consideração conceitos probabilísticos, o nível de 

segurança exigido e a vida útil da edificação. Seus valores mínimos podem ser 

determinados conforme indicado na Tabela 2.3. 
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Tabela 2.3 – Valores mínimos do fator estatístico   . 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Adaptado NBR 6123 (ABNT, 2023). 

 
 

2.5.5 Pressão dinâmica do vento 

 

Depois de calcular a velocidade característica do vento (  ), é possível 

determinar a pressão dinâmica do vento atuante na estrutura pela Equação 2.6: 

                                    

                                                                  
                                                   (2.6) 

        
    
Sendo: 

 

  = a pressão dinâmica do vento (N/m²); 

   = velocidade característica (m/s). 

 
 
 



 
 

 29 

2.5.6 Coeficiente de arrasto      

 

Segundo a NBR 6123 (ABNT, 2023), a obtenção do coeficiente aerodinâmico 

do vento depende da função do regime do vento e formato do edifício. Para as 

condições de baixa turbulência, definido como escoamento de ar moderadamente 

suave, a obtenção é semelhante ao que foi encontrado em campo aberto e plano.  

A alta turbulência é comumente observada nas grandes cidades, onde pode 

ocorrer uma diminuição do efeito de sucção na parede de sotavento de edificações 

em formato paralelepipédicas, resultando assim, em uma diminuição do coeficiente 

de arrasto. A Figura 2.11 apresenta os ábacos utilizados para determinar o 

coeficiente de arrasto do vento em condições de baixa e alta turbulência. 

Um edifício com altura de até 80 m pode ser considerado com vento de alta 

turbulência quando sua relação entre profundidade/largura for maior que 1/3 ou a 

sua altura não excede o dobro da altura média das edificações vizinhas, que devem 

estar com a direção e o sentido de incidência do vento, mantendo uma distância 

mínima: 

 500 m, para edifício com altura de até 40 m; 

 1 000 m, para edifício com altura de até 55 m; 

 2 000 m, para edifício com altura de até 70 m; 

 3 000 m, para edifício com altura de até 80 m. 

Figura 2.11 – Coeficiente de vento para turbulência baixa e alta. 
 

 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
  
 
                           a) Baixa turbulência                      b) Alta turbulência 
 

Fonte: Adaptado NBR 6123 (ABNT, 2023). 
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2.5.7 Efeito de vizinhança      

 

Em certas situações é preciso considerar a influência das construções 

situadas na vizinhança da estrutura em estudo. Essas edificações podem ocasionar 

um aumento das forças do vento de três modos diferentes. São elas: 

 Por efeito Venturi; 

 Deflexão do vento na direção vertical; 

 Turbulência da esteira. 

Segundo a NBR 6123 (ABNT, 2023) não é possível determinar valores 

numéricos de forma genérica para os efeitos de vizinhança, devido à complexidade 

dos fenômenos aerodinâmicos envolvidos. A situação fica ainda pior pela 

possibilidade de mudanças desfavoráveis nas condições de vizinhança ao longo da 

vida útil da edificação em estudo. 

Por tamanha complexidade, a norma recomenda que, para obter valores mais 

precisos é necessário o auxílio de literatura técnica ou ensaios de túnel de vento que 

abrange de maneira precisa os efeitos das edificações vizinhas e as características 

naturais do vento sobre a estrutura estudada. Porém, a norma disponibiliza uma 

subseção com procedimentos para determinação aproximada do efeito de 

vizinhança     . 

 

O fator de vizinhança é dado pela Equação 2.7: 

 

                                           
                              

                       
                                     (2.7) 

Onde: 

 

C = é o coeficiente aerodinâmico em estudo                  . 

 

Os valores aproximados dos aumentos de coeficientes aerodinâmicos para 

representação do    são apresentados abaixo: 

(a) Para coeficiente de arrasto     , coeficiente de forma      e coeficiente médio de 

pressão             em paredes confrontantes. 

 

 Para  
 

        :         
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 Para  
 

        :         

 

(b) Para coeficiente de forma      e coeficiente médio de pressão             na 

cobertura. 

 

 Para  
 

        :         

 

 Para  
 

        :         

 

Onde (ver Figura 2.12): 

s = afastamento das faces confrontantes de duas edificações vizinhas; 

   = é a menor dimensão entre:  

 lado menor b; 

 
 

 
√     . 

 
Figura 2.12 – Notação para aplicação do fator de vizinhança     . 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Adaptado NBR 6123 (ABNT, 2023). 
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Em posse de todos esses valores, é possível determinar a força resultante 

através da Equação 2.8: 

 

                                                                                                                 (2.8) 
 

Onde: 

 

   = Força de arrasto; 

  = pressão dinâmica do vento; 

   = coeficiente de arrasto; 

   = Área frontal efetiva; 

   = efeito de vizinhança. 

 

2.6 Estabilidade global 

 

No dimensionamento de uma estrutura na fase de projeto, além da verificação 

dos elementos que fazem parte da estrutura isoladamente, é necessário considerar 

o comportamento da estrutura como um todo. A análise global de uma estrutura e 

sua estabilidade devem obrigatoriamente ser atendidas. 

De acordo com Carvalho e Pinheiro (2009), os esforços determinados com 

base na geometria inicial da estrutura, sem considerar deformações, são chamados 

de efeitos de primeira ordem. Os esforços provenientes da deformação da estrutura 

são denominados efeitos de segunda ordem. Os efeitos de segunda ordem são 

devido a não-linearidade entre ações e deformações. A análise da estrutura 

considerada deformada é chamada de analise não-linear geométrica, e a 

consideração da fissuração e da fluência do concreto também resulta em uma não-

linearidade, denominada, neste caso, não linearidade física. 

 

2.6.1 Não linearidade geométrica (NLG) 

 

A não linearidade geométrica refere-se ao deslocamento horizontal dos nós 

da estrutura quando esta é submetida a cargas. Isso implica que é necessário 

analisar a configuração estrutural na condição deformada, em vez de se limitar à 

condição geométrica inicial. Essa análise é crucial devido ao aparecimento dos 
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chamados efeitos de segunda ordem, nos quais o deslocamento horizontal gera 

excentricidades nas cargas verticais atuantes nos pilares, resultando em momentos 

que não existiam na condição indeformada. 

A análise não linear geométrica de estruturas, trata-se do equilíbrio de forças 

com a estrutura na posição deslocada. Moncayo (2011) exemplifica os conceitos da 

não linearidade geométrica através da Figura 2.13.  

Na Figura 2.13a, uma barra verticalizada engastada na base e livre em seu 

topo submetido à força vertical e horizontal é apresentada. No caso da estrutura 

indeformada, surgem reações na base da barra, uma delas é o momento fletor 

  (momento de primeira ordem devido a estrutura na posição indeformada), como 

mostra a Figura 2.13b. Agora, se for considerar o equilíbrio na posição deformada, 

com um deslocamento com valor igual a   decorrido da ação horizontal, ocorrerá um 

acréscimo de momento na base da barra com valor igual a        , 

consequentemente, o momento de primeira ordem    aumenta, resultando em um 

novo momento chamado de    (momento de primeira ordem mais momento de 

segunda ordem), como mostra a Figura 2.13c.  

 

Figura 2.13 – Não linearidade geométrica na estrutura. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                     (a)                                (b)                                   (c) 

Fonte: Adaptado Moncayo (2011). 
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2.6.2 Não linearidade física (NLF) 

 

A não linearidade física refere-se à relação de tensão-deformação do 

concreto não ser linear por imperfeições do material. Consequentemente, o valor 

para o módulo de elasticidade (E) não se torna constante.  

Segundo Wordell (2003), outra questão é referente à fissuração do concreto, 

que surge com o aumento das solicitações, causando uma redução significativa no 

momento de inércia nas seções transversais. Como resultado, a rigidez da seção 

não se mantém constante. Devido à complexidade envolvida na análise precisa do 

comportamento dos elementos de concreto em relação a não linearidade física, essa 

avaliação torna-se um desafio. 

A NBR 6118 (ABNT, 2023) Na análise dos esforços globais de segunda 

ordem em estruturas reticuladas com, no mínimo, quatro pavimentos, a não 

linearidade física pode ser considerada de forma aproximada. Para isso, são 

adotados os valores de rigidez dos elementos estruturais são apresentados nas 

Equações 2.9, 2.10, 2.11 e 2.12: 

 

 Para lajes: 

                                                                                                                (2.9) 

 

 Para vigas que possuem armadura negativa diferente da armadura positiva: 

 

                                                                                                              (2.10) 

 

 Para vigas que possui armadura negativa igual à armadura positiva: 

 

                                                                                                              (2.11) 

 

 Para pilares: 

 

                                                                                                         (2.12) 

 
  Onde: 
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         Rigidez secante; 

    Módulo de deformação do concreto; 

    Momento de inércia da seção bruta de concreto (incluindo, 

quando for o caso, a mesa colaborante). 

   

 
Ainda de acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2023), quando a estrutura de 

contraventamento for composta exclusivamente por vigas e pilares e o parâmetro de 

instabilidade    for menor que 1,3, pode-se calcular a rigidez das vigas e pilares com 

valor de                  . 

 

2.6.3 Parâmetros de estabilidade 

 

Segundo Moncayo (2011), os cálculos utilizados para aferir a estabilidade 

global dos edifícios podem ser chamados de parâmetros de estabilidade. Alguns 

desses parâmetros, além de verificar a estabilidade, também permitem estimar os 

efeitos de segunda ordem.  

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2023), as estruturas podem ser definidas 

como de nós fixos ou de nós móveis, dependendo da magnitude dos efeitos de 

segunda ordem. Quando os deslocamentos dos nós da estrutura são pequenos e os 

esforços de segunda ordem são menores que 10% dos esforços de primeira ordem 

(aqueles calculados na configuração da geometria inicial), os efeitos de segunda 

ordem podem ser desconsiderados, classificando a estrutura como de nós fixos. No 

entanto, caso os esforços ultrapassem 10%, a estrutura é classificada como de nós 

móveis. 

Nesta seção são apresentados os parâmetros estabelecidos pela NBR 6118 

(ABNT, 2023), para a consideração da estabilidade global e outro comumente 

utilizado na literatura. 

 

2.6.3.1 Parâmetro de instabilidade ( ) 

 

 O parâmetro α é um meio utilizado para avaliar a estabilidade global de 

estruturas de concreto armado, mas não permite estimar os efeitos de segunda 
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ordem. Beck e König deduziram em 1967 com base na teoria de Euler, e foi definido 

como parâmetro de instabilidade por Franco (1985).  

De acordo com Wordell (2003), o parâmetro α tem como objetivo fornecer ao 

projetista uma avaliação da sensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda 

ordem. Caso seja demonstrada a necessidade de considerar esforços adicionais 

devido aos deslocamentos, o projetista deverá empregar um fator de majoração ou 

outro método apropriado para quantificar o acréscimo desses esforços de segunda 

ordem. 

Segundo Oliveira (2002), o cálculo desse parâmetro é fundamentado na 

analogia entre o comportamento do edifício e o de um pilar com base engastada e 

topo livre, de seção constante e de material elástico linear, sujeito a uma carga axial 

uniformemente distribuída ao longo de sua altura, conforme ilustra a Figura 2.14. A 

rigidez deste pilar seria equivalente à somatória das rigidezes dos pilares de 

contraventamento da estrutura. 

 

Figura 2.14 – Analogia entre edifício e pilar em balanço. 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Adaptado Oliveira (2002). 

 
 

A NBR 6118 (ABNT, 2023), permite a utilização do parâmetro α apenas as 

estruturas que possuam sua geometria considerada simétrica. A condição para 

serem definidas como nós fixos é com base nas Equações 2.13, 2.14 e 2.15 

 

                                                  √                                                     (2.13) 

 

Onde: 
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                                        Se       :                                                     (2.14) 

 

                                         Se       :                                                            (2.15) 

 

Em que: 

 

      É a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundação 

ou de um nível pouco deslocável do subsolo; 

    É o somatório de todas as cargas verticais atuantes na estrutura 

(a partir do nível considerado para o cálculo de     ), com seu 

valor característico; 

       É módulo de rigidez da estrutura do edifício equivalente a um pilar 

de seção constante engastado na base e livre no topo; 

   É o número de níveis de barras horizontais (andares) acima da 

fundação ou de um nível pouco deslocado do subsolo. 

 
O valor limite para    em estruturas usuais em concreto armado com quatro 

pavimentos ou mais é de 0,6. Esse valor é o que classifica uma estrutura como nós 

fixos, acima deste valor a estrutura é dita como estrutura de nós móveis. Estrutura 

com outros sistemas de contraventamento tem seus limites expressos na Tabela 2.4: 

 

Tabela 2.4 – Valores de    a serem considerados. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

2.6.3.2 Coeficiente    

 

De acordo Moncayo (2011), o coeficiente    é um parâmetro que avalia de 

maneira simples e eficaz a estabilidade global em edifícios com estrutura de 
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concreto armado. Ele também permite estimar os esforços de segunda ordem 

através de um aumento dos esforços de primeira ordem. 

 Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2023), o coeficiente    é um parâmetro válido 

apenas para estruturas reticuladas a partir de quatro pavimentos. Ele é calculado 

pela Equação 2.16. 

 

                                                         
 

  
       
        

                                                 (2.16) 

Onde: 

        

  

É a soma dos produtos de todas as forças verticais atuantes na 

estrutura, na combinação considerada, com seus valores de 

cálculo, pelos deslocamentos horizontais de seus respectivos 

pontos de aplicação, obtidos da análise de 1ª ordem. 

         

  

É o momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de 

todas as forças horizontais da combinação considerada, com seus 

valores de cálculo, em relação à base da estrutura. 

 

A classificação da estrutura em função do valor obtido através da equação 

3.8, encontra-se na Tabela 2.5. 

 

Tabela 2.5 – Classificação da estrutura pelo   . 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Caso a estrutura seja classificada como nós móveis, a consideração dos 

esforços finais (1ª e 2ª ordem) de maneira aproximada é obtido pela majoração dos 

esforços horizontais da combinação considerada por       . Caso o valor 

encontrado seja       , deve ser utilizado outro método mais rigoroso para o 

cálculo dos esforços de 2ª ordem. Logo, o processo      . 
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2.6.3.3 Processo      

 

Em situações que se é necessário um cálculo mais refinado dos efeitos de 

segunda ordem, é comumente utilizado o chamado processo      (P-Delta). 

 O processo      não é um parâmetro de estabilidade, mas um procedimento 

que examina a estabilidade global através da análise geométrica não linear. 

Geralmente, relaciona a carga axial (P) ao deslocamento horizontal (∆). De acordo 

com Lima (2001), após a análise de primeira ordem, começam as iterações até que 

se alcance uma posição de equilíbrio, conforme ilustrado na Figura 2.15. 

 

Figura 2.15 – Posições deslocadas em interações sucessivas. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fonte: Lima (2001). 

 
A cada interação obtém-se uma nova força lateral fictícia e, com essa nova 

força, volta-se a realizar a mesma análise, até atingir a posição de equilíbrio, como 

já dito anteriormente. 

De acordo com Lima (2001), essas forças horizontais fictícias devem ser 

somadas às forças horizontais iniciais, gerando as forças horizontais modificadas 

utilizadas na análise seguinte. Novos deslocamentos são obtidos, e novas forças 

horizontais fictícias e modificadas são calculadas, continuando assim o processo. É 

importante salientar que, as forças horizontais modificadas ao final de cada iteração 

têm que ser obtidas pela soma das forças horizontais fictícias com as forças 

horizontais iniciais, e não com as forças horizontais modificadas da interação 

antecedente. O processo é repetido sucessivas vezes até a convergência dos 

deslocamentos, ponto correspondente à posição de equilíbrio. 
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2.7 Programa computacional eberick 

 

O Eberick é um software de cálculo estrutural da empresa AltoQi, este 

software é amplamente utilizado por escritórios de cálculo estrutural por todo País. É 

um software para a elaboração de projetos estruturais em concreto armado que 

possui plataforma CAD (Computer aided design), suas etapas são lançamento, 

análise, dimensionamento e detalhamento. 

 O software faz análise da estrutura por meio de duas maneiras, uma é grelha 

+ pórtico e Modelo integrado. Segundo a AutoQi, no modelo de grelha + pórtico, os 

painéis que formam as lajes são verificados primeiramente por um modelo bi-

dimensional de grelha, posteriormente, as reações obtidas são adicionadas nas 

vigas de um modelo de pórtico espacial separado, composto por pilares e vigas, 

como mostra a Figura 2.16a. No modelo integrado, todas as barras de todos os 

pavimentos formam um modelo espacial único, e a análise do pórtico é feita de 

completa, obtendo os esforços nas lajes, vigas e pilares da estrutura. Além disso, 

neste tipo de análise a laje é considerada na análise global da estrutura, Figura 

2.16b. 

 
Figura 2.16 – Possíveis análises da estrutura pelo software. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                           (a)                                                            (b) 
 

Fonte: Como (2024). 
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3 METODOLOGIA  

 

 Os métodos empregados neste trabalho para atingir os objetivos geral e 

específicos estão apresentados de forma esquemática, respeitando a ordem 

cronológica em que foram aplicados nas análises do estudo. O fluxograma na Figura 

3.1 mostra como este trabalho foi estruturado. 

 
Figura 3.1 – Fluxograma. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

3.1 Considerações inciais 

 

 Este trabalho utiliza uma abordagem técnica para avaliar a influência das 

ligações viga-pilar na estabilidade de uma estrutura em concreto armado, 

comparando nós rígidos, semirrígidos e articulados. A modelagem foi realizada no 
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software Eberick (versão 2024-04 v.17.302), selecionado pela capacidade de simular 

parâmetros de estabilidade, deslocamentos e consumo de aço nas vigas e pilares. A 

estrutura foi lançada no software para análise de três tipos de ligação viga-pilar: 

rígida, semirrígida e articulada. 

 A estrutura estudada possui 10 pavimentos tipo, desde o seu térreo até a sua 

cobertura, conta com geometria retangular em planta e também ao longo de sua 

altura. A concepção empregada na arquitetura foi relativamente simples, e o objetivo 

foi formar pórticos compostos por vigas e pilares. 

 

3.2 Características da estrutura 

 

 Conforme já mencionado, a estrutura possui 10 pavimentos tipo, com cada 

pavimento contando de um pé direito de 3 metros, resultando em uma altura total da 

estrutura de 30 m. As dimensões em planta foram de 15 m na direção X e de 10 m 

na direção Y. As Figuras 3.2, 3.3, 3.4, 3.5 e 3.6 apresentam a estrutura estudada. 

 

Figura 3.2 – Planta de eixo (cm). 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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Figura 3.3 – Planta de forma do térreo. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Figura 3.4 – Planta de forma do Pavimento tipo. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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Figura 3.5 – Elevações nas direções dos eixos X e Y(cm). 

  

                       a) Direção X b) Direção Y 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Figura 3.6 – Vista 3D da estrutura 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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3.3 Materiais e durabilidade 

 

 A localização considerada para a edificação foi fictícia, na qual a cidade 

considerada foi a de Araruna/PB, admitindo uma classe de agressividade ambiental 

(CAA) II. De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2023), o Fck mínimo permitido para 

essa classe de agressividade é de 25 MPa. Porém, pelo porte da edificação, a 

critério do autor, foi adotado um Fck maior do que o mínimo normativo. A Tabela 3.1 

apresenta os valores de Fck utilizados em cada elemento: 

 

Tabela 3.1 – Fck dos elementos. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 
 De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2023), para a classe de agressividade 

adotada e fck mínimo, os cobrimentos que devem ser utilizados para as lajes são de 

2,5 cm, para as vigas e pilares são de 3 cm. Entretanto, a mesma norma permite 

uma redução de 0,5 cm nos cobrimentos quando são empregados valores de fck 

superiores aos mínimos exigidos. Logo, os cobrimentos adotados são apresentados 

na Tabela 3.2.  

 

Tabela 3.2 – Cobrimentos dos elementos. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

3.4 Dimensões dos elementos estruturais 

 

 Na literatura existem diversas formas de pré-dimensionamento dos elementos 

estruturais para estruturas de concreto armado. Alguns fornecem resultados mais 

conservadores que outros. Entretanto, como não é o foco deste trabalho, são 

apenas apresentadas as dimensões já pré-dimensionadas com o auxílio de planilhas 
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de dimensionamento da estrutura. Como já referido, existe uma gama enorme de 

métodos de pré-dimensionamento na literatura, cabendo ao engenheiro calculista 

escolher o método que achar mais adequado. A Tabela 3.3 apresenta as dimensões 

adotadas. 

 

Tabela 3.3 – Dimensões dos elementos. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

3.5 Ações atuantes na estrutura 

 

As ações adotadas neste tópico do trabalho seguem a NBR 6120 (ABNT, 2019). 

 

3.5.1 Permanentes 

 

 As ações permanentes são aquelas quase constantes ou quem possuem 

variação muito pequena ao longo da vida útil da edificação. As cargas permanentes 

consideradas nos pavimentos tipo são exibidas nas Tabelas 3.4 e 3.5. 

 

Tabela 3.4 – Permanentes nas lajes dos pavimentos tipo. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Tabela 3.5 – Permanentes nas lajes da cobertura. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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 O próprio peso da estrutura também se classifica como permanente, porém, o 

software já o considera automaticamente. As cargas permanentes nas vigas são 

provenientes do peso próprio das lajes (o software já considera) e as cargas das 

paredes de vedação. Foram consideradas cargas de paredes sobre todas as vigas 

nos pavimentos tipo, para a cobertura foi considerado cargas de paredes apenas 

nas vigas da periferia do edifício, simulando uma platibanda de 1,50 m. A Tabela 3.6 

apresenta os valores. 

 

Tabela 3.6 – Permanente nas vigas. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

3.5.2 Variáveis 

 

 As cargas variáveis ou cargas de utilização são as cargas para a qual a 

edificação foi projetada, neste caso, se trata de uma estrutura destinada ao uso 

comercial, estas cargas foram aplicadas sobre os pisos (laje). Os panos de laje L1, 

L3, L4 e L6 simulam salas comerciais, já os panos de laje L2 e L5 simulam 

corredores de circulação dentro do edifício. Logo, possuem valores diferentes. As 

cargas de uso e ocupação são apresentadas nas Tabelas 3.7 e 3.8. 

  

Tabela 3.7 – Variáveis nas lajes dos pavimentos tipo. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Tabela 3.8 – Variáveis nas lajes da cobertura. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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3.5.3 Ação devido ao vento 

 

 A ação do vento que atua sobre estrutura foi obtida de acordo com a NBR 

6123 (ABNT, 2023), conforme descrito no referencial teórico. De maneira resumida, 

os parâmetros adotados estão presentes na Tabela 3.9. 

 

Tabela 3.9 – Parâmetros do vento. 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

3.6 Processamento da estrutura 

 

As análises e o dimensionamento de todos os modelos foram realizados no 

software com as configurações em sua versão default, que apresenta uma 

configuração de redistribuição dos momentos nas ligações semirrígidas de 15%. 

 Por este motivo, quando é feita a utilização das ligações semirrígidas e o 

modelo apresenta valores de    maiores que 1,10 (limite máximo para a estrutura ser 

classificada como de nós fixos e passa a ser classificada como nós móveis), o 

software apresenta o erro D211. Este erro significa que a redistribuição de 

momentos de 15% está acima do permitido que é 10% para estruturas classificadas 

como de nós móveis segundo o item 14.6.4.3 da NBR 6118 (ABNT, 2023).  

Este erro impede o dimensionamento de algumas vigas, e o consequente 

fornecimento dos valores de consumo de aço pós-dimensionamento. Por este 

motivo, foi necessário ativar a opção de “Dispensar limites de redistribuição se 

atendida LN e abertura de fissuras” no software, conforme apresentado na Figura 

3.7. Esta foi a única alteração feita, ademais, todas as configurações do software 

permaneceram em sua versão default.  

  

 

 

 

 



 
 

 49 

Figura 3.7 – Ativação do dispensar limites. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Adaptado software Eberick (2024). 

 

Conforme já apresentado no item 2.7, o software utilizado possui os dois 

métodos de processamento da estrutura, o modelo integrado e o de grelha + pórtico. 

Apesar modelo integrado apresentar um processamento mais complexo e realista, 

ele utiliza a laje como diafragma rígido, consequentemente ajudando na estabilidade 

global, o que acaba tornando esse processamento não muito interessante para a 

análise deste trabalho que visa considerar apenas a influência da ligação entre os 

elementos viga e pilar, sem a colaboração da laje na estabilidade global. Por esse 

motivo, o método de processamento utilizado foi o de grelha + pórtico.  

As vigas foram segmentadas para se tornar possível o lançamento da 

estrutura com vinculações articuladas. Consequentemente, todos os modelos para 

análise também foram lançados com vigas segmentadas para se ter uma análise 

com maior precisão na comparação entre os modelos. 

Para tornar melhor a compreensão dos modelos e futuros resultados, os 

modelos analisados foram abreviados, logo os modelos analisados são: 
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 MBLR = Modelo Base com Ligações Rígidas; 

 MBLS = Modelo Base com Ligações Semirrígidas; 

 MBALA = Modelo Base Alterada com Ligações Articuladas; 

 MMS = Modelo Modificado Semirrígido; 

 MMA = Modelo Modificado Articulado. 

O objetivo inicial foi modelar uma estrutura e encontrar as geometrias a ponto 

de se obter uma estrutura classificada como de nós fixos (      ), estrutura na qual 

tem seus efeitos de segunda ordem igual ou inferior a 10% dos esforços de primeira 

ordem, onde a consideração dos esforços de segunda ordem pode ser desprezada, 

este é o modelo MBLR. 

Após o processamento e coleta de dados do modelo MBLR, as ligações foram 

então modificadas de rígidas para semirrígidas (redistribuição de 15% da versão 

default do software), obtendo assim o modelo MBLS, onde também foi feito a coleta 

dos dados necessários para o estudo. 

Posteriormente, foi alterado as vinculações do MBLR para ligações 

articuladas. Porém, por se tratar de uma estrutura muito deslocável, não foi possível 

processar a estrutura com as geometrias iniciais, com isso, foi preciso aumentar as 

dimensões dos pilares a fim de permitir o processamento da estrutura.  

Portanto, foi-se aumentando a geometria dos pilares com o objetivo da 

estrutura ser dimensionada com as ligações articuladas, e foram realizadas diversas 

análises para atingir esse objetivo. Inicialmente fixou-se a menor dimensão de 20 

cm, de modo a provocar o menor impacto possível na arquitetura e aumentou-se a 

maior dimensão dos pilares em 5 cm até chegar a dimensão de 20x145. Entretanto, 

com essas dimensões os pilares P2, P3, P11 e P12 apresentaram erro de 

dimensionamento entre os níveis térreo e o pavimento 3, então continuou-se a 

aumentar a maior dimensão dos pilares até chegar a dimensão de 20x155, onde 

todos os erros de dimensionamento sumiram, este modelo é o MBALA. 

A partir do modelo MBLS, os pilares tiveram sua geometria alterada, dando 

origem ao modelo MMS, a fim de obter os mesmos parâmetros de estabilidade 

global do modelo MBLR. O objetivo foi comparar o volume de concreto necessário 

para fazer com que o modelo MMS alcançasse o mesmo valor de gama z do modelo 

MBLR. A forma como a geometria dos pilares foi alterada foi semelhante à adotada 
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em etapas anteriores: a menor dimensão de 20 cm foi fixada, alterando apenas a 

maior dimensão, realizando incrementos de 5 em 5 cm. 

Por fim, para permitir que a estrutura com ligações articuladas (modelo 

MBALA) tivesse os mesmos parâmetros de estabilidade gama z, adotou-se o mesmo 

procedimento das análises passadas, fixou-se a menor dimensão de 20 cm, e foi-se 

aumentando a maior dimensão dos pilares de 5 em 5 cm. Depois de várias 

interações, chegou-se as dimensões de 20x225 para os pilares P1, P4, P5, P6, P7, 

P8, P9 e P10, já os pilares P2, P3, P11 e P12 tiveram dimensões de 20x260, este é 

o modelo MMA. 
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4 ANÁLISE DOS RESULTADOS  

 

 Os resultados que serão apresentados a seguir foram extraídos do software 

Eberick, onde foram realizados todos os processamentos e análises dos modelos 

estudados. Foram analisados para cada modelo o valor de   , o deslocamento no 

topo do edifício, o consumo de aço nas vigas e nos pilares, área de forma dos 

pilares e consumo de concreto nos pilares. 

As armaduras dos pilares e das vigas não passaram por otimização em seus 

detalhamentos. Sendo assim, os valores de consumo de aço para esses elementos 

são os fornecidos pelo software de maneira nativa sem nenhuma alteração feita pelo 

autor. 

 

Tabela 4.1 – Resumo dos resultados obtidos. 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

 Analisando os resultados sintetizados através da Tabela 4.1, observam-se 

algumas correlações entre os parâmetros avaliados com a variação da rigidez das 

ligações viga-pilar. Conforme esperado, a diminuição da rigidez das ligações 

ocasionou um aumento significativo no coeficiente gama z, também foi observado 

um aumento nos deslocamentos da estrutura, sem contar todos os outros 

parâmetros analisados que são influenciados diretamente pela rigidez da ligação e, 

que serão abordados neste capítulo. 

 

4.1 Gama z 

 

 Os valores de    nas direções X e Y dos modelos, assim como suas 

respectivas classificações, são apresentados na Tabela 4.2. 
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Tabela 4.2 – Valores de    e suas classificações. 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

 Com o auxílio das informações apresentadas na Tabela 4.2, os Gráficos 

constantes nas Figuras 4.1 e 4.2 foram gerados.  

 

Figura 4.1 – Valores de    na direção X.  

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Figura 4.2 – Valores de    na direção Y. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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Como podemos analisar, os coeficientes de    em ambas as direções tiveram 

um aumento conforme a diminuição da rigidez das ligações. Na mudança do modelo 

MBLR para o modelo MBLS é possível observar uma pequena diferença tanto na 

direção X quanto em Y, isso é justificado pelo valor de redistribuição dos momentos 

quando se utiliza as ligações semirrígidas que é apenas de 15% na configuração 

default do software, caso este valor fosse aumentado, o valor de    também 

aumentaria. O modelo onde foi possível observar uma maior discrepância dos 

resultados foi o MBALA. Por possuir ligações articuladas, o modelo acaba se 

tornando mais deslocável, e consequentemente, o valor de    aumentando 

consideravelmente.  

Conforme justificado anteriormente neste trabalho, os modelos MMS e MMA 

foram modelados com o objetivo de saber o quanto de volume de concreto é 

necessário acrescentar nos pilares em estruturas com ligações semirrígidas e 

articuladas para se alcançar os mesmos valores do parâmetro    de uma estrutura 

com ligações rígidas (modelo MBLR), justificando assim, o motivo dos modelos MMS 

e MMA possuírem os mesmos valores de    do modelo MBLR. 

 

4.2 Deslocamento horizontal no topo do edifício 

 

 Os valores obtidos de deslocamento no topo do edifício em ambas as 

direções e o deslocamento limite segundo a NBR 6118 (ABNT, 2023) são 

apresentados na Tabela 4.3.  

 

Tabela 4.3 – Deslocamentos no topo do edifício. 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Com o auxílio das informações apresentadas na Tabela 4.3, os Gráficos 

constantes nas Figuras 4.3 e 4.4 foram gerados. 
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Figura 4.3 – Deslocamento na direção X. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Figura 4.4 – Deslocamento na direção Y. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Como podemos observar pelos resultados apresentados, é possível notar que 

o modelo MBLS possui o mesmo valor de deslocamento na direção X que o modelo 

MBLR, já para a direção Y ambos os modelos possuem uma diferença insignificante 

de 0,01 cm e os dois modelos estão dentro do limite normativo de 1,76 cm. 

 Os deslocamentos no topo do edifício ganharam bastante relevância no 

modelo MBALA, onde se teve um aumento dez vezes maior que o modelo MBLR na 
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direção X e um aumento de quase sete vezes na direção Y. Este modelo foi o qual 

apresentou os maiores valores de deslocamento comparado aos outros modelos e, 

também foi o único que não atendeu o limite máximo de deslocamento estabelecido 

pela norma. 

 O modelo MMS foi o que apresentou melhor desempenho comparado aos 

demais, vale ressaltar que este modelo além de possuir as ligações semirrígidas, ele 

teve a seção transversal de seus pilares aumentada, consequentemente enrijecendo 

toda a estrutura e ocasionando um menor deslocamento devido às forças 

horizontais. 

 O modelo MMA apesar de possuir as ligações articuladas, conseguiu ter seus 

deslocamentos abaixo do máximo permitido por norma. Entretanto, este modelo é o 

que possui as maiores dimensões de pilares comparado a qualquer um dos outros 

modelos e, mesmo assim, este modelo possuiu o segundo pior desempenho 

referente aos deslocamentos horizontais. 

 

4.3 Consumo de aço nos pilares 

 

 Os valores de consumo de aço nos pilares para cada modelo são 

apresentados na Tabela 4.4. 

 

Tabela 4.4 – Consumo de aço nos pilares. 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

  

Com o auxílio dos dados apresentados pela Tabela 4.4, o Gráfico constante 

na Figura 4.5 foi criado para auxiliar a visualização dos dados.  

 

 

 



 
 

 57 

Figura 4.5 – Consumo de aço nos pilares. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

  

Conforme podemos observar os modelos MBLR e MBLS possuem valores 

muito próximos, para ser exato trata-se de uma diferença de 20,5 kg. Que em 

termos práticos torna-se uma diferença quase insignificante quando analisamos o 

porte da estrutura. Para entendermos melhor, as Tabelas 4.5 e 4.6 apresentam os 

valores dos momentos fletores solicitantes de cálculo para modelo.  

 

Tabela 4.5 – Momentos nos pilares do modelo MBLR. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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Tabela 4.6 – Momentos nos pilares do modelo MBLS. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

 A orientação dos momentos MBd e MHd tem suas orientações apresentadas 

na Figura 4.6. 

Figura 4.6 – Orientação dos momentos. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

 Os valores de momentos apresentados nas Tabelas 4.5 e 4.6 acima são os 

valores dos pilares no nível mais baixo da estrutura, ou seja, o último nível antes do 

nível fundação. Foram coletados os valores deste nível estrategicamente, visto que 

os pilares de níveis inferiores recebem o somatório de todos os carregamentos dos 

pavimentos superiores.  

 Como é possível notar nas Tabelas 4.5 e 4.6, os valores de momentos no 

topo na direção B (MBd topo) do modelo MBLR são maiores que os do modelo 



 
 

 59 

MBLS. Para a mesma direção B analisando agora o momento na base dos pilares 

(MBd base), os momentos solicitantes são maiores no modelo MBLS. O mesmo 

acontece quando comparamos os momentos solicitantes de cálculo na direção H 

(MHd topo e MHd base). Essa diferença acontece quando redistribuímos os 

esforços, fazendo com que uma direção seja mais solicitada, em contrapartida a 

outra direção acaba sendo menos solicitada. Consequentemente, o consumo de aço 

diminuirá em uma direção e aumentará na outra. 

 O modelo MMS apresentou um aumento de 441 kg em seu consumo de aço 

quando comparado ao modelo MBLR, o que é evidenciado quando comparamos os 

valores de momento fletor nos pilares de ambos os modelos. Na Tabela 4.5 que já 

foi apresentada possui os valores do modelo MBLR e a nova Tabela 4.7 apresentam 

os valores para o modelo MMS. 

 

Tabela 4.7 – Momentos nos pilares do modelo MMS. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

O modelo MMS possui uma redução média de 29% nos momentos no topo na 

direção B (MBd topo) e de 5% na base (MBd base) quando comparados aos 

momentos na mesma direção para o modelo MBLR. Entretanto, quando avaliamos a 

direção H especificamente no topo (MHd topo) o aumento médio nas solicitações de 

momento foi de 90% e na base (MHd base) o aumento médio foi de 56%. 

Os modelos dos quais possuíam as ligações articuladas que são os casos 

dos modelos MBALA e MMA, foram os que apresentaram os maiores consumos de 

aço comparados aos demais. Os valores mais elevados de aço nesses modelos em 
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si são consequências de um modelo de baixa rigidez e pouca interação entre os 

pilares por meio de pórticos rígidos, fazendo com que os pilares resistam aos 

esforços horizontais de maneira isoladamente. Por esse motivo, temos valores de 

momentos fletores solicitantes extraordinariamente maiores quando comparados ao 

modelo MBLR (Tabela 4.5). As Tabelas 4.8 e 4.9 apresentam os valores de 

momento para os modelos MBALA e MMA. 

  

Tabela 4.8 – Momentos nos pilares do modelo MBALA. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Tabela 4.9 – Momentos nos pilares do modelo MMA. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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As geometrias bem maiores dos pilares no modelo MMA fizeram com que os 

momentos no topo e na base da direção B (MBd topo e MBd base) reduzissem. 

Entretanto, isso não foi o suficiente para a direção H, onde os valores de momento 

continuaram exorbitantes comparados ao modelo MBLR.   

 

4.4 Consumo de aço nas vigas 

 

Os valores obtidos de consumo de aço nas vigas para os modelos analisados 

são apresentados na Tabela 4.10. 

 

Tabela 4.10 – Consumo de aço nas vigas. 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Com o auxílio dos dados apresentados pela Tabela 4.10, o Gráfico constante 

na Figura 4.7 foi criado para auxiliar a visualização dos dados.  

 

Figura 4.7 – Consumo de aço nas vigas. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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 Como apresentado pelo Gráfico 4.6, o modelo que possuiu um maior 

consumo de aço foi o modelo MBLR com um total de 6898,2 kg. O modelo MBLS 

ficou como segundo modelo que mais consumiu aço nas vigas, com um total de 

6675,5 kg. Já o terceiro modelo que mais consumiu aço em suas vigas foi o modelo 

MMS, com total de 6307,9 kg. Sucessivamente o modelo MBALA apresentou 4182,9 

kg de aço em todas as suas vigas. Por fim, o modelo MMA apresentou o menor 

consumo de aço dentre todos os modelos, com um total de 3700 kg. 

 É notório que, conforme a rigidez das ligações foi reduzida, o consumo de aço 

também reduziu. O modelo com ligações rígidas MBLR foi o qual apresentou um 

maior consumo, passando pelos modelos com ligações semirrígidas que são os 

MBLS e MMS, chegando até os modelos com ligações articuladas que são os 

MBALA e MMA, estes foram os modelos que apresentaram os menores valores no 

consumo de aço nas vigas. Isto se dá por, além dos vãos superados pelas vigas 

serem menores devido ao crescimento da seção transversal dos pilares nos 

modelos MMS e ainda menores nos modelos MBALA e MMA. Mas também por e, 

principal motivo sendo a redistribuição dos momentos.  

 Quando analisamos os diagramas de momento fletores nas vigas, notamos 

que os momentos negativos são maiores que o momento positivo, a Figura 4.8 

exemplifica apresentando o diagrama de momentos fletores atuante na viga V1 do 

pavimento 5 do modelo MBLR. 

 

Figura 4.8 – Momento fletor na V1 do modelo MBLR (kgf.m). 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

 Como consequência, a maior concentração de aço se localiza na parte 

superior da viga e mais próximas dos apoios devido ao grau de rigidez da ligação. 

Conforme a rigidez diminui, os momentos transferidos são menores e 

consequentemente o consumo de aço reduz.  
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Podemos notar a redução de aço para cada modelo através dos 

detalhamentos da mesma viga V1 que teve seu diagrama de momento fletor 

apresentado na Figura 4.8. A viga para o modelo MBLR apresentou um consumo de 

31,88 kg, a mesma viga no modelo MBLS teve um consumo de 28,90 kg, no modelo 

MMS o consumo foi de 26,94 kg, no modelo MBALA apresentou um consumo de 

19,30 kg e no modelo MMA teve um consumo de 15,59 kg para a mesma viga. Os 

detalhamentos da viga V1 para cada modelo são apresentados nas Figuras 4.9, 

4.10, 4.11, 4.12 e 4.13. 

 

Figura 4.9 – Detalhamento da V1 do modelo MBLR. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Eberick (2024). 

 

Figura 4.10 – Detalhamento da V1 do modelo MBLS. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Eberick (2024). 
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Figura 4.11 – Detalhamento da V1 do modelo MMS. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Eberick (2024). 

 

Figura 4.12 – Detalhamento da V1 do modelo MBALA. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Eberick (2024). 

 

Figura 4.13 – Detalhamento da V1 do modelo MMA. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Eberick (2024).  
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4.5 Consumo de concreto nos pilares 

 

 Os valores obtidos de consumo de concreto dos pilares para cada modelo são 

apresentados na Tabela 4.11. 

 

Tabela 4.11 – Consumo de concreto nos pilares. 

 

 

 

 

 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 

 

Com o auxílio dos dados apresentados pela Tabela 4.11, o Gráfico constante 

na Figura 4.14 foi criado para auxiliar a visualização dos dados. 

  

Figura 4.14 – Consumo de concreto nos pilares. 

 

Fonte: Elaborado pelo autor, 2024. 
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chegar aos mesmos parâmetros de    do modelo base com as ligações rígidas 

(MBLR). 

 O modelo base MBLR teve apresentou um consumo de 55,8 m³ de concreto. 

O modelo MBLS teve o mesmo consumo, visto que, este modelo possuiu alteração 

apenas nas ligações sem modificação na geometria dos pilares.  

Já o modelo MBALA que incialmente tinha por objetivo alterar apenas as 

ligações para articuladas a partir do modelo base sem modificar a geometria dos 

pilares e assim obter os resultados desejados, apresentou erro por se tratar de uma 

estrutura muito deslocável devido à baixa rigidez. Para o modelo MBALA começar a 

ser processado no software (mesmo assim ainda sendo com baixa rigidez e com 

deslocamentos inaceitáveis) teve a geometria dos pilares aumentada, com isto, este 

modelo apresentou um consumo de concreto de 115,3 m³, isso representa um 

acréscimo de 106% quando comparado ao modelo base.  

O modelo MMS apresentou um consumo de concreto de 70,7 m³, isso 

representa um acréscimo de quase 27% no volume de concreto necessário para 

fazer este modelo alcançar os mesmos parâmetros de    do modelo base (MBLR). 

 Como já esperado, o modelo MMA foi o qual apresentou o maior consumo no 

volume de concreto para se alcançar os mesmos parâmetros de    do modelo 

MBLR. O modelo apresentou um consumo de 176,1 m³ de concreto nos pilares, o 

que representa um acréscimo de quase 216% quando comparado ao consumo de 

concreto nos pilares do modelo MBLR. 
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5 CONCLUSÃO 

 

O presente estudo investigou a influência das ligações viga-pilar na 

estabilidade global de edifícios em concreto armado, com base no coeficiente γz e 

outros parâmetros associados ao tipo de ligação. Utilizando o software Eberick para 

simular uma estrutura base e quatro modelos variantes, observou-se que a rigidez 

das ligações tem um impacto direto e significativo na estabilidade estrutural. O 

modelo com ligações rígidas mostrou-se o mais estável, classificado como uma 

estrutura de nós fixos, com os melhores resultados de   . 

Com a diminuição da rigidez para ligações semirrígidas, a estrutura passou a 

ser classificada como de nós móveis, exigindo a consideração de efeitos de segunda 

ordem para manter sua estabilidade. No caso das ligações articuladas, a estrutura 

apresentou deslocamentos excessivos, demandando o aumento da seção 

transversal dos pilares em 3,5 vezes para alcançar os mesmos parâmetros de 

estabilidade do modelo rígido, evidenciando a importância da rigidez para a 

segurança e a economia estrutural. 

 Os deslocamentos no topo do edifício também são afetados diante das 

ligações viga-pilar. À medida que a rigidez das ligações foi reduzida, os 

deslocamentos aumentaram significativamente, especialmente quando se 

comparam os extremos dos modelos, o rígidos e o articulado. No modelo articulado 

foi apresentados valores de deslocamentos 10 vezes maior na direção X e quase 7 

vezes maior na direção Y quando comparado ao modelo com ligações rígidas, 

fazendo com que este modelo não atendesse aos limites de deslocamentos 

normativos. 

O consumo de concreto nos pilares aumentou nos modelos que buscaram 

atingir o mesmo coeficiente    do modelo com ligações rígidas. O modelo com 

ligações semirrígidas registrou um aumento de quase 27% em comparação com o 

modelo rígido, enquanto o modelo com ligações articuladas apresentou um 

acréscimo de aproximadamente 216% no consumo de concreto em relação ao 

modelo base. Esses resultados evidenciam a importância da rigidez nas ligações no 

consumo de materiais, além das implicações arquitetônicas causadas pelo uso de 

pilares com seções transversais maiores. 

A redistribuição dos momentos causada pela mudança na rigidez das ligações 

interferiu diretamente no consumo de aço no pilares, apresentando maiores 
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consumos de aço nos modelos com ligações menos rígidas. Isso acontece porque 

uma rigidez menor na ligação ocasiona uma menor rigidez no pórtico como um todo, 

por sua vez apresentando uma menor interação entre pilares por meio de pórticos 

rígidos. 

 As vigas também são influenciadas diretamente com a redistribuição dos 

esforços, onde os resultados apresentaram variações no consumo de aço total das 

vigas de cada modelo, como também a mudança nas posições das armaduras, visto 

que, os momentos fletores positivos aumentam enquanto os negativos diminuem. 

 Portanto, conclui-se que a redução da rigidez nas ligações viga-pilar promove 

uma redistribuição dos esforços na estrutura, impactando significativamente os 

parâmetros de estabilidade global, os momentos sofridos nos pilares e nas vigas, 

além da quantidade de aço utilizada. Ficando evidente assim, a importância da sua 

consideração na análise da estrutura.  

 

5.1 Sugestões para trabalhos futuros 

 

 A seguir, estão algumas sugestões relacionadas ao tema estudado para 

realização de pesquisas futuras. 

 

 Investigar o efeito      (P-delta) para avaliar a estabilidade global em 

diferentes graus de rigidez, utilizando os mesmos parâmetros de base; 

 Estudar o impacto de variações na semi-rigidez das ligações viga-pilar; 

 Analisar a estabilidade global alterando a rigidez das ligações viga-pilar 

considerando a interação solo-estrutura. 
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