
 

 

UNIVERSIDADE FEDERAL DE GOIÁS – REGIONAL CATALÃO 

 UNIDADE ACADÊMICA ESPECIAL DE MATEMÁTICA E TECNOLOGIA  

PROGRAMA DE PÓS-GRADUAÇÃO EM MODELAGEM E OTIMIZAÇÃO 

 

 

 

 

 

Donizetti Aparecido de Souza Júnior 

 

 

 

 

 

ANÁLISE DA CONFIABILIDADE ESTRUTURAL DE UM PÓRTICO PLANO METÁ-

LICO SUJEITO A INTERAÇÃO SOLO-ESTRUTURA 
 

 

 

 

 

 

 

 

DISSERTAÇÃO DE MESTRADO 

 

 

 

 

 

 

 

CATALÃO – GO 

2022  







 

 

Donizetti Aparecido de Souza Júnior 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ANÁLISE DA CONFIABILIDADE ESTRUTURAL DE UM PÓRTICO PLANO METÁ-

LICO SUJEITO A INTERAÇÃO SOLO-ESTRUTURA 
 

 

 

 

 

Dissertação apresentada ao Programa de Pós- 

Graduação em Modelagem e Otimização, da Uni-

dade Acadêmica de Matemática e Tecnologia da 

Universidade Federal de Goiás (UFG) – Regional 

Catalão, como requisito para obtenção do título de 

Mestre em Modelagem e Otimização.  

 

 

 

 

 

 

Orientador: 

Prof. Dr. Romes Antonio Borges 

 

 

Coorientador: 

Prof. Dr. Wanderlei Malaquias Pereira Junior 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CATALÃO – GO 

2022  



Ficha de identificação da obra elaborada pelo autor, através do
Programa de Geração Automática do Sistema de Bibliotecas da UFCAT.

CDU 624.01

Souza Júnior, Donizetti Aparecido de
      Análise da Confiabilidade Estrutural de um Pórtico Plano Metálico
Sujeito a Interação Solo-Estrutura  / Donizetti Aparecido de Souza
Júnior. - 2022.
      152, CLII f.: il.

      Orientador: Prof. Dr. Romes Antônio  Borges; co-orientador Prof.
Dr. Wanderlei Malaquias  Pereira Junior.
      Dissertação (Mestrado) - Universidade Federal de Catalão, Instituto
de Matemática e Tecnologia, Catalão, Programa de Pós-Graduação
em Modelagem e Otimização, Catalão, 2022.
     Bibliografia. Apêndice.
      Inclui siglas, abreviaturas, símbolos, gráfico, tabelas, lista de
figuras, lista de tabelas.

      1. Confiabilidade Estrutural. 2. Interação Solo-Estrutura. 3.
Estruturas Metálicas. 4. Fundações. 5. Simulação de Monte Carlo. I.
Borges, Romes Antônio , orient. II. Título.



8/4/22, 1:43 PMSEI/UFG - 2901755 - Ata de Defesa de Dissertação

Page 1 of 2https://sei.ufg.br/sei/controlador_externo.php?acao=documento_conf…9c1cf83df062ccf40cb33e0b0&visualizacao=1&id_orgao_acesso_externo=0

UNIVERSIDADE FEDERAL DE GOIÁS

UNIDADE ACADÊMICA ESPECIAL DE MATEMÁTICA E TECNOLOGIA

ATA DE DEFESA DE DISSERTAÇÃO

Ata nº 15 da sessão de Defesa de Dissertação de Donizetti Aparecido de Souza Júnior, que confere o título
de Mestre(a) em Modelagem e Otimização, na área de concentração em Modelagem e Otimização.

 

Aos treze dias do mês de maio de 2022, a partir das 07h00min, na sala web-conferência, realizou-se a sessão
pública de Defesa de Dissertação, intitulada "ANÁLISE DA CONFIABILIDADE ESTRUTURAL DE UM
PÓRTICO PLANO METÁLICO SUJEITO A INTERAÇÃO SOLO-ESTRUTURA" nas dependências da
Universidade Federal de Catalão, onde os programas de pós-graduação Stricto Sensu em
funcionamento encontram-se provisoriamente vinculados à Universidade Federal de Goiás, em virtude de
procedimentos técnicos relacionados à CAPES, já sendo realizada a transferência da Biblioteca Digital de
Dissertações e Teses (BDTD). Assim, justifica-se os nomes das instituições neste documento, uma no
cabeçalho (UFG), outra no corpo do texto (UFCAT). Os trabalhos foram instalados
pelo(a) Orientador, Professor Doutor Romes Antonio Borges (PPGMO/IMTec/UFCAT), com
a participação dos demais membros da Banca Examinadora: Professor Doutor Wanderlei Malaquias
Pereira Junior (FENG / UFCAT) - Coorientador, Doutor Juliano Geraldo Ribeiro Neto (Remy
Consulting Engineers / Toronto - Canadá), membro titular externo; Professor Doutor Fran Sergio
Lobato (PPGMO/IMTec/UFCAT), membro titular interno. A Banca Examinadora reuniu-se em sessão
secreta a fim de concluir o julgamento da Dissertação, tendo sida o candidato ( X ) Aprovado (   )
Reprovado pelos seus membros. Proclamados os resultados pelo Professor Doutor Romes Antonio Borges,
Presidente da Banca Examinadora, foram encerrados os trabalhos e, para constar, lavrou-se a presente ata que
é assinada pelos Membros da Banca Examinadora, aos treze dias do mês de maio de dois mil e vinte e dois.

 

Obs: "Banca Examinadora de Qualificação/Defesa Pública de Dissertação/Tese realizada em conformidade
com a Portaria da CAPES n. 36, de 19 de março de 2020, de acordo com seu segundo artigo:

Art. 2o A suspensão de que trata esta Portaria não afasta a possibilidade de defesas de tese utilizando
tecnologias de comunicação à distância, quando admissíveis pelo programa de pós-graduação stricto sensu,
nos termos da regulamentação do Ministério da Educação."

TÍTULO SUGERIDO PELA BANCA

 





 

 

AGRADECIMENTOS 

 

Ao professor orientador Dr. Romes Antonio Borges, pela confiança no meu potencial e 

aceitar desenvolver este trabalho. Agradeço pela essencial contribuição no desenvolvimento, 

pelas excelentes instruções, auxílios prestados e pelo total apoio. 

Ao professor coorientador e amigo Dr.Wanderlei Malaquias Pereira Junior, por todos 

os ensinamentos transmitidos ao longo do desenvolvimento e condução deste trabalho. Obri-

gado por toda a confiança depositada em mim, por saber agir de forma esplêndida e compres-

sível, por imantar segurança, tranquilidade e sobretudo conhecimento.  

Aos meus queridos pais, sou grato por me concederem todo amor e carinho. Mãe, agra-

deço por me agraciar com esperança e força para lutar. Pai, meu herói, meus mais árduos agra-

decimentos por sempre consolidar e apoiar as minhas decisões. A você meu irmão e grande 

amigo, obrigado por sempre estar presente e tornar minha vida melhor, obrigado. 

A minha querida avó, por toda a fibra moral e amor incondicional. A meu avô, em me-

mória, por todo apoio e a infinidade de conhecimentos propostos. Aos familiares que me apoi-

aram, com as mais sólidas palavras e incentivos, meu perpétuo agradecimento. 

Aos meus queridos amigos, que mesmo próximos e distantes, sempre estiveram presen-

tes ao meu lado, agradeço o companheirismo, bom humor e amizade. Agradeço em especial, 

ao meu querido amigo Roberto Viegas, não só pelo papel fundamental no desenvolvimento 

deste trabalho, mas por todo conhecimento, ajuda técnica, amizade e companheirismo.  

Ao Programa de Pós-Graduação em Modelagem e Otimização (PPGMO) da Universi-

dade Federal de Goiás – Regional Catalão, pela oportunidade de estudo. 

 

 

 

  



 

 

RESUMO 
 

SOUZA JÚNIOR, D. A. Análise da Confiabilidade Estrutural de um Pórtico Plano Metálico 
Sujeito a Interação Solo-Estrutura. 2022. 152, f. Dissertação (Mestrado em Modelagem e Oti-

mização) – Unidade Acadêmica Especial de Matemática e Tecnologia, Universidade Federal 

de Goiás – Regional Catalão, Catalão – GO. 
 

Diante do avanço tecnológico ocorrido nas últimas décadas, diversas novas técnicas e inovações 

surgiram, dentre estas, destacam-se ferramentas e mecanismos de cálculo de confiabilidade es-

trutural. Avaliar índices de segurança de estruturas é essencial para que se minimizem proble-

mas e patologias no futuro. Neste contexto, o presente trabalho tem por objetivo utilizar de 

métodos de confiabilidade para analisar a interação entre estrutura, fundação e solo, com o 

visando mensurar a resposta dos elementos da edificação diante dos carregamentos propostos. 

Para isso, é realizada a modelagem de um pórtico plano utilizando o método de análise matri-

cial. Os elementos de fundação são do tipo sapata e a modelagem do solo é feita utilizando a 

hipótese de Winkler. Busca-se avaliar a confiabilidade estrutural dos elementos de viga contidas 

neste pórtico projetado em estrutura metálica sujeito a condições de com e sem interação solo-

estrutura. As funções de desempenho estudadas são os estados limites últimos de momento 

fletor e o esforço cortante, e as equações de estado limite de serviço para deflexão. Por fim, 

emprega-se a simulação de Monte Carlo para calcular a segurança diante das incertezas do 

projeto, os índices de confiabilidade e a probabilidade de falha. 

 

Palavras-chaves: Confiabilidade Estrutural, Interação Solo-Estrutura, Estruturas Metálicas, 

Fundações, Simulação de Monte Carlo. 

 

 

 

 

  



 

 

ABSTRACT 
 

SOUZA JÚNIOR, D. A. Structural Reliability Analysis of a Metallic Plane Frame Subject to 
Soil-Structure Interaction. 2022. 152 p. Master of Science (M.Sc.) Degree in Modelling and 

Optimization – Mathematics and Technology Institute, Federal University of Goias – Catalão 

– GO - Brazil. 

 

Due to the technological advances that have taken place in recent decades, several novel tech-

niques and innovations have emerged. Among these tools and mechanisms, structural reliability 

calculation stands out. Evaluation of structures' safety indices is essential for minimizing prob-

lems and pathologies in the future. In this context, the present work aims to use reliability meth-

ods to analyze the interaction between structure, foundation, and soil. This will enable meas-

urement of the response of the building elements to the proposed loads. For this, a flat frame is 

modeled using the matrix analysis method. The foundation elements are of the footing type and 

the soil modeling is done using the Winkler hypothesis. The aim is to evaluate the structural 

reliability of the beam elements contained in this frame designed in a metallic structure subject 

to conditions with and without soil-structure interaction. The performance functions studied are 

the ultimate limit states of bending moment and shear, and the service limit state equations for 

deflection. Finally, Monte Carlo simulation is used to calculate safety in the face of project 

uncertainties, reliability indices, and failure probability. 

 

Keywords: Structural Reliability, Soil-structure interaction, Steel structures, Foundations, 

Monte Carlo Simulation. 
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Capítulo 1 

1 INTRODUÇÃO 

 

1.1 Considerações Iniciais 

 

O avanço tecnológico ocorrido ao longo dos últimos anos proporcionou o desenvolvi-

mento de novas técnicas e inovações para a sociedade. No que tange a problemas de engenharia, 

estruturas que antes eram concebidas de maneira empírica e rudimentar, são agora projetadas 

com auxílio de métodos numéricos e utilizando sistemas computacionais.  

No entanto, mesmo com uma quantidade razoável de recursos computadorizados, certos 

fatores ainda são difíceis de serem previstos e calculados e, normalmente, são ignorados, le-

vando a patologias e problemas no comportamento estrutural.  

Estruturas mecânicas devem oferecer boas condições de uso no que tange a sua segu-

rança. Assim, é essencial que se definam critérios que garantam condições adequadas de utili-

zação e conforto. Dessa forma, é indispensável o uso de normas de projeto que minimizem os 

riscos de incertezas em sua utilização. 

Grandes esforços da comunidade científica vêm sendo empregados visando a melhoria 

da segurança de estruturas mecânicas. Por isso, é crescente a quantidade de estudos acerca da 

confiabilidade estrutural. A análise de confiabilidade trata de um estudo probabilístico do sis-

tema, considerando as fontes potenciais de incertezas do projeto e, com isso, mensurar a pro-

babilidade de falha da estrutura considerada.  

Conforme Castanheira (2004), são diversas as incertezas envolvidas em um projeto es-

trutural e que influenciam nas medidas de confiabilidade. Sendo assim, em um modelo podem 

ser consideradas diversas fontes de incertezas, quais sejam: avaliação dos estados limites, erros 

advindos de manipulação do usuário, propriedades físicas e geométricas da estrutura, relevância 

da influência do solo dentre outras (Santos et al., 2014). 

Em se tratando de sistemas mecânicos, na maioria das vezes, são projetados sem levar 

em consideração certos aspectos importantes acerca de critérios de confiabilidade estrutural e 

no que refere a avaliações que englobam a interação do solo com a estrutura, abrindo mão de 

análises aprofundadas que poderiam evitar vários problemas futuros na estrutura. Iwamoto 

(2000) retrata que a confiabilidade estrutural permite estimar melhor os efeitos causados pela 

redistribuição de esforços nos elementos estruturais e possibilita a obtenção de projetos mais 

confiáveis e eficientes.  
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É possível encontrar na literatura diversos trabalhos evidenciando a análise de confiabi-

lidade nas mais variadas estruturas. Mapa (2016), apresenta um estudo de confiabilidade em 

pórticos metálicos planos, via análise estrutural, com auxílio do método dos elementos finitos, 

onde considerou-se efeitos da não linearidade geométrica e da flexibilidade das ligações. A 

técnica foi aplicada a diversos tipos de pórticos, onde o autor busca mostrar a importância do 

uso dos elementos de ligação nesse tipo de estrutura. Uma outra análise interessante é apresen-

tada por Coelho (2011), em que é empregada a análise de confiabilidade em vigas de concreto 

armado em estado limite de serviço. Foram realizadas simulações utilizando o método de Monte 

Carlo estudando as variações das flechas levando conta várias características, dentre elas, o tipo 

de material e taxas de aço na estrutura.  

Albuquerque Júnior (2012) estudou uma metodologia para cálculo da probabilidade de 

falha em pórticos planos, atendendo os níveis de segurança pré-determinados, mensurando até 

que ponto uma estrutura pode atender aos objetivos para os quais foi projetada. Como conclu-

sões, o autor mostra que os resultados obtidos são satisfatórios e define que o módulo de elas-

ticidade e diâmetro dos elementos são mais relevantes na referida modelagem.  

Quando se refere a maneira como solo conecta-se a estrutura, o termo utilizado na bi-

bliografia é interação solo-estrutura (ISE), que se trata de uma modelagem mais completa do 

comportamento de uma edificação que ajuda a minimizar problemas futuros como recalques e 

falhas estruturais. Segundo Guimarães (2018), um dos principais efeitos provocados pela ISE 

é a redistribuição de esforços na estrutura, o que pode causar incremento dos efeitos desloca-

mentos laterais e de esforços de compressão nos elementos.  

Ainda segundo este autor os efeitos de ISE em estruturas metálicas são de fácil enten-

dimento pois, elas são mais sensíveis ao aumento de intensidade do esforço de compressão 

devido a um peso próprio menor e, além disso, apresentam seções mais esbeltas, não exigindo 

que as fundações sejam muito robustas.  

Ribeiro (2019) propôs um estudo dos esforços e dos deslocamentos causados em edifí-

cios considerando a interação solo-fundação-estrutura por meio de métodos de confiabilidade 

estrutural. Os resultados obtidos pelos modelos de cálculo são comparados com métodos con-

vencionais de avaliação de recalque. Nesse sentido, avaliou-se os valores de referência para os 

índices de confiabilidade apresentados pelo comitê internacional de confiabilidade estrutural 

Joint Committee on Structural Safety - JCSS e pela Normativa Brasileira NBR 6122 (ABNT, 

2010). 

Borges (2021) realizou uma modelagem estocástica e caracterização da influência de 

tensões térmicas em frequências naturais de placas retangulares finas. O trabalho foi baseado 
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nas hipóteses da teoria clássica de placas de Kirchhoff combinado com a expansão de 

Karhunen-Loève e as frequências naturais aleatórias são estimadas por amostragem de Monte 

Carlo. Os resultados abrangem as tensões térmicas e as primeiras seis frequências naturais da 

placa. 

Antoniazzi (2011) analisou estruturas em concreto armado e fundações isoladas do tipo 

sapata. Nesse sentido, modelos numéricos foram desenvolvidos para identificar as alterações e 

esforços no deslocamento do solo. O objetivo foi mostrar os resultados e procedimentos neces-

sários ao projetar a interação solo estrutura (ISE). Guimarães (2018) fez um estudo comparativo 

entre edifícios em estrutura de aço com fundações rasas tipo sapatas e fundações profundas tipo 

estacas avaliando os efeitos provocados pela ISE. As estruturas foram avaliadas considerando 

inicialmente os apoios indeslocáveis e, em um segundo momento, avaliou-se a deformação do 

solo. Nos resultados o autor afirma que os esforços de compressão e recalque causados pelos 

momentos fletores sofreram poucas variações, porém, os deslocamentos laterais tiveram gran-

des alterações. 

O presente trabalho possui como foco principal o estudo de confiabilidade estrutural 

aplicadas aos sistemas mecânicos sujeitos ao comportamento entre solo e estrutura. Assim, será 

avaliada a confiabilidade estrutural dos elementos de viga presentes em um pórtico proposto 

sob a configuração de ISE, sendo os resultados discutidos considerando também o modelo onde 

não se considera tal configuração. Em auxílio, para aplicação do método, são necessárias diver-

sas técnicas e modelagens que visam descrever o comportamento da estrutura. Emprega-se o 

método de cálculo de confiabilidade estrutural baseada na técnica de Monte Carlo a fim de 

verificar a probabilidade de falha, índice de confiabilidade e o comportamento das funções de 

desempenho formuladas para o Estado Limite Último (ELU) e Estado Limite de Serviço (ELS) 

dos elementos de viga.  

Os perfis metálicos estudados inicialmente são avaliados pelo método dos estados limi-

tes para compreender o comportamento das vigas presentes no pórtico diante dos métodos tra-

dicionais, validando o seu uso para métodos que englobam confiabilidade estrutural. Logo, 

como segundo estudo, a estrutura tipo pórtico plano é submetida a carregamentos e a uma con-

dição que não houvesse interação solo-estrutura para avaliar o seu comportamento e ter a res-

posta de confiabilidade e seus parâmetros. A estrutura é submetida a uma terceira análise com 

influência das teorias de confiabilidade, simulações numéricas, incertezas inerentes nas variá-

veis e uso de modelos que representem o solo acoplado com a estrutura e as suas fundações. 

Esta dissertação está organizada como segue:  
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No capítulo 2 tem-se a abordagem do dimensionamento de elementos estruturais, dis-

cutindo as metodologias utilizadas bem como os procedimentos de cálculo para avaliar a segu-

rança da estrutura. Além disso, ainda são discutidos aspectos inerentes à análise do sistema 

considerando interação solo-estrutura e o dimensionamento de estruturas metálicas conforme a 

normativa brasileira (ABNT, 2008). 

 No capítulo 3 é apresentada a discussão sobre métodos de quantificação de incertezas e 

análise de confiabilidade aplicados a sistemas estruturais e Monte Carlo. Ainda, é mostrada a 

descrição do modelo a mecânico, bem como a construção do problema de confiabilidade a ser 

empregado no trabalho.  

 No capítulo 4 são apresentados os resultados das simulações de Monte Carlo, cálculos 

da probabilidade de falha, índice beta, análises gráficas dos problemas e as discussões dos re-

sultados. 

 No capítulo 5 tem-se as considerações finais do estudo de confiabilidade estrutural. 
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Capítulo 2 

2 DIMENSIONAMENTO DE ELEMENTOS ESTRUTURAIS 

 

Neste capítulo, serão abordadas as metodologias de dimensionamento de elementos es-

truturais. Também serão apresentados aspectos fundamentais relacionados à modelagem dos 

elementos de fundação e interação-solo estrutura, bem como serão discutidas noções básicas 

relacionadas à análise matricial e caracterização de ações atuantes. Ainda nesse capítulo são 

apresentados o método de Estado Limite a ser utilizado, bem como os procedimentos de cálculo 

e dimensionamento estrutural. 

 

2.1 Métodos de Dimensionamento 

 

Em projetos de engenharia é fundamental manter a integridade estrutural das constru-

ções. Conforme ressaltado por Beck (2019), uma estrutura deve ser capaz de atingir todas as 

condições determinadas no projeto ao longo de toda sua vida útil. Ainda deve-se considerar sua 

viabilidade econômica, bem como os níveis de segurança oferecidos visando minimizar os ris-

cos para os usuários. Portanto, para garantir a segurança e economia de estruturas, são propostos 

vários métodos e normas que se aplicam a projetos estruturais. Em geral, os métodos de análise 

de segurança estrutural são divididos em métodos determinísticos, métodos probabilísticos e 

métodos semi-probabilísticos. 

 

2.1.1 Método Determinístico  

 

A primeira tentativa para quantificar a segurança em estruturas é reconhecida como mé-

todo das tensões admissíveis. Trata-se de um método determinístico onde a tensão suportada 

por um elemento é calculada de forma que a resistência do material seja restringida à sua capa-

cidade limite. A estrutura, portanto, é projetada sobre as máximas ações possíveis ao longo de 

sua vida útil, sendo que as tensões resultantes são calculadas considerando o comportamento 

linear e elástico, obedecendo os princípios da lei de Hooke.  

Desta maneira a tensão suportada ou tensão admissível é considerada diretamente pro-

porcional ao esforço, até o valor da tensão máxima suportada para aquela estrutura. A equação 

(2.1) define a forma básica para o método das tensões admissíveis: 
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Z) ≤	
Z; 	
W
	 (2.1) 

 

Em que: 

 

Z) é a tensão admissível de projeto; 

Z; é a tensão admissível da estrutura; 

W é o coeficiente de segurança do problema. 

 

Segundo Sáles et al. (2004) o método de cálculo das tensões admissíveis é bem atrativo, 

fácil de usar e garante bons resultados em condições extremas de carregamento quando a estru-

tura responde a um comportamento elástico e linear. No entanto, ele não apresenta informações 

suficientes sobre aspectos como: a capacidade útil real da estrutura, as condições de colapso e 

a sua precisão adequada. Tornando se assim, uma técnica limitada devido à complexidade es-

trutural dos problemas, fazendo-se necessário a utilização de técnicas mais modernas como, por 

exemplo, as que se baseiam em coeficientes semi-probabilísticos e consideram o maior número 

possível de variáveis que influenciam diretamente no comportamento de uma estrutura. 

Conforme Henriques (1998), por conta das falhas relacionadas ao método das tensões 

admissíveis, em meados do século XX, pesquisadores da área definiram novas técnicas, que 

possibilitaram determinar as causas responsáveis pelos efeitos adversos e quantificar a frequên-

cia de ocorrência desses eventos. Com isso, os modelos probabilísticos embasados na teoria de 

confiabilidade, tornaram-se mais adequados para a aplicação em problemas de engenharia. San-

tiago et al. (2019), destaca que um único fator de projeto no método das tensões admissíveis 

veio a ser substituído por fatores de segurança parciais que reduzem as resistências e aumentam 

as cargas, visando melhorar as margens de segurança.  

 

2.1.2 Método Semi-probabilístico  

 

Com a evolução tecnológica, estruturas passaram a ser dimensionadas de maneira semi-

probabilística, utilizando, por exemplo, o Método dos Estados Limites, onde trabalha-se com 

coeficientes que visam melhorar a segurança e possibilitam um dimensionamento mais racional 

e econômico da estrutura. Camacho (2005) ressalta que esses sistemas estruturais são avaliados 

como métodos estatísticos distintos, definidos como equações de estados limites. Ainda, se-

gundo o mesmo autor, pode-se utilizar diferentes modelos de combinação para determinar a 
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segurança de elementos estruturais e definir regras e critérios para o funcionamento de estrutu-

ras.  

Nesta avaliação a segurança de uma estrutura é determinada pela capacidade que a 

mesma tem de suportar diversas ações solicitadas e combinadas durante sua vida útil. O não 

atendimento de uma das combinações de serviço ou de segurança, representa um estado inde-

sejável da estrutura, sendo que alguns estados podem representar a falha e/ou colapso, enquanto 

outros estados inviabilizam o uso da estrutura. Conforme Camacho (2005) as condições ade-

quadas de segurança, funcionalidade e durabilidade, são definidas em duas etapas de dimensi-

onamento relacionadas: Estados Limites Últimos e Estados Limites de Serviço.  

 

2.1.2.1 Estado Limite Último 

 

O Estado de Limite Último (ELU) ocorre quando há esgotamento da capacidade de re-

sistência da estrutura, gerando colapso ou resultando na sua interrupção parcial e impossibili-

tando o seu uso seguro. A Norma Brasileira 8681 (ABNT, 2004), define os exemplos: 

 

● Perda do equilíbrio da estrutura, admitida como corpo rígido; 

● Ruptura ou deformação plástica excessiva dos materiais;  

● Transformação da estrutura no todo ou em parte, em sistema hipostático; 

● Instabilidade por deformação; 

● Colapso progressivo; 

● Instabilidade dinâmica. 

 

2.1.2.2 Estado Limite de Serviço 

 

O Estado Limite de Serviço (ELS) relaciona-se aos limites de utilização de uma estru-

tura onde há comprometimento da durabilidade, aparência, conforto do usuário e à boa utiliza-

ção funcional. Como exemplos, a NBR 8681 (ABNT, 2004) cita: 

 

● Danos ligeiros ou localizados, que comprometam o aspecto estético da construção ou a 

durabilidade da estrutura; 

● Deformações excessivas que afetem a utilização normal ou aspecto estético; 

● Vibrações de amplitude excessiva que causem desconforto e impeçam a utilização de 

dispositivos e equipamentos.   
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2.2 Análise de Sistemas Estruturais Considerando Interação Solo-Estrutura 

 

Como parte da análise do sistema de interação solo, fundação e estrutura, é necessário 

compreender a modelagem do sistema estrutural como um todo. Esse sistema é composto por 

componentes que sustentam todos os carregamentos solicitantes divididos em dois grupos. O 

primeiro deles relaciona-se aos elementos dispostos sobre o solo (superestrutura), podendo ser 

citados pilares, vigas e lajes. O segundo grupo, é formado pelos componentes que estão sob o 

solo (infraestrutura), quais sejam, os elementos de fundação como estacas, blocos e sapatas.    

Na etapa de dimensionamento do projeto da superestrutura, o solo é considerado como um 

elemento indeformável, caracterizando um apoio do terceiro gênero ideal (“engaste perfeito”) 

pois permanece com as mesmas características após o carregamento da estrutura. 

A escolha e dimensionamento dos elementos da superestrutura é feito conforme as so-

licitações de projeto (peso próprio dos elementos, ações variáveis etc.), o tipo de materiais dis-

poníveis na região e os modelos construtivos pré-definidos. As fundações são escolhidas e di-

mensionadas de acordo com os carregamentos distribuídos no solo devido a superestrutura e os 

ensaios de caracterização do solo, porém, na prática, não é usual considerar a influência dos 

elementos superiores no solo.  

Frias et al. (2020) destaca que, de maneira geral, todas estruturas em contato com solo, 

estão sujeitas ao fenômeno de recalque devido às forças atuantes na base da estrutura. De modo 

que esta interação causa deformações no solo, patologias na estrutura ao decorrer do tempo e 

contribui para a redistribuição dos arranjos de força na estrutura, o que eventualmente não é 

calculado durante a etapa de projeto. 

Logo, aplicar métodos que englobam todas essas variáveis conhecidas e relacionadas à 

análise da Interação Solo-Estrutura (ISE), levam a uma avaliação e a uma modelagem mais 

realista do cálculo da estrutura, proporcionando que o projeto estrutural atenda em sua plenitude 

os requisitos esperados na sua elaboração. Conforme retrata Guimarães (2018), um dos princi-

pais efeitos provocados pela ISE é a redistribuição de esforços na estrutura, principalmente nos 

elementos de pilares em que se tem a possibilidade de incremento dos efeitos globais de se-

gunda ordem como, os deslocamentos laterais e os esforços normais.  

Segundo Antoniazzi (2011) a avaliação conjunta desses sistemas estruturais é um pro-

cedimento complexo, uma vez que há diversas dificuldades na modelagem. Na estrutura, há 

situações adversas presentes na sequência construtiva como, por exemplo, as propriedades dos 
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materiais e os tipos de carregamentos externos e internos. Para os elementos de fundação, há 

transferências de cargas ao solo e aspectos de execução incertos.  

Para que seja realizada a análise do solo com os elementos de superestrutura, a defor-

mabilidade causada pela edificação pode ser representada através de molas elásticas conectadas 

aos componentes estruturais, considerando, portanto, as propriedades mecânicas do maciço e 

os recalques atuantes. Além do mais, Reis (2006), destaca que essa interface do solo é caracte-

rizada como um meio contínuo e que, dificilmente ocorrerão deslocamentos diferentes entre os 

mesmos elementos de fundação. Portanto, o dimensionamento de estruturas considerando a in-

fluência de maciços de solo, demonstra ser de suma importância para evitar problemas futuros 

que possam gerar danos aos usuários, a elementos estruturais, podendo causar colapso total.    

 

2.2.1 Interação Solo-Estrutura 

 

Para estudar a influência na interface das reações de apoio de uma estrutura antes de 

serem absorvidas pelo solo, deve-se avaliar o comportamento dos elementos estruturais de fun-

dação com os elementos geotécnicos do solo, gerando assim a resposta de toda a estrutura.

 Baseando-se nesta hipótese, adota-se metodologias de interação solo-estrutura ou solo-

fundação. Sua representação segue teorias e modelos matemáticos a fim de modelar o compor-

tamento de solos em projetos estruturais. As concepções são baseadas na avaliação dos esforços 

internos e deslocamentos que influenciam diretamente no cálculo dos elementos de fundação 

e, por consequência, nos recalques sofridos pela estrutura.  

 

2.2.2 Hipótese de Winkler: Cálculo dos Coeficientes de Mola para o Solo 

 

Um modelo de representação de solos por meio de um sistema de molas foi proposto 

por Winkler (1867). Este modelo define que o solo é visto como um sistema de molas lineares 

independentes entre si.  

As pressões aplicadas no solo, são proporcionais ao recalque mobilizado e não há in-

fluência entre o ponto de aplicação da pressão com a vizinhança. Santos (2008), define que esta 

proporcionalidade é dada por um coeficiente, chamado de coeficiente de reação vertical ou 

módulo de reação ou ainda coeficiente de mola, que representa o comportamento elástico do 

solo como representado em Figura 2-1. Conforme Campos (2015), o modelo de Winkler satis-

faz as condições práticas e tem resultados satisfatórios em termos de recalques e esforços soli-

citantes na análise de interações entre solo e estrutura.  
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Figura 2-1 - Deformabilidade do solo através do modelo de Winkler 

 

Fonte: Autor.  

 

No modelo descrito pela Fig. 2.1, os esforços solicitantes são proporcionais aos deslo-

camentos, permitindo calcular valores de coeficientes de reação para diferentes tipos de solos 

e sistemas de fundação. A rigidez elástica, isto é, o coeficiente de reação que simula o solo, é 

definido por uma constante 39 que representa o coeficiente de rigidez que um determinado solo 

possui para resistir ao deslocamento vertical : causado por uma força < como visto na eq. (2.2). 

 

39 =
<
:
	 (2.2) 

 

Logo, a conexão referente ao solo, os componentes de fundação e os elementos estrutu-

rais, que representam o modelo de interação solo-estrutura, tem a sua representação gráfica 

conforme a Figura 2-2: 

A utilização deste modelo de solos proposto por Winkler apresenta diversas vantagens 

por se tratar de um método simplificado de cálculo, principalmente quando se pretende fazer a 

alteração dos apoios indissociáveis por molas. Segundo Balzan et al. (2021) o método possui 

algumas limitações, como a não consideração da conectividade entre os elementos de mola, 

considerando somente a interação entre solo e estrutura e o uso de correlações empíricas ao 

adotar coeficientes de reação vertical. Contudo, ainda sim, o modelo pode ser uma forma ade-

quada ao comportamento de maciços de solo. 
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Figura 2-2 - Representação do coeficiente de mola do modelo 

 

Fonte: Adaptado de Campos (2015). 

 

2.2.3 Coeficiente de Reação Vertical 

 

Para a utilização do modelo de Winkler é necessário estabelecer um coeficiente de rea-

ção vertical (kv). Na determinação desse coeficiente deve-se identificar as características do 

solo e a região onde será feita a edificação. Conforme Campos (2015), o valor de 29 sofre 

influência significativa do módulo de rigidez do solo (;&'('), da área da seção circular do ele-

mento (6!), e da superfície concentrada do maciço. Para tal, são propostas equações que vali-

dam o módulo de rigidez do solo, de maneira que permaneça constante, variando apenas a pro-

fundidade e dimensões dos elementos de contato. Para elementos de fundação do tipo circular, 

tem-se:  

 

29 = 1,39
;&'('
6!

	 (2.3) 

 

Para elementos de secções circulares com rigidez infinitamente grande: 

 

29 = 1,5
;&'('
6!

	 (2.4) 

 

Para elementos estruturais com base retangular como, por exemplo, em sapatas de fun-

dação que apresentam rigidez suficiente para uma distribuição de carregamentos de maneira 

uniforme, utiliza-se a eq. (2.5): 
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29 = 1,33
;&'('
√6B. b" 	 (2.5) 

 

Em que: 

 

;&'(' é o módulo de rigidez do solo; 

b é a largura do elemento de fundação; 

6 é a base do elemento de fundação. 

 

O cálculo do módulo de rigidez é feito através da análise em laboratório, de maciços de 

solo presentes no local onde será realizado a construção da edificação. Para tal, Citra et al. 

(2011) propõe-se um modelo para determinar o valor deste módulo de rigidez, através do uso 

de correlações de resistência obtidos através de ensaios em solos, em que usa a resistência de 

ponta de cone ou índice de resistência à penetração em sondagens do tipo SPT (Standard Pe-

netration Test) conforme a eq. (2.6): 

 

;&'(' = 1. N! 	 (2.6) 

 

Como N! = 2.L&#=, onde 2 é o coeficiente de correlação e L&#= é o índice de resistência 

à penetração do solo, a eq. (2.6) pode ser reescrita como: 

 

;&'(' = 1.2.L&#=	 (2.7) 

 

Onde: 

 

1 é o fator de correlação entre	;&'(' e tipos de solo. 

 

Os valores da correlação entre o fator 1, a rigidez do solo ;&'(' e N! é dada conforme a 

Tabela 2.1. 
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Tabela 2.1 - Fatores de correlação ! propostas 

     TIPO DE SOLO 1 

Areia 3 

Silte 5 

Argila 7 

Fonte: Citra (2011, apud. Teixeira e Godoy 1996). 

 

Para os valores propostos da correlação do coeficiente 2, entre N! e L&#= tem-se a Tabela 

2.2. 

 

Tabela 2.2 - Fator de correlação " 

TIPO DE SOLO 2(Kc7) 

Areia com pedregulhos 1,1 

Areia 0,9 

Areia Siltosa  0,7 

Areia Argilosa 0,55 

Silte Argiloso 0,45 

Fonte: Citra (2011, apud. Teixeira e Godoy 1996). 

 

Em análises feitas em teste SPT é comum encontrar diversos outros tipos de solos dos 

quais não estão presentes nas Tabela 2.1 e Tabela 2.2, para isso torna-se necessário realizar a 

interpolação de valores para outros tipos de solo conforme a Tabela 2.3. 

Portanto, através do ensaio de investigação SPT, é possível realizar o mapeamento sobre 

as propriedades do solo, extraindo informações como: o tipo de solo, a profundidade do lençol 

freático e a densidade dos materiais. Com essas informações, torna-se possível utilizar a Tabela 

2.3 e a eq. (2.7) para determinar o valor do módulo de rigidez do solo e por consequência nas 

eq. (2.3) e (2.4) o coeficiente de reação vertical a ser utilizado na modelagem de representati-

vidade da interação pórtico. 
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Tabela 2.3 - Representação dos tipos de solos e seus valores para constante ## 

     TIPO DE SOLO 1 K(kPa) 

Areia 3 900 

Areia Argila Siltosas 3 600 

Areia Argilosa 3 550 

Areia Silto Argilosa 3 575 

Areia Siltosa 3 700 

Argila 7 200 

Argila Areno Siltosa 6 250 

Argila Arenosa 6 300 

Argilo Silto Arenosa 6 250 

Argila Siltosa 6 200 

Silte 5 350 

Silte Areno Argiloso 5 450 

Silte Arenoso 5 450 

Silte Argilo Arenoso 5 325 

Silte Argiloso 5 250 

Fonte: Adaptado de Citra (2011, apud. Teixeira e Godoy 1996). 

 

2.3 Projeto dos Elementos de Fundação 

 

Uma das etapas do cálculo de interação solo-estrutura consiste no acoplamento dos ele-

mentos estruturais como vigas e pilares, com os elementos de fundação que irão transmitir os 

esforços solicitantes para o solo. Para isso, considera-se a hipótese em que as tensões aplicadas 

no solo são diretamente proporcionais, e que não haja influência das tensões entre o ponto onde 

a força está sendo aplicada com a vizinha e se estabeleça uma relação entre fundação-solo atra-

vés de uma constante de mola.  

Neste trabalho utiliza-se de fundações superficiais isoladas do tipo sapata retangular 

seguindo a Normativa Brasileira NBR 6122 (ABNT, 2010). Conforme esta normativa, estes 

elementos são constituídos de concreto armado e devem ser dimensionados de modo que as 

tensões de tração sejam resistidas pelo emprego de uma armadura de aço.  

No cálculo dos coeficientes do solo, usa-se as dimensões da sapata para determinar o 

coeficiente de reação vertical da eq. (2.3), que tem como base a tensão admissível do solo e os 



42 

 

esforços solicitantes oriundos dos elementos de pilares da estrutura. Conforme Bastos (2019), 

a tensão admissível do solo (Z1)0) deve ser superior à tensão máxima solicitante (Z012) de 

modo que não ocorra a ruptura do maciço de solo resistente: 

 

Z1)0 ≥ Z012	 (2.8) 

 

 Conforme retratado por Cintra et al. (2011), a tensão admissível pode ser definida em 

fundações diretas tipo sapata através de correlações existentes no índice de resistência à pene-

tração no ensaio de SPT conforme a seguinte eq. (2.9): 

 

Z1)0 =
L5CD
50

	 (2.9) 

  

 Em que o L&#= é o valor médio dos L&#= obtidos nos ensaios dentro do bulbo de tensão 

entre 5	MPa ≤ L&#= ≤ 20	MPa. 

 Logo, para o cálculo da tensão máxima admissível é necessário estimar a área de atuação 

da base da sapata (%&1#), considerando os cálculos descritos e o esforço recebido oriundo dos 

pilares, conforme eq. (2.10).  

 

%&1# =
201/ . L<
Z1)0 	 (2.10) 

  

Onde: 

 

 201/ é o coeficiente de majoração de carregamento; 

L< é o valor característico do carregamento solicitado; 

Z1)0 é a tensão admissível do solo. 

 

Conhecendo o valor mínimo da área da sapata é possível estimar suas dimensões, para 

isto é necessário que os momentos fletores possuam valores semelhantes nas direções U e V. 

Podendo assim, obter as armaduras de aço em ambas as direções da sapata. A aproximação das 

dimensões que o compõem é exemplificada na Figura 2-3.  
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Figura 2-3 - Planta baixa de sapata com as respectivas dimensões e notações 

 

Fonte: Autor. 

 

De modo que 6 e b representam as dimensões em planta da sapata. Tornando os balan-

ços iguais (hE 	= 	 hF 	= 	h), a dimensão do menor pode ser definida seguindo: 

 

b =
1
2
	i,# − 7#j + l

1
4
i,# − 7#j

B
+ %&1#	

(2.11) 

 

Em que: 

 

7#	m	,# são as dimensões do pilar; 

%&1# é a área de atuação da sapata; 

 

As dimensões da sapata devem ser preferencialmente valores múltiplos de 5. Ainda, 

para b e 6, define-se os balanços iguais, de modo que hE 	= 	 hG, (ABNT- NBR 6122, 2010) e 

o lado maior da sapata é calculado conforme: 

 

6 − b = 7# − ,#	 (2.12) 

6 = 7# − ,# + b	 (2.13) 
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Nesse caso, parte das dimensões encontram-se com valores conhecidos, e, assim, é pos-

sível determinar o valor da dimensão 6. Conhecendo os valores reais, é necessário corrigir a 

área da base da sapata %&1#. 

 

%&1# = 6. b	 (2.14) 

 

Para validação final conforme eq. (2.8), deve-se determinar a tensão máxima resistida. 

Neste caso em que a carga centrada é definida como solicitante aplicada em função da área da 

sapata e o centro da carga aplicada coincide com o seu centro, utiliza-se a eq. (2.15) para deter-

minar o valor da tensão. 

 

Z012 =
L< 	
%&1#

	 (2.15) 

 

L< é o valor característico do carregamento solicitado; 

%&1# é a área da base da sapata corrigida. 

 

Conhecendo os valores das dimensões do elemento de fundação rasa do tipo sapata, é 

possível determinar o valor do módulo de rigidez do solo seguindo a eq. (2.5) e realizar o cál-

culo de interação solo-estrutura conforme o acoplamento dos elementos estruturais.  

 

2.4 Análise Matricial de Estruturas 

 

A análise da superestrutura do presente trabalho, se dá pelo estudo de um pórtico plano 

através do Método dos Deslocamentos (Martha, 2010), em que a resolução estrutural é deter-

minada através do cálculo das deformações sofridas pelos elementos visto em Figura 2-4. 

Conforme Martha (2010) o método de solução considera três grupos de condições bási-

cas de análise estrutural: condições de equilíbrio, condições de compatibilidade entre desloca-

mentos e deformações e condições impostas pelas leis constitutivas dos materiais. O problema 

é resolvido considerando os seguintes grupos de condições a serem atendidas pela estrutura: 

 

1. Condições de compatibilidade; 

2. Leis constitutivas dos materiais; 

3. Condições de equilíbrio. 
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Figura 2-4 - Representação de um pórtico plano de três pavimentos 

 

Fonte: Autor. 

 

A metodologia de cálculo estrutural matricial consiste em somar uma série de soluções 

básicas que satisfazem tanto as condições de compatibilidade quanto as condições de equilíbrio 

originais (Martha, 2010). Para tal, definem-se as variáveis a serem solucionadas pelo método 

como, por exemplo, os deslocamentos lineares e os ângulos de rotação nas vigas e nós. Logo, 

tendo como referência esses valores, obtém-se as características das forças contidas nos ele-

mentos e seus respectivos diagramas de esforços solicitantes.  

O procedimento utilizado para este cálculo estrutural foi implementado na linguagem 

computacional Python utilizando a análise matricial de estruturas. O objetivo é calcular os es-

forços e deslocamentos internos aos quais estão submetidos os elementos estruturais contidos 

no sistema quando solicitados a carregamentos pré-estabelecidos. Além de avaliar este com-

portamento é necessário identificar os carregamentos resultantes que estão sendo transferidos 

para os elementos de fundação do tipo sapata. Permitindo assim, avaliar a interação solo-estru-

tura do conjunto e estimar a confiabilidade estrutural dos elementos de viga do pórtico proposto 

construído em aço.  

O método de cálculo estrutural por meio de análise matricial utiliza-se de técnicas de 

álgebra matricial em todas as etapas da análise. Inicialmente os componentes estruturais são 

descritos como elementos com predefinições da distribuição de deslocamento e tensão em cada 
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elemento. A solução é possível através da combinação dos esforços, seguindo o princípio que 

satisfaça o equilíbrio de forças em que as ligações dos elementos da estrutura apresentem com-

patibilidade de deslocamento como descrito na eq. (2.16). 

 

{<} = n28o	{Q} (2.16) 

 

O vetor {F} refere-se às forças conhecidas na estrutura e {U} o vetor dos deslocamen-

tos. A matriz [28], na análise de pórticos planos é construída utilizando coeficientes de rigidez 

do elemento matricial tipo viga. A modelagem é feita considerando 3 Graus de Liberdade (g.d.l) 

generalizados em cada ponto nodal, sendo eles, deslocamento horizontal, deslocamento vertical 

e rotação, como visto na Figura 2-5: 

 

Figura 2-5 - Elemento tipo viga com três graus de liberdade por nó 

 
Fonte: Autor. 

 

Nesse tipo de elemento com comportamento linear elástico, a matriz de rigidez de cada 

elemento do pórtico (27) é definida pela eq. (2.17) em coordenadas locais (Aragão Filho, 1995).  

 

[27] = 

⎣
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎡
HE
I

0 0

0 @BHE
I³

KHE
I²

0 KHE
I²

MHE
I

NHE
I

0 0

0 N@BHE
I³

KHE
I²

0 NKHE
I²

BHE
I

HE
I

0 0

0 N@BHE
I³

NKHE
I²

0 KHE
I²

BHE
I

HE
I

0 0

0 @BHE
I³

KHE
I²

0 NKHE
I²

MHE
I ⎦

⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎤

 

 

(2.17) 
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Em que A é a área da seção transversal do elemento, E é o módulo de elasticidade lon-

gitudinal e L é o comprimento do elemento. No cálculo, cada componente do pórtico é definido 

de maneira que suas coordenadas, a princípio, sejam elementares e locais, no entanto, é neces-

sário a transformação de todos esses elementos para coordenadas globais 28 conforme a eq. 

(2.18). 

 

[28] = ["]D[27]["] (2.18) 

 

Esse procedimento é feito multiplicando a matriz 27 pela matriz de transformação R, 

que consiste numa matriz de rotação de ângulo 1, onde o ângulo é calculado tendo como refe-

rência o eixo das abscissas no sentido anti-horário. 

Assim, a matriz de transformação de coordenadas para o caso mais genérico, ou seja, 

uma coordenada nodal e 3 graus de liberdade por nó, consiste em uma matriz de rotação de 

ângulo 1, a eq. (2.19): 

 

v
w@
wB
wO
x = y

cos	(1) Bm+(1) 0
−Bm+(1) cos	(1) 0

0 0 1
} . v

Q@
QB
QO
x (2.19) 

 

Logo: 

 

"P = y
cos	(1) Bm+(1) 0
−Bm+(1) cos	(1) 0

0 0 1
} (2.20) 

 

A equação para transformação de um elemento com 6 GLs é definido pela eq.(2.21): 

 

" = 	 ~
"P 0
0 "P

� =

⎣
⎢
⎢
⎢
⎢
⎡
cos	(1) Bm+(1) 0
−Bm+(1) cos	(1) 0

0 0 1

0 0 0
0 0 0
0 0 0

0 0 0
0 0 0
0 0 0

cos	(1) Bm+(1) 0
−Bm+(1) cos	(1) 0

0 0 1⎦
⎥
⎥
⎥
⎥
⎤

 (2.21) 

 

 

 

Desta maneira, o somatório das matrizes de rigidez elementares resulta na matriz de 

rigidez global, transformando coordenadas locais para o referencial global, conforme a eq. 

(2.22) abaixo: 
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[28] = Ä ["]D[27]["]
:

7(70Q@

	 (2.22) 

 

Substituindo na matriz de rigidez 28 na eq. (2.16), pelas forças conhecidas do vetor {F} 

e as condições de contorno conhecidas {U}, é possível encontrar a solução para o problema. 

Conhecendo as forças atuantes nos elementos, define-se os parâmetros característicos e calcula-

se o Estado Limite Último e Estado Limite de Serviço. 

 

2.5 Consideração da Constante Elástica no Pórtico 

 

A interação solo-estrutura no sistema é feita através do acoplamento da constante elás-

tica, para isso as condições de contorno na base da estrutura devem apresentar apoios com 

comportamento elástico. A consideração destes apoios elásticos pode ser feita na implementa-

ção do elemento 29 conforme as suas direções globais de rigidez 292,	296	e	29R, como pode 

ser visto na Figura 2-6, em que um apoio do tipo engaste à esquerda é substituído pelos ele-

mentos de rigidez elásticos à direita.  

 

Figura 2-6 - Idealização de um elemento de conexão elástica 

 

Fonte: Autor. 

 

De modo que a matriz de rigidez do elemento de conexão elástica seja definida pela eq. 

(2.23) em coordenadas locais. 
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[29]= 

⎣
⎢
⎢
⎢
⎢
⎡
			292 0 0
0 			296 0
0 0 			29R

−292 0 0
0 −296 0
0 0 −29R

−292 0 0
0 −296 0
0 0 −292

			292 0 0
0 			296 0
0 0 			29R ⎦

⎥
⎥
⎥
⎥
⎤

 
(2.23)) 

 

A matriz de rigidez para este elemento é definida pela eq. (2.24) em coordenadas locais:  

 

[287(0] = [27] + [29]	 (2.24) 

 

  Resultando na soma das respectivas componentes a matriz de rigidez elementar tomaria 

a forma expressa por: 

 

["STUV] = 

⎣
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎡
$%
& +"#' 0 0
0 ()$%

&³ + 			"#+ ,$%
&²

0 ,$%
&²

.$%
& +"#/

0$%
& −"#' 0 0
0 0()$%

&³ − 			"#+ ,$%
&²

0 0,$%
&²

)$%
& −"#/

$%
& −"#' 0 0
0 0()$%

&³ − 			"#+ 0,$%
&²

0 ,$%
&²

)$%
& −"#/

$%
& +"#' 0 0
0 ()$%

&³ + 			"#+ ,$%
&²

0 0,$%
&²

.$%
& +"#/ ⎦

⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎤

 

 

 

 

(2.25) 

 

 Os elementos de mola que não estiverem ligados à estrutura devem ser caracterizados 

como impedido e os demais com valores de coeficientes elásticos conforme os maciços de solo. 

Para término do cálculo do pórtico plano, é necessária a transformação de todos esses elementos 

para coordenadas globais 28 conforme a eq. (2.18). 

A utilização do elemento de conexão como apoio elástico, implica na representação do 

solo na modelagem da interação solo estrutura como descrito nas secções anteriores. Assim, é 

possível calcular os esforços atuantes na estrutura e realizar as demais análises propostas neste 

trabalho. 

 

2.6 Projetos de Vigas Metálicas de Alma Cheia  

 

A análise dos elementos de vigas metálicas do pórtico plano apresentada neste trabalho, 

segue a Norma Brasileira NBR 8800 - Projeto e Execução de Estruturas de Aço e de Estruturas 
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Mistas Aço-Concreto de Edifícios (ABNT, 2008). As verificações de segurança se dão no âm-

bito dos Estados Limites Últimos (ELU), em que se calcula o momento fletor e força cortante. 

Além disso, no que se refere ao Estado Limite de Serviço (ELS), avalia-se o deslocamento 

máximo atuante no elemento.  

 

2.6.1 Resistência ao Momento Fletor 

 

Na validação do ELU, para que haja o equilíbrio dos momentos fletores deve-se garantir 

que o momento fletor solicitante de cálculo (K&)) seja igual ou inferior ao momento fletor 

resistente de cálculo (K;)) conforme demonstrado na eq. (2.26): 

 

 K&) ≤ K;) 	 (2.26) 

 

A interpretação do momento fletor atuante na viga é definido pela distribuição da tensão 

=6 < =012, como pode ser visto na Figura 2-7 (a), em que =6 é a tensão de escoamento do aço 

e seu valor representa o início do escoamento do material definido por K;, na Figura 2-7 (b). 

Se houver aumento no momento fletor, atinge-se um valor de K+ que provoca na seção do perfil, 

a sua plastificação indicada no diagrama de tensões da Figura 2-7 (c). Por fim, se os valores do 

momento de plastificação K#( 	forem atingidos, ocorrerá o escoamento final da seção, como 

apresentado na Figura 2-7 (d): 

 

Figura 2-7 - Distribuição das tensões normais nas vigas à flexão simples 

 

Fonte: Andrade (1994). 

 

 O cálculo da resistência à flexão simples K;), é definido através de vários estados limi-

tes em função do parâmetro de esbeltez λ. A variação das distribuições de resistência pode ser 

ilustrada em casos de vigas não esbeltas na Figura 2-8: 
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Figura 2-8 - Variação de Mn em relação a variação de ! 

 
Fonte: Adaptado de Andrade (1994). 

 

Logo as definições são descritas por: 

 

1. Os valores para !	 > 	 !	;, em que K: < K;, correspondem ao momento fletor K, que 

se referem às tensões máximas de escoamento admitidas, definindo-se o trecho da curva que 

acontece a flambagem elástica.  

2. No trecho em que ! = 	!	;, onde K: = K;, ocorre o início do escoamento. 

3. O intervalo definido por 	!	# < ! < !	;, em que K; < K: < K#( 	 , refere-se aos valores 

em que o momento fletor K equivale à plastificação parcial da seção, definindo-se o instante 

da curva em que acontece a flambagem inelástica.   

4. Finalmente, o trecho ! < 	!	#, que K: = K;, equivalem aos valores em que K encon-

tra-se na plastificação total da seção. 

 

Na análise de flexão em perfis, é necessário definir os seguintes parâmetros: flexão em 

torno do eixo que apresenta maior inércia, o eixo D da seção transversal do perfil deve possuir 

simetria e não há torção recorrente. Para isso, é necessário classificar os estados limites de 

flambagem, seguindo a NBR 8800, Anexo G, seção G.2 (ABNT, 2008): 

 

1. Flambagem Local da Mesa (FLM) – Ocorre devido às tensões normais de compressão 

da viga quando a relação largura-espessura não é grande o bastante para sustentar o momento 

fletor na mesa comprimida da viga. 
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2. Flambagem Local da Alma (FLA) - Causado pelas tensões normais provocadas pelo 

momento fletor na alma da peça quando a relação largura-espessura não é o suficiente para 

suportar o momento fletor na alma do perfil. 

3. Flambagem Lateral com Torção (FLT) – Este tipo de flambagem é oriundo de flexão 

lateral e torção simultaneamente, causando deslocamentos perpendiculares ao plano do carre-

gamento e rotação do elemento transversal.  

 

Conforme os estados de flambagem, define-se as classificações das vigas conforme as 

normas de projeto e os esforços solicitantes, podendo ser: seção compacta, seção semi compacta 

e seção esbelta. De forma que o dimensionamento e verificação do perfil atendam os critérios 

dispostos que englobam a flexão, cisalhamento e a flecha máximas permitidas. Os perfis utili-

zados neste trabalho encontram-se classificados como seção compacta e seção semi compacta, 

e seus métodos de cálculo são detalhados nas seções seguintes.  

 

2.6.1.1 Resistência de Cálculo de Seção Compacta 

 

Vigas de seção compacta são definidas como sendo aquelas que apresentam o índice de 

esbeltez menor que o parâmetro de plastificação, ! < 	!	#, onde o momento de plastificação 

total é atingido, porém não há redistribuição de momentos fletores, sendo necessário sua veri-

ficação para os estados limites de FLM e para FLA (NBR 8800). No cálculo do parâmetro de 

esbeltez para FLM utiliza-se a eq. (2.27) para o cálculo do λ e a eq. (2.28) para 	!	#: 

 

 
! = 	

,$
2O$

 (2.27) 

 

	!	# = 	0,38	l
;
=6
	 (2.28) 

 

Logo, para identificar se a seção é compacta em relação a FLA, utiliza-se para ! eq. 

(2.29) e para 	!	# a eq. (2.29): 

 

 
! = 	

ℎ
O"
	 (2.29) 

 

	!	# = 	3,76	l
;
=6
	 (2.30) 
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Atendida a condição para que o perfil seja uma seção compacta, a resistência ao mo-

mento fletor também deve respeitar K&) ≤ K;), onde a verificação pode ser definida usando a 

eq. (2.31): 

 

 K&

W
≤
1,5.T. =6

W
	 (2.31) 

 

Onde: 

 

K& é o momento fletor solicitante;  

T é o módulo de resistência elástico; 

=6 é a resistência de escoamento; 

W é o coeficiente de ponderação de resistência 1,10 - item 4.8.2.3 NBR 8800 (2008). 

 

Sendo atendido os requisitos de dimensionamento ao momento fletor do perfil de seção 

transversal de aço, utiliza-se o menor dos valores de momento encontrados.  

 

2.6.1.2 Resistência de Cálculo de Seções Semi Compactas 

 

Seções semi compactas permitem que o momento fletor correspondente ao escoamento 

seja atingido antes da flambagem local, incluindo ou não, o efeito gerado pelas tensões residu-

ais. O parâmetro de esbeltez encontra-se maior que o instante de plastificação e menor que o 

início do escoamento, !	# < ! < 	!	;, sendo também necessário a validação para os estados 

limites em FLM e FLA. No cálculo do parâmetro de esbeltez da FLM utiliza-se a eq. (2.19), 

eq. (2.20) e, para !	; , a eq. (2.32): 

  

 

!	; =	l
;
=6
	 (2.32) 

 

Na validação conforme a FLA, utiliza-se para !	; a eq. (2.33): 
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!	; = 	5,7l
;
=6
	 (2.33) 

 

A validação da seção semi compacta se dará também pela condição de que o momento 

fletor solicitante de projeto seja menor ou igual ao momento resistente de projeto. O cálculo é 

feito segundo a eq. (2.34): 

 

 K&

W
≤
1
W
	àK# − iK# −K;j â

! − !	#
!	; − !	#

äã	 (2.34) 

 

Em que: 

 

K& é o momento fletor solicitante;  

K# é o momento fletor de plastificação da seção transversal; 

K; é o momento fletor correspondente ao início do escoamento;  

W é o coeficiente de ponderação de resistência. 

 

O cálculo do momento fletor de plastificação da seção transversal pode ser definido 

como a eq. (2.35) e o momento fletor correspondente ao início do escoamento conforme eq. 

(2.36).  

 

 K# = &. =6	 (2.35) 

 K; = 0,7.T	. =6	 (2.36) 

 

T é o módulo de resistência elástico; 

=6 é a resistência de escoamento; 

Z é o módulo plástico da seção. 

 

2.6.2 Resistência ao Esforço Cortante 

 

As verificações dos perfis quanto ao esforço cortante seguem as definições propostas 

na NBR-8800 (ABNT, 2008), para um perfil laminado de alma plana sem o uso de enrijecedo-

res. Na segunda validação do ELU, avalia-se a força cortante resistente de cálculo atuante no 
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perfil que, consiste em determinar a resistência da seção de aço desde que o esforço solicitante 

(S&)) seja igual ou menor ao esforço cortante máximo resistente (S;)), conforme a eq. (2.37): 

 

 S&) ≤ S;) 	 (2.37) 

 

É necessário a verificação para os parâmetros de esbeltez do perfil, ressaltando que per-

fis laminados apresentam almas pouco esbeltas em que o índice se encontra menor que o parâ-

metro de plastificação conforme a eq. (2.39). Esta relação de esbeltez oriunda da força cortante 

resistente nominal do perfil pode ser obtida atendendo os limites propostos. O parâmetro de 

esbeltez menor que o parâmetro de plastificação, λ < !	#, onde o colapso de plastificação é 

atingido, é definido pelas equações: 

 

 
! = 	

ℎ"
O"
	 (2.38) 

 

!	# = 	1,10	l
39 . ;
=6

	 (2.39) 

 

Em que: 

 

39 é a variável para almas sem enrijecedores transversais; 

; é o módulo de Elasticidade do aço; 

=6 é a resistência de escoamento; 

ℎ" é a altura da alma; 

O" é a espessura da alma. 

 

 A verificação para a variável 39 das almas sem enrijecedores transversais tem valor de 

5 para quando atendida a situação: 

 

 

7
ℎ"

> å
260
ℎ"
O"

ç

B

	 (2.40) 
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Em que: 

 

7 é a distância entre enrijecedores transversais adjacentes; 

ℎ" é a altura da alma; 

O" é a espessura da alma. 

 

Quando a inequação não é atendida, usa-se a eq. (2.41) para encontrar a variável para 

almas sem enrijecedores: 

 

 
39 = 5 +	

5

é7ℎè
B	 (2.41) 

 

Onde: 

 

7 é a distância entre enrijecedores transversais adjacentes; 

ℎ é a altura da peça. 

 

Neste caso, a condição a ser atendida pode ser escrita conforme: 

 

 
S&) ≤

S#(
W
	 (2.42) 

 

Em que: 

 

S&) é o cortante solicitante de projeto;  

S#( é o cortante à plastificação da alma por cisalhamento; 

W é o coeficiente de ponderação de resistência. 

 

A força cortante correspondente à plastificação da alma devido ao esforço cisalhante 

pode ser dada pela eq. (2.43): 

 

 S#( = 0,60. 6" . =6	 (2.43) 
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Em que: 

 

6" é a área efetiva de cisalhamento, que é tomada como 6" = :. O"; 

=6 é a resistência de escoamento; 

O" é a espessura da alma; 

: é a altura total da seção transversal. 

 

Se a relação de esbeltez é maior que o instante de plastificação e menor que o início do 

escoamento, !	# < ! < !	;, o colapso se dá por tipo flambagem em regime inelástico referente 

ao início deste escoamento. Sendo, portanto, descrito na eq. (2.44). 

 

 !	; = 1,37l
29 . ;
=6

	 (2.44) 

 

Por fim, o esforço cortante máximo resistido pelo elemento estudado pode ser calculado 

conforme a eq. (2.45): 

 

 
S;) =

!M. S#(
!. W

	 (2.45) 

 

Sendo verificada a relação dada na eq. (5.51), utiliza-se os valores encontrados para o 

cálculo de confiabilidade estrutural proposto no capítulo 3. 

 

2.6.3 Deslocamento Máximo 

 

Na validação do ELS, os elementos estruturais lineares submetidos a esforços devem 

respeitar os limites viáveis de operação. Considerando o efeito causado pelo carregamento no 

deslocamento da viga, gera-se uma deformação que, conforme a NBR 8800 (ABNT, 2008), 

tem-se um deslocamento máximo permitido como visto em: 

 

 X&7;9 < X(+0	 (2.46) 

 

As flechas elásticas máximas devem ser calculadas conforme as condições de contorno 

do elemento avaliado, neste caso, de acordo com a NBR 8800, Anexo C (ABNT, 2008): uma 
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viga bi apoiada com carregamento uniformemente distribuído para vigas de piso, tem sua re-

presentação dada pela condição da eq. (2.47): 

 

 5. N. JM

384. ;. F
<

J
350

	 (2.47) 

 

Em que: 

 

N é o carregamento distribuído atuante na viga conforme combinação; 

J é o comprimento do vão teórico da viga; 

; é o módulo de Elasticidade do aço; 

F é o momento de inércia da seção transversal. 

 

2.7 Ações Atuantes  

 

Ações atuantes nos elementos do pórtico plano referem-se a um conjunto de forças e 

cargas juntamente dispostas das quais uma estrutura está sujeita a fim de assegurar sua rigidez. 

No processo de análise estrutural deve ser considerada a influência de todas as ações que podem 

gerar efeitos significativos, levando em conta os estados limites últimos e de serviço.  

 

Como definido na NBR 8681 (ABNT, 2004), as ações se classificam em: 

 

• Ações Permanentes (C): são as que ocorrem com valores constantes durante toda a vida 

útil da edificação, podendo aumentar a uma taxa constante com o passar dos tempos. Estas 

podem ser ações constituídas pelo peso próprio das estruturas, pelos pesos próprios dos ele-

mentos construtivos, pela deformação dos materiais, pelos equipamentos fixos e instalações 

permanentes 

• Ações Variáveis (ê): ocorrem com valores que apresentam significativas variações du-

rante a vida útil do projeto. São comumente causadas pelo uso e ocupação de edificações, por 

sobrecargas em pisos, por vigas, por coberturas, por pressões hidrostáticas e hidrodinâmicas, 

pela ação do vento e variação da temperatura na estrutura.  

• Ações de Acidentais (6): são ações que tem duração curta com baixa probabilidade de 

ocorrência durante a vida útil da construção e devem ser consideradas nos projetos de obras 
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únicas. São, por exemplo, decorrentes de causas como explosões, choques provocados por ve-

ículos, incêndios, enchentes e abalos sísmicos.  

 

2.8 Combinações de Ações  

 

Para cálculo dos carregamentos finais atuantes na estrutura estudada, calcula-se a com-

binação de esforços levando em consideração a probabilidade de as ações atuarem simultanea-

mente sobre a estrutura. Utiliza-se de métodos que avaliam a influência dos esforços quando 

uma ação atua em diferentes elementos com intensidades diferentes e simultaneamente. Esses 

resultados são obtidos de combinações individuais em vários casos de carga de cada ação, le-

vando em conta que se trata de situações diferentes com seus respectivos coeficientes de pon-

deração. 

 

2.8.1 Combinações para os Estados Limites últimos 

 

A NBR 8800 (ABNT, 2008) define quatro tipos combinações para ações de limites úl-

timos atuantes: combinações últimas normais, especiais, excepcionais e construtivas: 

 

I. Combinações Últimas Normais: 

 

As combinações últimas normais, resultam do uso previsto em projeto, nesse caso, con-

sidera-se as combinações de ações necessárias na verificação das condições de segurança em 

relação a todos os estados-limites últimos aplicáveis. As ações permanentes utilizam os valores 

característicos da ação variável principal e as demais ações, consideradas secundárias, têm seus 

valores reduzidos na combinação. 

 

Em cada combinação de força aplica-se a expressão: 

 

 

<) =ÄiW8+<*+,-j + ë?@<.!,-

0

+Q@

+Ä(W?/^A/<./,-)
:

/QB

 (2.48) 
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Em que : 

 

<*+,- são os valores característicos das ações permanentes; 

<.!,-  são os valores característicos da ação variável considerada principal para a com-

binação; 

<./,- são os valores característicos das ações variáveis que podem atuar concomitante-

mente com a ação variável principal; 

W8+ é o coeficiente de majoração das ações permanentes; 

W?@ é o coeficiente de majoração da ação variável principal; 

W?/ é o coeficiente de majoração da demais ações variáveis; 

^A/ é o fator de combinação. 

 

II. Combinações Últimas Especiais: 

 

Combinações últimas especiais tem sua origem, da atuação de ações variáveis de natu-

reza ou intensidade especial, em que os resultados são maiores que os efeitos produzidos pelas 

ações consideradas nas combinações normais. Além disso, são transitórios e com pequena du-

ração, em relação ao período de vida útil da estrutura. 

 

A combinação das forças aplicadas é descrita por: 

 

 

<) =ÄiW8+<*+,-j + ë?@<3!,-

0

+Q@

+Ä(W?/^A/,7$<./,-)
:

/QB

 (2.49) 

 

Em que: 

 

<3!,- são os valores característicos da ação variável especial; 

^A/,7$ são os fatores de combinação efetivos atuantes na ação variável especial	<3!,-. 

 

III. Combinações Últimas Excepcionais: 

 

Estas combinações últimas excepcionais originam-se de forças excepcionais que podem 

provocar efeitos catastróficos. São consideradas no projeto de estrutura de determinados tipos 
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de construção em que não podem ser ignoradas. O carregamento tem característica se transitório 

com duração extremamente curta. 

 

Em cada combinação de força, aplica-se a expressão: 

 

 

<) =ÄiW8+<*+,-j + <3,727!

0

+Q@

+Ä(W/^A/,7$<3/,-)
:

/Q@

 (2.50) 

Onde: 

 

<3,727! são os valores da ação transitória excepcional. 

 

IV. Combinações Últimas Construtivas: 

 

São combinações últimas de construção que devem ser consideradas em estruturas que 

apresentem risco de ocorrência de estados-limites últimos durante a fase de construção. 

A eq. (2.48) representa as combinações últimas especiais e para cada combinação <.!,-, 

o valor característico da ação variável é admitido como principal para a condição analisada.  

 

2.8.2 Combinações para os Estados Limites de Serviço 

 

Conforme a normativa NBR 8800 (ABNT, 2008) as combinações de serviço devem ser 

projetadas para a combinação mais crítica, sendo classificadas de acordo com sua permanência 

na estrutura em “quase permanente” de serviço, frequentes e raras. 

 

I. Combinações quase permanentes de serviço: 

 

As combinações quase permanentes atuam em uma estrutura na maior parte do período 

da sua vida útil e são utilizadas para cálculo dos efeitos de longa duração. No cálculo das com-

binações, todas as ações variáveis são consideradas com valores quase permanentes, descritos 

por: 

 

 

<& =Ä<*+,-

0

+Q@

+Ä(^B/<3/,-)
:

/Q@

 (2.51) 
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Onde: 

 

^B/ é o fator de combinação de serviço. 

 

II. Combinações frequentes de serviço; 

 

Esse tipo de combinação ocorre muitas vezes durante o período de vida da estrutura 

estando na ordem de 10W vezes em 50 anos ou que tenham duração total igual a uma parte não 

desprezível desse período na ordem de 5%. Combinações deste tipo, são usadas para que seja 

possível a reversão do estado limite e que não haja danos permanentes na estrutura e seus com-

ponentes.  

 

A expressão que descreve seu cálculo é:  

 

 

<& =Ä<*+,-

0

+Q@

+ ^@<3@,- +Ä(^B/<3/,-)
:

/QB

 (2.52) 

 

III. Combinações raras de serviço; 

 

Combinações do tipo raras são as atuantes por um período de, no máximo, durante o 

período de vida útil e são utilizadas para situações em que há danos permanentes à estrutura ou 

a outros componentes da construção. 

 

A força encontrada na combinação é dada por: 

 

 

<& =Ä<*+,-

0

+Q@

+ <3@,- +Ä(^@/<3/,-)
:

/QB

 (2.53) 
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Capítulo 3 

 
3 CONFIABILIDADE ESTRUTURAL E MONTAGEM DO PROBLEMA 

 

Nesta seção são apresentadas as definições básicas envolvendo confiabilidade de siste-

mas estruturais. Para isso, inicialmente serão introduzidos os conceitos básicos acerca de con-

fiabilidade estrutural e, em seguida, será discutido o Método de Monte Carlo, que será utilizado 

para os cálculos de confiabilidade e probabilidade de falha ao longo deste trabalho. 

 

3.1 Confiabilidade Estrutural  

 

Beck (2019) define confiabilidade no contexto da engenharia estrutural como sendo a 

probabilidade de a estrutura não sofrer falhas. Propondo assim uma medida probabilística que 

mensure até que ponto uma estrutura continua a exercer suas funções predefinidas de projeto 

sem que haja comprometimento na sua integridade.  

As definições para que o desempenho estrutural seja satisfatório são baseadas na avali-

ação das equações de estado limite, em que estas possuem variáveis aleatórias envolvendo dis-

tribuições de probabilidade e seus respectivos parâmetros internos (Ricardo, 2015). Analisar 

essas incertezas inerentes às variáveis de projeto permite definir o grau de importância de cada 

variável e seu nível de confiabilidade. 

Logo, procedimentos de cálculo foram desenvolvidos a fim de quantificar a confiabili-

dade de uma estrutura e as incertezas envolvidas. Dessa forma, foi possível definir as respostas 

que avaliam e determinam a segurança, e a probabilidade de falha. 

 

3.2 Análise de Incertezas 

 

Kroetz (2019) destaca que existem diversas características sujeitas a incertezas nos pro-

cedimentos estruturais como, por exemplo, referentes às resistências dos materiais utilizados, 

as características geométricas dos elementos, as ações permanentes, as ações variáveis e os 

modelos de cálculo. Deste modo, há variáveis e características no processo que não são perfei-

tamente conhecidas. Assim, avaliar essas incertezas e graus de imprecisão é fundamental para 

estabelecer a confiabilidade do modelo numérico.  

As incertezas mais comuns em engenharia estrutural podem ser classificadas em natu-

rais ou intrínsecas e incertezas epistêmicas, e incerteza referente à decisão de um evento. As 
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incertezas intrínsecas são inerentes ao processo e não podem ser eliminadas pois fazem parte 

da natureza dos sistemas envolvidos sendo, por exemplo, fenômenos físicos, químicos e bioló-

gicos (Pereira, 2015; Beck, 2019).  

As incertezas epistêmicas são do tipo que podem ser quantificadas através de análises e 

de coleta de informações sobre os processos envolvidos. Assim, avalia-se, por exemplo, méto-

dos de amostragem, erros de medição e erros operacionais e, ao contrário das incertezas natu-

rais, podem ser minimizadas desde haja uma melhora na coleta de dados e/ou dos modelos 

matemáticos utilizados.  

Incertezas do tipo de decisão relacionam-se sobre a ocorrência de um evento ou não. 

Por exemplo, o conceito de estados limites propõe uma equação que estabelece as regiões de 

segurança e as regiões de falha, a transição entre essas fronteiras permite analisar de forma 

gradual os danos ao comportamento estrutural. 

Tendo em vista essas incertezas em elementos e estruturas torna-se necessário estabele-

cer os parâmetros de maior relevância e quais são os limites de variação dos mesmos para, 

assim, definir o índice de confiabilidade do sistema avaliado.  

 

3.3 Problema Básico de Confiabilidade 

 

Na definição do problema básico de confiabilidade estrutural considera-se apenas o 

efeito de solicitação resistida % por uma resistência " em uma estrutura qualquer. Sendo cada 

um deles, descrito por uma função de densidade de probabilidade dada por, =4(?) e =5(B). A 

variável % pode ser obtida a partir do carregamento aplicado N, por meio dos métodos de análise 

estrutural (Melchers, 2018). 

A segurança do elemento estrutural é considerada como colapso quando a sua resistên-

cia " apresenta valores menores que a solicitação de serviço %. Assim a probabilidade de falha 

c$ do elemento pode então ser estabelecida por uma função de falha: 

 

c$ = c([" − %] 	≤ 0) (3.1) 

 

A equação ou função de estado limite C(	), pode ser definida por C[" − %] e a proba-

bilidade de falha é idêntica à probabilidade de violação do estado limite, resultando em: 

 

c$ = c(C[" − %] 	≤ 0)	 (3.2) 
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As funções gerais =4 e =5	para " e % podem ser vistas na Figura 3-1 com a função de 

densidade conjunta =45(?, B)	.  

 

Figura 3-1 - Espaço das duas variáveis aleatórias (r, s) e a função de densidade conjunta 

 

Fonte: Melchers (2018). 

 

Além disso, a eq. (3.2) representa a área de domínio de falha 9, vista sombreada na 

Figura 3-1, de modo que a probabilidade de falha pode ser escrita como: 

 

c$ = c(C[" − %] ≤ 0) = 	í í =4,5	(?, B)	:?	:B
X

	 (3.3) 

 

Quando " e % são variáveis independentes =45(?, B) = 	=4(?)=5(B), a probabilidade de 

falha torna-se:  

 

c$ = c(C[" − %] ≤ 0) = 	í í =4(?)=5(B)	:?	:B
&

NY

ZY

NY
	 (3.4) 

 

Logo, para qualquer variável aleatória D, a função de distribuição cumulativa é dada: 

 

<2(D) = c(U	 ≤ D) = 	í =2(ì)	:ì
2

NY
	 (3.5) 
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Visto que, quando D	 ≥ ì , " e % são considerados como independentes, a eq. (3.4), 

pode ser escrita como uma integral simples:  

 

c$ = c(" − %) ≤ 0 = 	í <4(D)=&(D)	:D
Y

NY
	 (3.6) 

 

A eq. (3.6) também é conhecida como uma integral em que =4(D) é a probabilidade de 

"	 ≤ D ou a probabilidade de que a resistência real de " seja menor que algum valor D. Como 

pode ser visto na Figura 3-2, isto representa falha, se o carregamento for maior ou igual a D e a 

probabilidade para que isto ocorra é dada por =5(D), em que o efeito de carga % tenha um valor 

entre D e D +	∆D. 

 

Figura 3-2 - Problema básico de "	 − 	% 

 

Fonte: Melchers (2018). 

 

Considerando todos os valores possíveis de x, ou seja, tomando a integral sobre todo D, 

a probabilidade de falha total é obtida. Assim, uma formulação mais simples para a eq. (3.6), é 

a soma das probabilidades de falha sobre todos os casos de resistência nos quais a solicitação 

excede o limite tolerável. 

 

c$ =	í [1 − <&(D)]=4(D):D
Y

NY
	 (3.7) 
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3.4 Índice de Confiabilidade 

 

Define-se o índice de confiabilidade como sendo uma medida de segurança de um de-

terminado parâmetro. Com poucas distribuições de R e S é possível obter a integral analitica-

mente. Um exemplo é quando essas duas variáveis aleatórias normais têm médias de [4 e [5 e 

desvios padrão Z4 e Z5 respectivamente (Melchers, 2018). A margem de segurança & = (" −

%) neste caso tem média e desvio padrão de: 

 

[[ = [4 − [5	 (3.8) 

  

Z[²	 = 	Z4²	 + Z5²	    (3.9) 

 

Avaliando a independência entre ", % e o desvio padrão & como: 

 

Z[ 	= ñ	Z4²	 + Z5²			 (3.10) 

 

Assim a eq. (3.1) torna-se: 

 

c$ = c(C[" − %] ≤ 0) = c(& ≤ 0) = ] ó
0 − [[	
Z[

ò	 (3.11) 

 

Onde ] é a função de distribuição normal padrão de média é zero e o desvio padrão 

unitário. A variável aleatória & = (" − %) é mostrada na Figura 3-3, na qual a região de falha 

&	 ≤ 0 está sombreada. 

Substituindo a eq.   (3.9) e (3.10) em (3.11) obtém-se, conforme Cornell (1969), uma 

medida da probabilidade de falha: 

 

c$ = ]	 à
−([4 − [5)

ôZ5²	 + Z4²
ã = 	](−5)	 (3.12) 

 

Quando um dos desvios padrão Z5	e Z4 	ou ambos forem aumentados, os termos eleva-

dos ao quadrado (denominador) se tornarão menores e, assim, a probabilidade de falha aumen-

tará. Sendo que, se a diferença entre a média do efeito da carga e a média do efeito da resistência 

é reduzida, a probabilidade de falha também aumenta. 
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Figura 3-3 - Distribuição da margem de segurança & = " − % 

 

Fonte: Melchers (2018). 

 

O índice de confiabilidade de Cornell, 5, também conhecido como Hasofer-Lind, refere-

se ao valor da ordenada absoluta do ponto correspondente à & = 0, no gráfico de probabilidades 

normal padrão conforme mostrado na Figura 3-3 e a eq. (3.13): 

 

5 =
[[
Z[
	 (3.13) 

 

 Ou também: 

 

5 =
([4 − [5)

ôZ5²	 + Z4²
	 (3.14) 

 

 O índice de confiabilidade 5 de Cornell, segundo Melchers (2018), apresenta caracte-

rísticas como falta de invariância. Devido a isto, propõem-se definir espaços de funções normais 

Gaussianas, com média nula e desvio padrão unitário L(0,1), para representar de forma inde-

pendente o espaço chamado de espaço normal padrão ou físico reduzido, como visto na Figura 

3-4: 

 Neste espaço normal padrão, a variável aleatória U é representada seguindo a seguinte 

relação da eq (3.15):  

 

)(ì) = )iì(2)j = 0	 (3.15) 
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Figura 3-4 - Índice de confiabilidade de Hasofer-Lind 

 
Fonte: Beck (2019). 

 

 O índice de confiabilidade é definido então, como sendo a menor distância 5 dá origem 

ao ponto de projeto ì∗, em que o hiperplano tangente divide as regiões de domínio de falha, 

domínio de segurança e domínio de não falha. Devido à função representante do estado limite 

geralmente não ser linear, o ponto de projeto não é conhecido e deve ser encontrado com a eq. 

(3.16): 

 

5 = min
_∈{8(_)QA}

ùûÄì+		B
:

+Q@

ü 	h†°	C(61) ≤ 0	

(3.16) 

 

 Portanto o ponto de colapso é definido com o retorno das coordenadas ótimas ao espaço 

normal padrão ì, sendo, portanto, chamado de ponto de projeto ì∗. Beck (2019) define como 

sendo “uma medida geométrica da probabilidade de falha que corresponde à mínima distância 

entre a equação de estado limite e a origem do espaço normal padrão.” 

Este índice de confiabilidade 5 é utilizado em engenharia como uma medida padrão 

para averiguar confiabilidade (Coelho, 2011). Diversos valores comuns de 5 em aplicações de 

engenharia, têm coeficiente variando entre 1,3 e 5,2 e correspondem a probabilidades de falha 

que variam de 10N@ a 10Nc. Algumas das relações entre estes valores podem ser vistas na Figura 

3-5: 
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Figura 3-5 - Relação entre índice de confiabilidade e probabilidade de falha 

 

Fonte: Coelho (2011). 

 

3.5 Confiabilidade Alvo 

 

Propor um risco aceitável é um processo que envolve considerar uma confiabilidade 

mínima requerida como um alvo de confiabilidade. Para isso, ao definir os requisitos necessá-

rios para garantir a segurança estrutural, propõe-se os padrões de índice de confiabilidade mí-

nimas e de probabilidades máximas de falha toleráveis. Dois critérios para estabelecer o risco 

aceitável são descritos por Melchers (2018). O primeiro, refere-se aos riscos definidos e tolerá-

veis pela sociedade, enquanto a segunda se associa a critérios socioeconômicos analisando a 

melhor maneira de maximizar a relação custo-benefício.  

A nível internacional, para propor as melhores práticas de confiabilidade estrutural na 

engenharia civil, tem-se a associação técnica e científica Joint Committee on Structural Safety 

(JCSS). O comitê lida com métodos, discussões e o desenvolvimento de recomendações acei-

táveis sobre confiabilidade. Propõe tomadas de decisões baseadas em risco e visa estabelecer 

sobretudo fundamentos para métodos probabilísticos na prática da engenharia. Segundo Al-

meida (2008), as normativas regulamentadoras brasileiras não definem critérios e verificações 

de níveis de confiabilidade requeridos para as estruturas. 

No processo de análise dos índices de confiabilidade 5, o JCSS estabelece classes de 

definições de risco baseadas em processos que assumem possíveis situações para os estados 

limites, dadas por: 

 

Classe 1 - (5	 ≅ 2): O risco de morte em caso de falha é pequeno ou insignificante e as 

consequências econômicas são pequenas ou desprezíveis (estruturas agrícolas, silos e postes);  
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Classe 2 - (2	 ≤ 5 < 5): Quando o risco de morte em casos de falha é médio e as con-

sequências econômicas são consideráveis (escritórios, edificações residenciais e indústria); 

Classe 3 - (5	 ≤ 5 < 10): Nesse caso, o risco de morte devido a falha é alto e as conse-

quências econômicas são significantes (pontes, edifícios altos, teatros e hospitais).  

 

Os valores propostos para o estado limite último são baseados em relação aos custos de 

construção, reconstrução ou recuperação de falhas. 

Para o caso de 5 ser maior que 10, as consequências devem ser consideradas extremas 

e uma análise de custo-benefício por completo deverá ser realizada. O JCSS também define 

valores de índice de confiabilidade alvo 5 para os vistos na Tabela 3.1. 

 

Tabela 3.1 - Confiabilidade alvo para os estados limites últimos JCSS 

Custo relativo de 

segurança 
Classe 1 Classe 2 Classe 3 

Alto (A) 
5 = 3,1 

(c$ ≅ 10NO	) 

5 = 3,3 

(c$ ≅ 5 ∗ 10NM	) 

5 = 3,7 

(c$ ≅ 10NM	) 

Normal (B) 
5 = 3,7 

(c$ ≅ 10NM	) 

5 = 4,2 

(c$ ≅ 10NW	) 

5 = 4,4 

(c$ ≅ 5 ∗ 10NK	) 

Pequeno (C) 
5 = 4,2 

(c$ ≅ 10NW	) 

5 = 4,4 

(c$ ≅ 5 ∗ 10NK	) 

5 = 4,7 

(c$ ≅ 10NK	) 

Fonte: JCSS (2001). 

 

Em complemento, Melchers (2018) recomenda o índice de confiabilidade para um pe-

ríodo que seja igual ao da vida útil da estrutura em edificações comerciais e residências com 

valores alvo entre 3,0 e 3,5. O Eurocode (2001), por sua vez, propõe um valor do índice de 

confiabilidade para edificações residenciais e comerciais de 4,7 para recorrências de um ano e, 

de 3,8 para cinquenta anos de referência. Outros valores do índice de confiabilidade de referên-

cia propostos pela USACE - United States Army Corps Engineers, apresentados na Tabela 3.2. 

Consequentemente, um elemento estrutural que teria probabilidade de colapsar repenti-

namente sem aviso, deve ser projetado para um nível maior de confiabilidade, permitindo que 

as medidas de segurança sejam tomadas para evitar consequências graves ao sistema estrutural 

ou aproximação ao modo de falha dominante do componente estrutural. Portanto, as estruturas 
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que apresentam vários modos de falha devem ser projetadas para um nível mais alto de confia-

bilidade. 

 

Tabela 3.2 - Confiabilidade alvo para os estados limites USACE 

Confiabilidade alvo § Probabilidade de Falha •d  
Nível de desempenho 

esperado 

1.0 0.16 Perigoso 

1.5 0.067 Insatisfatório 

2.0 0.023 Pobre 

2.5 0.006 Abaixo da média 

3.0 0.001 Acima da média 

4.0 0.00003 Boa 

5.0 0.0000003 Alta 

Fonte: USACE (1999). 

 

Nos valores referentes aos estados limites de serviço é necessário distinguir entre os 

estados limites de utilização irreversível e reversível. Os valores alvo reversíveis são obtidos 

com base em métodos de análise de decisão e, para estados limites de utilização irreversíveis, 

os valores alvo provisórios são apresentados na Tabela 3.3. 

 

Tabela 3.3 - Confiabilidade alvo para os estados limites de serviço JCSS 

Custo relativo de segurança Confiabilidade alvo § 

Alto (A) 5 = 1,3	(c$ ≅ 10N@	) 

Normal (B) 5 = 1,7	(c$ ≅ 5 ∗ 10NB	) 

Pequeno (C) 5 = 2,3	(c$ ≅ 10NB	) 

Fonte: JCSS (2001). 

 
3.6 Equações de Estado Limite 

 

Para avaliar os diversos modos de falha de uma estrutura, pode-se descrever equações 

de estado limite. Sendo U	¶	12 um vetor-coluna que tenha todas as variáveis aleatórias do pro-

blema (Beck, 2019). Para cada modo de falha, pode-se descrever em função de n variáveis 

aleatórias e a equação estado limite como:  
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)(U) = )(U@, UB, … , U:) = 0 (3.17) 

 

Os valores representados na eq. (3.17), são descritos de modo que os valores negativos 

representados pela eq. (3.18), representam os pontos pertencentes ao domínio de falha e indi-

cam a violação de um estado limite. Os valores positivos, na eq. (3.19), demonstram pontos 

dentro da região segura e com os quais se pretende trabalhar.  

 

\$ = {D|)(D) ≤ 0} (3.18) 

 

\& = {D|)(D) > 0} (3.19) 

 

As equações de estados limites definem cada modo de falha, em que a fronteira entre os 

domínios de falha e não falha, ou a fronteira entre os estados desejável e indesejável da estru-

tura. Os que apresentam valores de variáveis nulos )(U) = 0 representam o limite da função 

que separa o domínio seguro do domínio de falha. Conforme representado na Figura 3-6, ob-

serva-se os limites descritos. 

 

Figura 3-6 - Representação do estado limite e domínios de falha e sobrevivência 

 

Fonte: Beck (2019). 

 

 A equação de estado limite mais simples é uma função linear, independentemente do 

tempo, e que envolve duas variáveis aleatórias: resistência e solicitação U = {", %}=: 
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)(U) = " − % = 0 
(3.20) 

 

Ou a capacidade de demanda U = {8, 9}=: 

 

)(U) = 8 − 9 = 0 
(3.21) 

 

3.7 Problema Geral de Confiabilidade  

 

Em diversos problemas a formulação descrita na eq. (3.1) não é adequada, pois não é 

possível reduzir o problema de confiabilidade estrutural a um problema simples de esforço re-

sistido e esforço solicitado com variáveis aleatórias independentes " e % (Melchers, 2018). 

A função ", em geral, engloba as propriedades dos materiais e dimensões da estrutura, 

enquanto % é uma função dos carregamentos solicitados. No entanto, há casos em que " e % 

podem ser independentes das cargas causando falha e gerando mais de uma resultante de tensão, 

tornando-se inválido o uso da eq. (3.6). Portanto é necessário substituir a expressão simples de 

(" − %) por variáveis aleatórias independentes utilizando as variáveis básicas de projeto que 

definem o comportamento, segurança e distribuição de probabilidade da estrutura, determi-

nando uma equação generalizada.  

Seja o vetor U que representa todas as variáveis básicas de projeto envolvidas no pro-

blema, a resistência " é expressa como " = C"(U) e o carregamento os efeitos da carga como 

% = C%(U). Uma vez que as funções C4 e C5 podem ser não lineares, a função de distribuição 

acumulada <;(?), por exemplo, pode ser obtida pela integração múltipla sobre as variáveis de 

projeto relevantes: 

 

<;(?) = í …í =e(D):D	 (3.22) 

 

Assim uma função similar pode ser obtida para % e <5(	). Estas expressões podem ser 

usadas nas eq. (3.6) e (3.7).  

Observando que a função de estado limite (C[", %] 	≤ 0) também pode ser generali-

zada, quando as funções C4(U) e C5(U) são usadas em C[", %], a função de estado limite re-

sultante pode ser escrita como C(U), onde X é o vetor de todas as variáveis relevantes e C(U) 

é alguma função que expressa a relação do estado limite. A equação de estado limite C(U) = 0 
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define o limite entre o domínio satisfatório onde não há falha em que C > 0 e o de falha C	 ≤

0. 

Com a função de estado limite definida como	C(U), a generalização de (3.6) torna-se: 

 

c$ = c(C[U] ≤ 0) = í …í =e(D):D
*[e]hA

	 (3.23) 

 

Onde a =2(D) é uma função de densidade de probabilidade conjunta do vetor n-dimen-

sional U. A resistência R e o efeito das cargas S não são mostrados na formulação pois, estão 

implícitos em U. A função também representa a densidade de probabilidade conjunta do vetor 

+-dimensional U das variáveis de projeto. A região de integração C(U) ≤ 0 na eq. (3.23) define 

o espaço em que ocorre a violação do estado limite e é diretamente análogo a falha 9, vista na 

Figura 3-3 e, em alguns casos particulares, a integração sobre o domínio de falha C(U) ≤ 0, 

não pode ser feito analiticamente.  

Nesse caso, integra-se =2(D) dado na eq. (3.23) numericamente e se define o domínio 

de falha utilizando abordagens como: 

 

a. Aproximação numérica utilizando Monte Carlo; 

b. Transformar a =2(D) usando as propriedades “First Order Second Moment”, para apro-

ximar a probabilidade de falha via métodos analíticos. 

 

Neste trabalho de dissertação é utilizado o método da simulação de Monte Carlo para a 

geração das amostras no processo de cálculo de confiabilidade estrutural. 

 

3.7.1 Método Aproximado de Primeira Ordem (FORM) 

 

O método de confiabilidade de primeira ordem ou FORM é derivado do método FOSM 

e permite uma análise mais robusta de um problema de confiabilidade. Além do mais, é possível 

incorporar à análise as funções de distribuição de probabilidades, bem como dependência linear 

entre as variáveis aleatórias do problema. 

O método utiliza a maior parte dos resultados e métodos presentes no FOSM. Segundo 

Beck (2018), a construção da função conjunto de distribuição de probabilidades envolve uma 

=e(D), das quais as distribuições estatísticas de probabilidade podem assumir diferentes distri-

buições dependentes ou não, e sua transformação para o espaço normal padrão V. A equação 
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que define o estado-limite C(U), é reescrita em função das variáveis aleatórias V, para )(V) e 

a superfície de falha )(V) = 0 é aproximada pelo hiperplano do ponto de projeto V∗. Que por 

sua vez, representa a distância até a origem seja mínima e pode ser representada pelo índice de 

confiabilidade onde 5, tem a origem definida como: 

 

(5) = ‖V∗‖ (3-24) 

 

Tem-se que, onde α é o vetor normal referente a superfície de falha do ponto de pro-

jeto: 

 

V∗ = −15 e )(V) = 5 − ∑1+5+ (3-25) 

  

O FORM calcula a probabilidade de falha de forma aproximada e conforme a função de 

limite )(V) no espaço das variáveis reduzidas e essa aproximação se torna segura quando hou-

ver forma convexa em torno do ponto projeto ou contra a segurança caso isso não ocorra. Dentre 

as dificuldades encontradas pelo método, os principais pontos são a busca do ponto de projeto 

e a transformação das variáveis para variáveis padrões. Para transformar as variáveis, a meto-

dologia com maior usabilidade trata-se da transformação de Nataf (1962), que se baseia na 

transformação de variáveis normais correlacionadas em variáveis normais estatisticamente in-

dependentes. 

O conjunto U demonstra variáveis normais e se estiverem correlacionadas entre si (ou 

não), um novo conjunto de variáveis normais padrão estaticamente independentes pode ser ob-

tido pela transformação da eq. (3-26): 

 

V = G	ZN@(U − °) (3-26) 

 

Em que ° representa o as médias de U, Z é uma matriz diagonal de desvios padrões de 

U e G = JN@ uma matriz triangular inferior oriunda da decomposição de Cholesky da matriz de 

correlações de U dada por: 

 

J = 	 ¨		
J@@ 0
J@B JBB

				0 0
0 0. .

		J@: JB:				
. .
. J::

		≠ (3-27) 
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O número de variáveis aleatórias envolvidas na transformação é expresso por n e os 

termos J+/ são: 

 

J@@ = 1  

J+@ = Æ+- 			Ø = 1, +  

J+- =
1
J--

∞Æ+- −ÄJ+/J-/

-N@

/Q@

± 						1 < 3 < Ø (3-28) 

J++ = ù1 −ÄJ+/	B
+N@

/Q@

					Ø > 1 

 

 

Onde Æ+/ é o coeficiente de correlação entre U+ e U/ e o ponto de projeto, pode ser en-

contrado através da transformação da Jacobiana: 

 

≤ = 	
≥V
≥U

= 	GZN@ (3-29) 

 

Em casos que as variáveis não são distribuídas de forma normal, uma transformação em 

normal equivalente é utilizada e se não houver correlação entre variáveis, isto é, as variáveis 

aleatórias são representadas de maneira independentes, a matriz L, em (3-27), torna-se uma 

matriz diagonal unitária. 

Portanto, esta transformação de Nataf é possível quando as variáveis U apresentem dis-

tribuição de probabilidade normal, quando a distribuição é do tipo não normal, é necessário 

realizar uma nova normalização, que substituiu cada distribuição de probabilidade não normal 

por uma normal equivalente. Para as distribuições não correlacionadas, utiliza se as eq. (3-31) 

para médias e eq.         (3-30) para desvio padrão, ou é necessário realizar a correção com 

coeficientes de correlação equivalente entre as variáveis: 

 

µij =	Xk∗ − σijϕN@(Fuk(X∗))         (3-30) 

 

σij = φª
ϕN@(Fuk(X∗))

fuk(Xk∗)
Ω 

(3-31) 
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Em que: 

 

[_l	m	Z_l é a média e desvio padrão da distribuição normal para variável U+; 

 (<w+(U∗)) é a função de distribuição acumulada da original variável U+; 

 =w+(U+∗) é a função de distribuição de probabilidade original da variável U+; 

 ]	é a função distribuição de probabilidade acumulada normal padrão.  

 

O ponto de projeto pode ser calculado com uso de métodos de otimização ou programa-

ção não linear onde a restrição é definida por: mínimo |V| e )(V) = 0. Diversos algoritmo é 

usado para resolver este problema, um dele é o desenvolvido por Hasofer and Lind e aprimo-

rado por Rackwitz e Fiessier, (Hasofer e Lind, 1974; Rackwitz e Fiessler, 1978) que dão nome 

o algoritmo conhecido como HLRF resumido pela eq. (3-32): 

 

YmZ@ =	
1

|∇g(Ym)|B
¡∇giYmj

n
Yo − g(Ym)¬ ∇g(Ym)n 

 

(3-32) 

 Em que: 

 

 ∇(V-) – Gradiente da função de falha no espaço reduzido; 

)(V-) − Valor da função de falha;  

 

E as relações de (3-33), para o HRLF: 

 

)(V) = C(U)  

V = 	GZN@(U − °) (3-33) 

√)(V) = (≤N@)D√C(U)  

  

Onde ∇C(U) é o gradiente da função de falha no espaço original avaliado em U.  

 

Além de fornecer a probabilidade de falha, outros parâmetros importantes são analisa-

dos pelo método FORM, como as medidas de sensibilidade. Sendo vários essenciais como fa-

tores de importância, fatores de omissão e fatores de sensibilidade paramétricos. Segundo Alves 

(2014), os fatores de importância definem as características de cada variável no valor final da 
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probabilidade de falha, onde as que apresentam fatores de importância com níveis mais altos 

são os que efetivamente colaboram com a probabilidade de falha. 

 

3.7.2 Método Aproximado de Segunda Ordem (SORM) 

 

Uma aproximação de primeira ordem da c$ é obtida substituindo a equação de estado 

limite )(V) 	= 	0 por um hiperplano tangente a ela no ponto de projeto. Esta aproximação pode 

não ser apropriada quando )(V) 	= 	0 é excessivamente não linear próximo ao ponto de projeto. 

Neste caso, uma aproximação de segunda ordem pode ser usada, onde )(ì) 	= 	0 é substituído 

por uma superfície de segunda ordem centrada no ponto de projeto. Como a aproximação é feita 

no ponto de projeto, os algoritmos de otimização e transformações de probabilidade propostos 

no FORM também são necessários para obter estimativas de segunda ordem. 

A aproximação de segunda ordem baseado segue o método de curvaturas utilizando 

uma superfície quadrática genérica foi primeiramente apresentada por Fiessler(1979) e Kiu-

reghian (1987) utilizam um hiper parabolóide, ajustado através da curvaturas principais de 

)(ì	) 	= 	0 ou de pontos escolhidos em torno do ponto de projeto.  

O parabolóide é baseado em curvaturas a partir de análise assintótica e das condições 

de otimalidade de segunda ordem no ponto de projeto. O parabolóide genérico pode ser escrito 

como: 

 

4: = 	5 +
1
2
ÄÄ1+/4+

:N@

/Q@

4/

:N@

+Q@

 (3-34) 

 

Em que os 4+ formam uma base ortonormal ƒ	 = 	 {4@, 4B, . . . , 4:N@} centrada no ponto 

de projeto, e 1+/são os componentes da matriz Hessiana parabólica a ser determinada. O pro-

blema fundamental do SORM é a escolha de uma base ƒ	para a construção do parabolóide e a 

determinação analítica do conteúdo probabilístico. A matriz A, cujos componentes são 1+/, 

pode ser determinada igualando seus termos ao Hessiano de )6(ì) = 0, ≈)6(ì) quando este 

é escrito em relação à base ƒ: 

 

6 = 	
ƒD . ≈)6(ì). ƒ
|∇)6(ì)|

 (3-35) 
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A Hessiana do Lagrangeano ao problema de mínimo pode ser dada por: 

 

≈ = 	F +
5

|∇)6(ì)|
. ≈)6(ì) (3-36) 

 

Transformado para base T tem-se: 

 

ƒD . ≈. ƒ = F + 5. 6 (3-37) 

 

A condição ótima de segunda ordem, ou a projeção de ≈, e representada no plano tan-

gente no ponto de projeto )6(ì) = 0. A matriz ƒD . ≈. ƒ é sempre positivo e semi definido no 

ponto de projeto. Por análise assintótica, deriva-se se esta função em uma expressão aproximada 

de segunda ordem para c$: 

 

c$B = ](−5)
1

ôdet	(F + 56)
 (3-38) 

 

Em que onde o índice 2 em c$ indica aproximação de segunda ordem. Este tipo de 

análise assintótica implica que a aproximação das equações e melhoram à medida que 5 au-

menta.  

No caso particular em que os 4+ são definidos de forma a serem os autovetores de 

≈)6(ì), a expressão do parabolóide fica: 

 

4: = 5 +
1
2
Ä3+4+B
:N@

+Q@

 (3-39) 

 

 Em que os valores de 3+ são as curvaturas principais do parabolóide, assim a matriz 6 e 

diagonal podendo ser escrita como: 

 

c$ = ](−5) +»
1

ô1 − 53+

:N@

+Q@

 (3-40) 

 

Estimar o valor c$ por SORM exige uma série de cálculos uma vez que determinar a 

curvatura principal requer o cálculo do Hessiano ≈)6(ì), requerendo o cálculo de )(…)	em 
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2. +41B pontos, onde +41 é o número de variáveis aleatórias. 

 

3.7.3 Simulação de Monte Carlo 

 

A Simulação de Monte Carlo (SMC) permite resolver problemas complexos que apre-

sentam uma boa precisão no que tange a estados incertos de cálculo. Conforme Gentle (2003), 

a técnica possibilita abordar problemas de diferentes áreas como atuária, finanças, computação 

gráfica, geologia, jogos, análise de projetos, dentre outros. 

A técnica é usada para gerar amostras numéricas com base em distribuições de proba-

bilidades das variáveis do problema. Ang (2006) pontua que estas amostras são como uma ob-

servação experimental do problema estudado e, permitem que os resultados obtidos possam ser 

tratados estatisticamente. Sendo assim, a simulação também é uma técnica de amostragem e os 

resultados estão sujeitos a erros amostrais.  

Conforme Lima et al. (2012), a SMC pode ser definida nas etapas; (i) geração de uma 

população amostral aleatórias conforme as variáveis aleatórias previamente estabelecidas com 

respectivos valores de média e desvio padrão, (ii) realização os cálculos e simulações usando 

as amostras geradas e as suas estatísticas.  

Neste trabalho, o método de Monte Carlo é utilizado para estudar o problema de confi-

abilidade estrutural dado por um pórtico plano e sua interação com solo.  

Em engenharia civil, a simulação de Monte Carlo pode ser usada para estudar o desem-

penho de um sistema estrutural. Castanheira (2004), ressalta que é possível aplicar o método a 

partir de um processo de repetidas simulações, a fim de analisar a performance do sistema e 

determinar ou propor alternativas de melhorias que visam a segurança e usabilidade da estru-

tura.   

Segundo Beck (2018) a SMC consiste na geração de números aleatórios com distribui-

ções uniformes w(0,1) através de rotinas computacionais e na utilização da função de distribui-

ção acumulada das variáveis de projeto estudadas. Sendo possível, portanto, simular numerica-

mente um experimento e testar uma estrutura para incertezas e resistências das ações, avaliando 

as funções de densidade e probabilidade e equações estado limite, inúmeras vezes até que se 

atinja a solução para o problema e definia-se a confiabilidade alvo e a probabilidade de falha. 

O cálculo da probabilidade de falha (c$) de um elemento ou de um sistema estrutural é 

feito com variáveis que são geradas de acordo com a função conjunta de densidade de probabi-

lidade =2(D) e uma função indicadora F[)(D)], como na equação: 
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c$ = í F[)(D)]=e(D):D
X3

 (3.41) 

 

Uma vez que a =2(D) é uma função conjunta de densidade de probabilidade e (9$) é o 

domínio da região de falha, é possível aplicar o método de Monte Carlo através da definição da 

função indicadora como F[)(D+)] em eq. (3.42): 

 

F[)(D+)] = 1	Bm	)(D+) ≤ 0 (3.42) 

F[)(D+)] = 0	Bm	)(D+) > 0 

 

Sendo )(D+) uma função do estado limite, responsável por separar o espaço amostral 

em duas regiões: região de segurança (9&) e região de falha (9$). Se )(D+) > 0, trata-se de um 

ponto de região de segurança, e se )(D+) ≤ 0, refere-se a um ponto na região de falha. Conse-

quentemente c$ será: 

 

c$ = í F(D)=2(D):D = ;{F(D)}
p

 
(3.43) 

 

Em que E {	…	} refere-se ao operador do valor esperado. 

 

O método de Monte Carlo fornece um estimador c$	a partir de +& simulações do vetor 

de parâmetros de projeto, com os quais se obtém resultados da função indicadora F+ = F(D+). 

Em que para cada amostra de +& é a avaliada na função )(D+) e caso )(D+) ≤ 0 uma falha é 

determinada e somada ao conjunto de falhas de )(D+). Assim, uma aproximação da probabili-

dade de falha é dada pelo número total de falha dividido pelo número de simulações, como 

descrito na equação: 

 

c$ ≈ c$À =
∑ F[)(D+)]
:4
+Q@

+&
 

(3.44) 

  

Em que +& é o número total de simulações e a respectiva variância que pode ser deter-

minada por: 
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S7?nc$À o =
∑ iFn)(D+) − c$À oj

B:4
+Q@

(+& − 1)
 

(3.45) 

 

A incerteza ou erro estatístico da simulação corresponde à variância, de modo que 

quando +& → ∞, a probabilidade de falha, c$ , deve tender a zero. Conforme Beck (2018), é 

ideal que, conforme o número de simulações, sejam encontradas poucas falhas representando 

um parâmetro de confiabilidade ideal. Para isso, é necessário um grande +& até que se obtenha 

uma variação pequena do valor que define a probabilidade de falha da estrutura ou do elemento 

estudado. Uma abordagem ideal, conforme tratado por Bjerager (1990), é que o número de 

simulações +&, do qual depende a probabilidade de falha c$, apresente uma relação confiável 

entorno de: 

 

+& =
100
c$

 
(3.46) 

 

Esta relação confiável permite verificar se os valores de probabilidade de falha e o nú-

mero de simulações apresentam resultados satisfatórios de confiabilidade estrutural. 

 

3.7.4 Confiabilidade Baseada em Otimização (RBDO) 

 

Sejam U e : dois vetores de parâmetros de um sistema estrutural. O vetor U	 ∈

ℝq4rcontém –"S variáveis aleatórias, que incluem dimensões, resistência dos materiais, ações 

e variáveis erro de modelo. Alguns desses parâmetros são de natureza aleatória, outros não 

podem ser determinados de forma determinística. Normalmente, a variável de resistência é re-

presentada como uma variável aleatória e a carga é representada como um processo aleatório 

(Beck, 2018).  

Para o vetor :	 ∈ ℝq4r com –"S variáveis de projeto, cujos valores são determinados 

de forma a melhorar o desempenho do sistema e minimizar o peso, custos etc. Variáveis típicas 

deste vetor : são dimensões nominais de elementos estruturais, valores nominais de resistência 

do material, fatores de segurança parciais, taxas de armadura, vida útil, parâmetros de procedi-

mentos de inspeção e manutenção etc. Um exemplo é o dimensionamento de elementos, deter-

minado no projeto, mas executado dentro de uma certa tolerância geométrica. Essas variáveis 

são chamadas de variáveis aleatórias de projeto e requerem tratamento especial em alguns 
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algoritmos. Quando a diferenciação é necessária, as variáveis de projeto aleatórias são repre-

sentadas usando a notação K, onde [ é um vetor de K parâmetros a serem determinados. 

A presença de incerteza significa a possibilidade de respostas estruturais indesejadas. O 

espaço amostral da variável aleatória U é dividido pela equação de estado limite )+(:, U) 	= 	0 

como: 

 

\$+ = {D|)+(:, U) ≤ 0} (3.47) 

\&+ = {D|)+(:, U) > 0}, Ø = 1,…	, +I5, 

 

Onde \$+(:) é o domínio de falha, \&+(:) é o domínio de sobrevivência e +I5 é o nú-

mero de equações de estado limite. Cada equação de estado limite refere-se ao modo de falha 

de uma estrutura em termos de condições de serviço ou capacidade útil. A probabilidade de 

falha para cada modo de falha é dada por: 

 

c$+ = ciU	 ∈ 	\$+j = í =e(D):D
s31

 
(3.48) 

 

Para determinar as probabilidades de falha para modos individuais usa-se técnicas de 

confiabilidade estrutural como FORM e SORM ou simulações de Monte Carlo.  

Nas funções de desempenho típicas envolvem custo de material (volume) ou custo de 

fabricação. A chamada otimização baseada em confiabilidade estrutural ou otimização de pro-

jeto baseada em confiabilidade é uma maneira de substituir restrições de projeto determinísticas 

por restrições em termos de probabilidade de falha permitida ou confiabilidade alvo.  

As equações de restrições são definidas de forma a obter os termos de na probabilidade 

de falhas com base na otimização estrutural baseada em confiabilidade ou otimização de projeto 

baseada em confiabilidade: 

 

determine: :∗ que minimiza =(:)  

sujeito	a: c$+(:)c$D+ , Ø = 1,…	, +I5, :	 ∈ 	“, 

(3.49) 

 

Em que c$+(:) refere-se à probabilidade de falha em relação ao modo de falha	()+, a 

c$D+ como probabilidade de falha admissível e +I5 o número de estados limites. A 
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confiabilidade alvo, para o modo de falha ()+ por ser dada por ?D+ = (1 − c$D+). Utilizando o 

índice de confiabilidade 5 como parâmetro de confiabilidade tem-se: 

 

determine: :∗ que minimiza =(:)  

sujeito	a: b+(:)bD+ , Ø = 1,…	, +I5, :	 ∈ 	“, 

(3.50) 

 

A fórmula permite encontrar a configuração estrutural mecanicamente ótima sem com-

prometer a segurança. O resultado depende diretamente da probabilidade de falha permitida 

usada como restrição. O equilíbrio entre segurança e economia não é abordado porque alguns 

fatores de segurança ou métricas de confiabilidade alvo são restrições, não variáveis de projeto. 

O custo computacional dessas soluções deve ser considerado, uma vez que a análise de confia-

bilidade é realizada em um laço de otimização e, portanto, repetidas centenas a milhares de 

vezes. Logo a solução eficiente do problema RBDO requer algoritmos específicos para reduzir 

o custo computacional. 

 

3.8 Geração de Amostras de Variáveis Aleatórias 

 

O método de Monte Carlo se baseia em um número de simulações predefinidas que 

resultam na geração de amostras +& = {D@, DB, DO…D:}-=   em que, para problemas de confiabi-

lidade estrutural, resultam em probabilidade de falha. Sendo que, cada uma destas amostras 

contém uma quantidade + de números aleatórios gerados, conforme a função conjunta de den-

sidade de probabilidades	=2(D) e os parâmetros probabilísticos como média e desvio padrão. 

Esses valores são obtidos das seguintes maneiras: 

 

1. Geração de um número aleatório w+ 	com distribuição uniforme entre 0 e 1. 

2. Através da inversa da função de distribuição cumulativa de probabilidades eq. (3.51). 

 

D+ = <eN@(w+) (3.51) 

 

Este procedimento pode ser aplicado para qualquer distribuição estatística conhecida 

desde que, por definição, a forma de distribuição cumulativa de probabilidade varie entre 0 e 1 

conforme visto na Figura 3-7: 
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Figura 3-7 - Geração de números aleatórios com distribuição predefinida 

  

Fonte: Adaptado de Beck (2018). 

 

 A eq. (3.52) representa um processo geral para cálculo, porém conforme Beck (2018) a 

função não é indicada para distribuições normais e log-normal, visto que não há solução analí-

tica para a função. Para tal, as amostras de variáveis aleatórias podem ser obtidas a partir de 

algoritmos que representam pares de amostras ì@ e ìB, obtidas de amostras independentes w@ e 

wB, uniformemente distribuídas entre 0 e 1.  

 

ì@ = ô−2 ”+(w@) h†B	(2‘	wB)	 
ìB = ô−2 ”+(w@) BØ+	(2‘	wB)	 

(3.52) 

 

 Logo as amostras U	~L([, Z) são obtidas pelas eq. (3.53): 
 

D+ = ì+Z + [ (3.53) 

 

 E com uso do mesmo algoritmo é possível determinar as amostras de variáveis log-

normal usando U	~	JL(!, ÷). 

 

D+ = exp	[ì+ + !] (3.54) 

 

 Portanto, as duas equações vistas em (3.52) representam a definição de amostras base-

adas em números aleatórios w+ com distribuição entre 0 e 1 e características específicas de dis-

tribuição.  
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3.9 Tipos de Distribuições e Seus Parâmetros  

 

Para definir o tipo de distribuição e dos parâmetros presentes em uma variável aleatória 

gerada pelo método de Monte Carlo torna-se necessário conhecer previamente as características 

dessas variáveis de forma conjunta ou separadamente, como nos três métodos descritos em 

seguida: 

 

1. Funções conforme dados observados 

 

Diversos parâmetros de amostras são calculados previamente conforme destaca Bussab 

(2019), entre eles estão parâmetros que abordam distribuições que consideram valores como 

média, desvio padrão, coeficiente de Skewness e coeficiente de Kurtosis. 

 

2. Definições de normas ou publicações 

 

Utilizando normas técnicas e estudos presentes na bibliografia define-se distribuições e 

parâmetros a serem inferidos a partir de valores característicos estudados como, por exemplo, 

em solicitações e resistências. Além disso, pode-se utilizar de distribuições significativas dis-

postas em códigos e normas internacionais, como as apresentadas pelo Probabilistic Model 

Code (JCSS, 2006). 

 

3. Raciocínio físico 

 

Usando de conceitos probabilísticos e estatísticos para cálculos de distribuições, como 

quando uma variável aleatória é constituída pela soma de outras variáveis, utiliza-se do teorema 

do limite central e de variáveis com distribuições normais.  

 

3.10 Distribuições Aleatórias de Variáveis Contínuas 

 

As distribuições do tipo aleatórias descrevem as probabilidades contínuas dos possíveis 

valores de uma variável qualquer onde, estes valores são representados como um conjunto de 

números com seus respectivos intervalos. Segundo Bussab (2019), algumas variáveis que re-

sultam de algum processo de mensuração contínuas são: 
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a) Peso ou altura; 

b) Demanda de suprimentos; 

c) Tempo de vida de um bem manufaturado;  

d) Diâmetro de peças produzidas em escala industrial; 

e) Erros de medidas, em geral resultantes de experimentos. 

 

3.10.1 Distribuição Normal 

 

A distribuição normal, também conhecida como distribuição Gaussiana, trata-se de uma 

distribuição frequentemente utilizada na representação de fenômenos físicos. Por definição a 

variável aleatória U tem distribuição normal com média e desvio padrão dados respectivamente 

por, [ e ZB, −∞ < [ < +∞	e 0 < ZB < ∞, e sua função densidade de probabilidade dada pela 

expressão: 

 

=(D) =
1

Z√2‘
mN(2Nt)5/Bv5 , −∞ < U < ∞ 

(3.55) 

 

Onde µ é a média da distribuição e Z é o desvio padrão. A função de distribuição acu-

mulada possui uma expressão na forma analítica definida como: 

 

<(D) = í
1

Z√2‘
mN(2Nt)5/Bv5:D

2

NY
 

(3.56) 

 

A função normal padrão é comumente utilizada de maneira que o desvio padrão unitário 

e média são iguais a um e zero respectivamente. Logo a função densidade de probabilidade tem 

a forma: 

 

=(B) =
1

Z√2‘
mwN

@
B5

5x
 

(3.57) 

 

E a função de distribuição acumulada é dada por: 

 

<(D) = í
1

√2‘
mwN

@
B5

5x:D
5

NY
 

(3.58) 

 

A função de distribuição acumulada, apresenta valores de distribuição definidos con-

forme a literatura. A transformação de uma distribuição normal pode ser feita utilizando a mu-

dança de variável (Bussab, 2019): 
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% = 	
(D − [e)
σe

 
(3.59) 

 

 A função densidade de probabilidade normal padrão é designada como: 

 

](B) = 	=&(B) (3.60) 

 

E a função cumulativa normal padrão é: 

 

](B) = 	<&(B) (3.61) 

 

 A representação da distribuição acumulada normal padrão pode ser calculada e repre-

sentada por uma série infinita. Sua representação gráfica pode ser vista na Figura 3-8, com as 

curvas da função de densidade de probabilidade de variáveis com distribuição normal, média 

igual a zero e diferentes valores de desvio padrão. 

A função de representação da distribuição normal pode ser utilizada para representar 

dimensões físicas, por exemplo para incertezas de dimensões de elementos estruturais, como a 

largura de um pilar ou a posição da armadura.  

 
Figura 3-8 - Representação da densidade de variáveis como distribuição normal 

 
Fonte: Autor. 

 

3.10.2 Distribuição Log-normal 

 

Esta é uma distribuição em que seu logaritmo natural da variável U definido por V =

log(U) tem a distribuição normal. Logo, sua função de densidade é de probabilidade é dada 

por: 
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=(D) =
1

7D√2‘
mN((:2Nt)5/B1 

(3.62) 

 

Para D ≥ 0 e 7 > 0 a média pode ser dada por: 

 

[ = myGZ
15
B z 

(3.63) 

 

E a variância por: 

 

ZB = m{BGZ	15|(m15 − 1) (3.64) 

 

Assim, como a função cumulativa que representa a distribuição normal, também a fun-

ção cumulativa da distribuição lognormal, não possui expressão de forma analítica.  

 

Figura 3-9 - Representação da densidade de variáveis como distribuição lognormal 

 

Fonte: Autor. 

 

Na Figura 3-9 é possível visualizar as curvas que representam a função de densidade de 

probabilidade de variáveis com distribuição lognormal, cujo , = 0 com valores diferentes de 

a. Este tipo de distribuição pode ser utilizado, por exemplo, para representar a tensão de escoa-

mento do aço e a resistência à compressão do concreto, visto que elas não podem assumir va-

lores negativos. 
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3.10.3 Distribuição Gumbel 
 

A distribuição de Gumbel trata-se de uma distribuição utilizada para modelar valores 

com distribuição de níveis mínimos e máximos da ocorrência de um evento. Pode ser usada 

para representar a distribuição do nível máximo e mínimo da velocidade do vento em um refe-

rido local por um período de um ano. A densidade de probabilidade é dada pela função:  

 
=(D) = 7m{N1(2NG)N	767(96:)} (3.65) 

 

E a função cumulativa de probabilidade é dada por 

 
<(D) = mN767(96<) (3.66) 

 
A representação da média é dada por: 

 

[ = , +
W
7

 
(3.67) 

 

Sendo W dado pela constante de Euler (0.577...) e a variância representada por: 

 

ZB =
‘B

6	7B
 

(3.68) 

 

A representação das curvas de funções de densidade de probabilidade de variáveis com 

a distribuição tipo Gumbel são representadas pela Figura 3-10. 

 
Figura 3-10 - Representação da densidade de variáveis como distribuição Gumbel 

 
Fonte: Autor. 
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3.11 Construção do Problema de Confiabilidade Estrutural 

 

Para construção do problema de confiabilidade torna-se necessário a definição dos da-

dos de entrada do problema e o estabelecimento da função estado limite para um determinado 

tipo de sistema estrutural ou conjunto de sistemas. No caso deste trabalho será avaliada a con-

fiabilidade de vigas presentes em um pórtico plano de aço, sem ação de ventos, sujeita a uma 

configuração onde se considera a interação solo-estrutura. 

Nesse sentido avalia-se os parâmetros do índice de confiabilidade e probabilidade de fa-

lha de perfis metálicos seguindo a NBR 8800 (ABNT, 2008) extraídos do pórtico. As vigas de 

aço estão submetidas às seguintes condições: flexão simples, restrições de apoios simples, tra-

vamento lateral, simetria dos perfis e não há torção na seção. As amostras geradas pelo uso da 

técnica de Monte Carlo estão sujeitas as análises de estado limite conforme as características 

predefinidas de incertezas. A modelagem da estrutura é realizada pelo método de análise ma-

tricial. O solo é representado seguindo a hipótese de Winkler. Os cálculos de confiabilidade 

estrutural dos elementos de viga se dão conforme as funções de desempenho para os estados 

limites últimos de momento fletor, para força cortante e para estados limites de serviço para 

deslocamento máximo. 

O desenvolvimento do trabalho pode ser dividido em 3 etapas, conforme a Figura 3-11: 

(i) definição das propriedades iniciais e estudo de incertezas, (ii) dimensionamento do pórtico 

e dos elementos de aço (vigas) e (iii) análise de confiabilidade estrutural. 

 

Figura 3-11 - Fluxograma da rotina de cálculo da confiabilidade estrutural 

 

Fonte: Autor. 

 

Etapa 1: Inicialmente, é necessário definir as propriedades e características iniciais para 

o sistema e os parâmetros de projeto utilizados. A peça é submetida aos critérios de 
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dimensionamento descritos na seção 2.3, em que são feitas as verificações segundo o modelo 

de estado limite para atendimento aos requisitos de projeto. 

Etapa 2: Dentro da simulação de Monte Carlo, realiza-se o dimensionamento do pórtico 

plano e cálculo do elemento de viga para +&. Na etapa do cálculo do elemento de viga, são 

avaliados para os estados limites últimos, o momento fletor e esforço cortante. No estado limite 

de serviço, avalia-se o deslocamento máximo da peça estrutural. Estas funções de desempenho 

são analisadas em cada ciclo de maneira que os esforços solicitantes, sejam menores do que os 

valores máximos resistidos pelos elementos. 

Etapa 3: Na última etapa é feito o cálculo da probabilidade de falha e índice de confia-

bilidade conforme a somatória dos resultados para cada uma das funções de estado limite estu-

dadas. Diante dos resultados, diversas análises gráficas e considerações finais a respeito da in-

teração solo-estrutura são realizadas. 

 

3.12 Metodologia do Problema de Confiabilidade Estrutural 

 

Nesta seção será apresentada a metodologia proposta para a simulação da confiabilidade 

estrutural. Para a validação das rotinas computacionais, foram analisados alguns problemas 

teste largamente utilizados na literatura em questão.  

 

3.12.1  Reliability Analysis for Structural Design - RASD 

 

Para este trabalho foi desenvolvida uma biblioteca em linguagem computacional Python 

conhecida como RASD - Reliability Analysis for Structural Design, que engloba outras ferra-

mentas de código livre e aberto como as bibliotecas SciPy, Matplotlib e NumPy. Tal biblioteca 

tem como função realizar a montagem das amostras e realizar a avaliação da função de estado 

limite para um problema de confiabilidade.  

A ferramenta tem como principal objetivo determinar os índices de confiabilidade e de 

probabilidade de falha de sistemas estruturais. Para isso, é possível utilizar a técnica de Monte 

Carlo ou mesmo Hipercubo Latino para a geração de amostras, pois tais métodos podem ter 

distribuições probabilísticas do tipo normal, log-normal, gumbel ou uniforme.  

Os resultados gerados pela biblioteca são exibidos de forma gráfica utilizando bibliote-

cas auxiliares como Matplotlib. Serão apresentados histogramas para a visualização das fre-

quências de ocorrência de valores numéricos gerados pelas simulações. Também são apresen-

tados gráficos de dispersão, sendo que estes exibem os resultados das amostras com relação a 
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duas variáveis numéricas. Por fim, será também apresentado um tipo de gráfico que representa 

a dispersão gerada pelas amostras na função de desempenho.  

Na seção de resultados apresenta-se as validações do algoritmo como, por exemplo, a 

geração das amostras e problemas de benchmark tradicionais de engenharia estrutural descritos 

na seção 4.1.  

 

3.12.2 Plataforma FINITO 

 

Na escrita de um problema de confiabilidade que envolva análise de um pórtico é ne-

cessária a avaliação dos esforços internos desta estrutura. Para isto foi utilizado a plataforma 

em Python desenvolvido por Carvalho (2020) e por Rodrigues (2021). Tal plataforma apre-

senta-se como saída os deslocamentos nodais e esforços internos das vigas de pórtico plano. 

Para esta dissertação foi utilizado o elemento tipo viga com 3 graus de liberdade por nó. Maiores 

descrições deste elemento podem ser vistas nas seções 4.2 e 4.2.1. 

 

3.12.3 O Problema de Confiabilidade 

 

Nesta seção é apresentado o resultado da simulação do edifício, exemplo desta disser-

tação. Salientamos aqui que a dissertação tem como objetivo avaliar a confiabilidade de um 

sistema submetido a interação solo estrutura. O fluxograma da Plataforma RASD é apresentado 

na Figura 3-13. 

Inicialmente define-se os dados de entrada do problema, como números de nós, elemen-

tos, condições de contorno, propriedades dos materiais, parâmetros do solo, características do 

perfil metálico escolhido e definição dos parâmetros de incertezas das variáveis. 

Logo, inicia-se a simulação de Monte Carlo conforme o número de amostras que define 

a quantidade de repetições a serem realizadas pelo algoritmo. Em cada ciclo, é realizada a ge-

ração de amostras das variáveis aleatórias conforme as predefinições que levam em considera-

ção a média e desvio padrão. Estas amostras então são substituídas em cada ciclo, por novos 

valores e a rotina novamente realizada. Em cada simulação é calculado, se necessário, um novo 

acoplamento e interação do solo-fundação na estrutura e é realizado o cálculo estrutural pelo 

método da análise matricial. Os resultados gerados em cada etapa são: o momento fletor má-

ximo, o esforço cortante máximo, os esforços normais e as deformações máximas. 

As amostras geradas pela SMC referem-se às variáveis e características do perfil metá-

lico estudado, em que diante desses valores, calcula-se o momento fletor, esforço cortante e 
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deflexão máxima da seção. Possibilitando assim o estudo das funções de desempenho que de-

finem o comportamento desta estrutura, no que tange a confiabilidade estrutural.  

Esta simulação, portanto, é realizada até que se atinja a quantidade definida de simula-

ções +& e, em cada ciclo, avalia-se as funções de desempenho. No fim do processo, é feito o 

cálculo da probabilidade de falha e índice de confiabilidade conforme a somatória dos resulta-

dos.  

O modelo do edifício analisado inicialmente nesta dissertação não está sujeito a condi-

ção de interação solo-estrutura (Figura 3-12). O pórtico plano proposto possui cinco pavimentos 

em estrutura de aço, sem ação de ventos e sujeita às condições de contorno de engaste nas 

fundações.  

 

Figura 3-12 - Pórtico plano de cinco pavimentos sem interação solo-estrutura 

 

Fonte: Autor. 
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Figura 3-13 - Fluxograma da rotina de cálculo da confiabilidade estrutural (RASD) 

 

Fonte: Autor. 
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3.12.4 Características Estruturais do Edifício e Funções de Estado Limite 

 

Os carregamentos atuantes na edificação seguem a NBR 6120 (ABNT, 2019) e são ori-

undos de uma laje dimensionada que descarrega seus esforços nos elementos de viga. A viga 

em estrutura de aço possui um subsistema horizontal em concreto armado que recebe carrega-

mentos permanentes e variáveis. Os carregamentos atuantes na laje são: o peso próprio, o peso 

de revestimentos, o peso de paredes e cargas de utilização que resultam no carregamento per-

manente da laje de concreto de 4,2 kN/m² e carga variável de 1,5 kN/m². Para o carregamento 

das paredes, é considerado a parede de alvenaria com tijolos furados, possuindo um peso espe-

cífico de 13 kN/m³, altura de 2,95	m, 11,5	cm de espessura e 2 cm por face, obtendo-se uma 

carga de 5,02 kN/m. A seção escolhida seguiu os critérios propostos por Rebello (2000), sendo 

o perfil metálico Gerdau seção W 150 X 18, tendo seu peso próprio definido conforme o fabri-

cante com valor referente de 0,176 kN/m. 

As ações descritas anteriormente são aplicadas nas lajes e transmitidas integralmente 

para as vigas que sustentam a laje e ocorrem por meio de carregamento com intensidade variá-

vel ao longo de sua extensão. Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2007), possibilita-se a aproxi-

mação e simplificações para o cálculo das reações de apoio das lajes maciças retangulares com 

carga uniforme. As reações são correspondentes às cargas atuantes de maneira aproximada de 

triângulos ou trapézios e distribuídas uniformemente sobre os elementos estruturais que lhes 

servem de apoio conforme a Figura 3-14, onde observa-se o pórtico do qual é extraído a laje 

bem como a definição das áreas. 

 

Figura 3-14 - Regiões da laje localizada no pórtico para o cálculo das reações nas vigas 

 

 

Fonte: Autor. 
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Considerando a laje com todos os bordos apoiados com θ = 45°, largura de 5,25	m, 

comprimento de 4,25	m. Assim, o valor da área de influência é de 6,615 m²  determinando uma 

carga atuante de 5,292 kN/m. Diante do cálculo de todas as cargas, é possível determinar a 

carga permanente (G) atuante no elemento viga de cerca de 10,488 kN/m, ao longo da sua 

largura de 55,065	kN e 13,766	kN por nós. Quanto ao carregamento acidental	(Q) atuante de 

1,891 kN/m sendo de 9,923 kN ao longo da viga e 2,481 kN por nós.  

Como validação inicial, o objetivo é compreender o comportamento das vigas metálicas 

presentes no pórtico diante dos métodos tradicionais de dimensionamento utilizando os estados 

limites. Para tal, é feito o cálculo do pórtico sem que haja uso das teorias de confiabilidade e 

desconsiderando os modelos que representem o solo acoplado com a estrutura. Nesta etapa 

verifica-se se o perfil escolhido está apto segundo as equações de Estado Limite delimitadas 

pela NBR 8800. 

As funções de estado limite que tangem o problema dos elementos de viga, se compor-

tam de maneira que os valores máximos resistidos pelos elementos sejam menores do que soli-

citados, na eq. (3.69), avalia-se o momento fletor, na eq. (3.70) a ruptura devido a esforço cor-

tante e na eq.(3.70) a deflexão máxima suportada pela viga. 

 

)@(D) = 	Y4 . K4 − Y5. K& (3.69) 

)B(D) = Y4	. S;) − Y5. S&) (3.70) 

)O(D) = Y4 . X012 − Y5. X&7;9 (3.71) 

 

Depois da validação inicial aplica-se no edifício, a análise de confiabilidade estrutural. 

A análise contém 10 variáveis aleatórias com os parâmetros de projeto que serão utilizados de 

forma probabilísticas, como seus valores de média e desvio padrão, avaliando as incertezas 

inerentes ao projeto estrutural. Estas variáveis probabilísticas são indicadas na Tabela 3.4. 

Inclui-se para a realização das simulações, um computador com processador Intel Core 

i7, 2.5GHz, 4MB, L3 cache, com memória RAM de 16GB DDR3 em que os tempos de simu-

lação médio para o problema propostos sem ISE foram 4h e com ISE de 8h. 
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Tabela 3.4 - Variáveis aleatórias avaliadas no estudo da flexão. 

 Variável Distribuição Unidade ‚}= 	 „}= 	

1 <*  Normal N <*  0,10.[~ 

2 <3 Gumbel N 0,93.	<3 0,40.	[3 

3 ; Normal kN/cm² ; 0,06.[H 

4 =6	 Normal kN/cm² =6 0,06.[$> 

5 ℎ" 	 Normal mm ℎ" 0,05.[%? 

6 O" Normal mm O" 0,05.[=? 

7 ,$ Normal mm ,$ 0,05.[G3 

8 O$ Normal mm O$ 0,05.[=3 

9 Y4 	 Log-Normal - 1,00 0,03.[�@ 

10 Y5	 Log-Normal - 1,00 0,03.[�A 

Fonte: Adaptado de Tran (2020), Santiago (2019), Cardoso (2019), Keshtegar (2017), Santos (2014). 
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Capítulo 4 

 
4 RESULTADOS  

 

Neste capítulo serão abordados os resultados das simulações propostas voltados para 

análise de confiabilidade em estruturas mecânicas. Primeiramente, serão validados o programa 

computacional RASD e a plataforma FINITO. Para o primeiro é verificada sua eficiência nas 

gerações das amostras, enquanto no segundo, valida-se o método de análise matricial. Em se-

guida, ainda na fase de validação, a abordagem estocástica proposta é implementada em um 

problema em uma viga bi apoiada. Finalmente, trata-se dos problemas propostos neste trabalho, 

ou seja, a análise de confiabilidade em pórticos. Assim, serão realizadas as análises de confia-

bilidade tanto em um pórtico plano clássico, quanto em uma estrutura onde se considera a inte-

ração com o solo. 

 

4.1.1 Estudo de um Pórtico Plano Sujeito à Cargas Pontuais 
 

Nesta seção demonstra-se a utilização da biblioteca FINITO como analisador estrutural 

de um pórtico modelo. A comparação dos resultados foi feita através do programa gráfico-

interativo de comportamento estrutural Ftool, desenvolvido pela Pontifícia Universidade Cató-

lica do Rio de Janeiro – PUC/RJ.  

 
Figura 4-1 - Pórtico plano de 3 andares sujeito a esforços pontuais 

 
Fonte: Autor. 
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A estrutura é do tipo pórtico plano em estrutura metálica de 3 andares, sujeito à forças 

e restrições de graus de liberdade conforme a Figura 4-1. Os elementos de viga possuem seção 

transversal de 20 cm de altura, 10	cm de largura, módulo de elasticidade de 200 GPa e 0,30 

como coeficiente de Poisson. As coordenadas e forças nodais são conforme a Tabela 4.1: 

 

Tabela 4.1 - Carregamentos e coordenadas de nós pórtico plano de 3 andares 

Nós Coordenadas 
em X(m) 

Coordenadas 
em Y(m) Fx(kN) Fy(kN) 

1 0,00 0,00 0,00 0,00 

2 5.25 0,00 0,00 0,00 

3 0,00 3,00 10,00 0,00 

4 5,25 3,00 0,00 0,00 

5 0,00 6,00 10,00 0,00 

6 5,25 6,00 0,00 0,00 

7 0,00 9,00 10,00 -10,00 

8 5,25 9,00 10,00 0,00 

Fonte: Autor. 
 

Os resultados dos deslocamentos nodais em D = (w) e ì = (4) obtidos através da si-

mulação na biblioteca Finito e no programa Ftool são descritos na Tabela 4.2: 

 
Tabela 4.2 - Deslocamentos nodais pórtico plano de 3 andares 

 ‰ (m) Â (m) 

Nós Ftool Finito Ftool Finito 

1 0 0 0 0 

2 0 0 0 0 

3 5,255x10NO 5,233x10NO 9,412x10NK 9,478x10NK 

4 5,253x10NO 5,233x10NO −2.431x10NW −2,447x10NW 

5 1,178x10NB 1,171x10NB 1,107x10NK 1.107x10NK 

6 1,172x10NB 1,171x10NB −4,105x10NW −4.107x10NW 

7 1,577x10NB 1,571x10NB 6,603x10NK 6.602x10NK 

8 1,574x10NB 1,571x10NB −5,160x10NW −5,158x10NW 

Fonte: Autor. 
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Na Tabela 4.3 são apresentados os valores correspondentes aos valores de momento 

fletor, esforço cortante e tensões normais: 

 

Tabela 4.3 - Momento fletor, esforço cortante e normal pórtico plano 3 andares 

 Momento Fletor (kN/m) Esforço Cortante (kN) Esforço Normal (kN) 

Nós Ftool Finito Ftool Finito Ftool Finito 

1 -30,600 -30,597 15,000 15,012 12,600 12,637 

2 -30,600 -30,552 15,000 14,987 -32,600 -32,637 

3 14,200 14,151 10,000 10,509 12,600 12,578 

4 -14,200 -14,156 10,000 10,005 -32,600 -21,632 

5 21,000 21,237 10,000 9,905 2,100 2,128 

6 -21,000 -21,230 10,000 9,951 -22,100 -22,128 

7 10,600 10,595 5,000 4,999 -6,000 -5,962 

8 10,600 -10,598 5,000 4,937 14,000 -14,037 

Fonte: Autor. 

 

Os resultados obtidos pelo uso da biblioteca computacional em Python, quando compa-

rados aos valores do programa de análise de comportamento estrutural Ftool demonstraram ser 

satisfatórios, de modo que as diferenças existentes entre as respostas foram mínimas na ordem 

de 1 × 10NO. 

 

4.2 Testes Iniciais da Plataforma RASD 

 

Um teste inicial foi realizado na plataforma com intuito de verificar o comportamento 

do gerador de amostras de modo que as mesmas representem a média e o desvio padrão. A 

validação foi feita utilizando histogramas e diagramas de caixa (boxplot) para representações 

gráficas das frequências de ocorrência de valores numéricos gerados pela SMC. Na Figura 4-2, 

é apresentada uma variável aleatória que simula a distribuição de um carregamento estrutural 

w (k/in) hipotético, com valor médio de 0,250 e desvio padrão de 0,025 (N(µ, σ)). É possível 

verificar, na figura 4.1, que o gerador se comportou corretamente, fornecendo uma representa-

ção adequada para uma distribuição normal. 
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Figura 4-2 - Representação de histograma de frequência e boxplot da variável w 

 
Fonte: Autor. 

 

Nota-se a frequência de geração das amostras concentradas na região de 0,25 condizente 

com a média [	e desvio padrão σ representando uma quantidade de dados moderada na região 

das caldas da distribuição. 

  

4.2.1 Cálculo de Confiabilidade Estrutural para uma Viga Bi-apoiada  

 

Apresenta-se, na Figura 4-3, uma viga bi-apoiada sujeita a um carregamento distribuído 

e um concentrado no centro (Nowak, 2000). Pretende-se aplicar a técnica da SMC para avaliar 

o comportamento desta estrutura.  

 

Figura 4-3 - Viga bi-apoiada com carregamento distribuído e concentrado 

 
Fonte: Adaptado de Nowak (2000). 

 

A função de estado limite que representa a diferença entre o momento fletor máximo 

resistido e os momentos fletores solicitantes oriundos dos carregamentos, é expressa por: 
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)ic,Ë, =6j = =6& −
cJ
4
−
ËJB

8
 

(4.1) 

 

 As variáveis determinísticas para a viga são: 

 

Tabela 4.4 - Variáveis determinísticas 

Variável Valor Unidade Distribuição Símbolo 

Módulo plástico da seção 80 in³ Normal & 

Comprimento 216 in Normal J 

Fonte: Adaptado de Nowak (2000). 
 

E as variáveis aleatórias são conforme: 

 

Tabela 4.5 - Variáveis aleatórias 

Variável µ σ Unidade Distribuição Símbolo 

Carregamento concentrado 10,200 1,120 k Normal c 

Carregamento distribuído 0,250 0,025 k/in Normal Ë 

Resistência de escoamento 40,300 4,640 ksi Normal =6 

Fonte: Adaptado de Nowak (2000). 
 

As simulações com as amostras geradas pelo método são avaliadas na função de desem-

penho sujeitas a ) > 0. O estudo foi feito com 10W simulações e os resultados foram analisados 

graficamente conforme desenvolvido na biblioteca.  

O primeiro gráfico de dispersão, dado na Figura 4-4, exibe o resultado das amostras 

com relação a duas variáveis numéricas. Cada valor do conjunto de dados é representado como 

um conjunto de pontos (D, ì) de coordenadas correlacionados com os respectivos valores das 

variáveis.  

No gráfico de dispersão os valores referentes em %A são esforços solicitados e, em "A 

os esforços resistidos pela viga em cada conjunto de amostras. É feita a classificação por cores 

do agrupamento dos pares ordenados e legenda com valores de 0 e 1 conforme as amostras 

geradas pela SMC. Onde as amostras azuis com índice de falha 0, referem-se a amostras onde 

não houve falha estrutural, e as com valores de 1 na cor laranja onde houve falha estrutural.  
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Figura 4-4 - Representação da dispersão dos valores 2B, 1B  e índice de falha I 

 
Fonte: Autor. 

 

Um segundo gráfico, que representa também a dispersão, é dado pela Figura 4-5 mape-

ando a dispersão das amostras. O gráfico gera um mapa de cores na vertical que representa um 

índice baseado nos intervalos das variáveis %A e "A, em que os valores estão em escala de má-

ximo e mínimo com tonalidades diferentes para respectivo conjunto de amostras. Onde as cores 

mais escuras com valores negativos são os pontos onde não houve falhas e aqueles em cores 

mais claras com valores positivos representam os pontos de falha. 

 

Figura 4-5 - Representação de dispersão dos valores 2B e 1B com mapeamento de cores 

 
Fonte: Autor. 

 

A Figura 4-6 representa a distribuição de frequências das variáveis &A, isto é, &A = %A  + 

"A, em que as vigas acumuladas do histograma representam o momento fletor solicitados %A e 

o momento fletor "A resistido pela viga. 
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Figura 4-6 - Histogramas de frequência de 2B e 1B na região de interferência 

 
Fonte: Autor. 

 

A área onde ocorre a sobreposição dos valores de resistência e frequência, também co-

nhecida como interferência, indica que amostras geradas que tiveram valores correspondentes 

nessa região podem apresentar falha por momento fletor da viga, indicar a probabilidade de 

falha e, ainda apontar o índice de confiabilidade do problema. 

 

4.3 Análise de Confiabilidade em Pórticos Planos 

 

O principal pórtico estudado neste trabalho possui cinco pavimentos em estrutura de 

aço, sem ação de ventos e sujeita às condições de contorno de engaste nas fundações. Ainda, 

neste primeiro momento não se considera a interação solo-estrutura (ISE). A primeira etapa 

consiste na verificação do perfil escolhido conforme as equações de Estado Limite. Os carre-

gamentos são nodais, conforme descritos anteriormente e os perfis metálicos em análise seção 

W 150 x 18 conforme o exemplo em Figura 4-7: 
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Figura 4-7 - Pórtico plano de cinco pavimentos sem ISE 

 

Fonte: Autor. 

 

As funções de estado limite que tangem o problema dos elementos de viga presentes 

estão dispostas em eq. (3.69), eq. (3.70) e eq. (3.71). A Tabela 4.11 apresenta os valores de 

demanda e capacidade dos elementos de viga que formam o edifício. 

Se houvesse falha em algum destes estados limites propostos, seria necessária a escolha 

de uma nova seção e, consequentemente, outra verificação. Caso a seção escolhida não atenda 

às solicitações propostas neste método, também haverá falha no estudo de confiabilidade.  
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Tabela 4.6 - Simulação numérica do pórtico plano sem ISE sujeito aos estados limites 

Função Estado 

Limite 
Vigas Solicitado Resistido 

)@ 

               (N.m) 

,@ 21524,878 31681,818 

,B 22152,827 31681,818 

,O 21853,041 31681,818 

,M	 21853,041 31681,818 

,W	 22633,547 31681,818 

)B 

                      (N) 

,@	 20666,501 109936,364 

,B 20667,654 109936,364 

,O 20665,581 109936,364 

,M 20666,581 109936,364 

,W	 20665,108 109936,364 

)O 

                 (m) 

,@	 0,0107 0,015 

,B 0,0108 0,015 

,O 0,0117 0,015 

,M 0,0117 0,015 

,W 0,0112 0,015 

Fonte: Autor. 

 

4.3.1 Pórtico Plano Sem Interação Solo-Estrutural 

 

Após o dimensionamento do pórtico, verificou-se a confiabilidade da estrutura proje-

tada para o pórtico presente na Figura 4-7. Para este fim utilizou-se a plataforma RASD para 

verificar equações de Estado Limite eq. (3.69), (3.70) e (3.71). 

Averiguando o comportamento das funções em simulações de teste para determinar a 

quantidade de simulações, nota-se a convergência no resultado para a probabilidade de falha 

com número de 10W simulações, conforme visto na Figura 4-8 onde a probabilidade de falha 

encontra-se em escala logarítmica.  

 



109 

 

Figura 4-8 - Convergência da probabilidade de falha pelo número de simulações 

 

Fonte: Autor. 

 

Observa-se que a função de estado limite )@ referente ao momento fletor, apresenta 

variações na probabilidade de falha, tendo como maior valor dado por 2x10-5 e o menor valor 

encontra-se de zero, não representando falhas. O índice de confiabilidade apresentou maior 

segurança em ,M = 5, e menor em ,@ e ,W com valores iguais a 4,107. É possível verificar que 

os índices de confiabilidade 5 estão dentro das recomendações alvo do JCSS (Tabela 3.1). 

Neste caso, os estados limites últimos de índices 5 com valores próximos a 4,2 e classe 2, 

possuem um custo relativo de segurança normal (Tabela 3.1). 

A Tabela 4.7 apresenta o valor da probabilidade de falha para o modelo como os seus 

índices de confiabilidade. 
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Tabela 4.7 - Simulação numérica do pórtico plano sem ISE 

Função Estado 

Limite 
Vigas Falhas •d §	

)@ 

,@ 2 0,00002 4,107 

,B 1 0,00001 4,265 

,O 1 0,00001 4,265 

,M	 0 <100000 5 

,W	 2 0,00002 4,107 

)B 

,@	 0 <100000 5 

,B 0 <100000 5 

,O 0 <100000 5 

,M 0 <100000 5 

,W	 0 <100000 5 

)O 

,@	 13676 0,13676 1,096 

,B 13420 0,13420 1,107 

,O 14113 0,14113 1,076 

,M 14201 0,14201 1,072 

,W 13869 0,13869 1,086 

Fonte: Autor. 

 

Como visto, as vigas ,@ e ,W possuem mais falhas que os demais, em que 2 simulações 

tiveram os valores solicitados de momento fletor superiores ao resistido pela peça metálica. Isso 

ocorre devido ao momento fletor total do pórtico atuar mais nesse elemento, gerando uma soli-

citação maior desse esforço. Resultando, portanto, em um momento fletor máximo maior do 

que nos outros componentes, gerando assim, um número maior de falhas e menores índices de 

segurança. 

Avaliando o histograma de distribuição de frequência dos valores resistidos e solicita-

dos oriundos dos cálculos e combinações, conforme visto na Figura 4-9, em que &: = %:  + ":, 

as vigas acumuladas de momento solicitados %: e momento resistido ":  pela viga. Nota-se na 

região central, a sobreposição das curvas dos valores de resistência e solicitação, indicando que 

as amostras geradas presentes nesta região apresentam falha por momento fletor. Na região de 

interferência das Figura 4-9 (A) e (B), existem poucos valores de sobreposição. Portanto, é 
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possível observar no histograma, a baixa taxa de falhas do perfil. As demais vigas analisadas 

podem ser vistas no Apêndice A. 

 

Figura 4-9 - Histogramas de frequência 3( para 2C e 1C para 4((A) e 4. (B) sem ISE 

 

 

Fonte: Autor. 

 

Apresenta-se na  Figura 4-10 os valores referentes aos pares ordenados solicitados e 

resistidos pela viga em cada conjunto de amostras. Nesse caso, D refere-se aos esforços solici-

tados %: e ì aos esforços resistidos ":. A classificação das amostras é feita pelo agrupamento 

dos pares de índices de falhas em valores 0 ou 1, onde 0 representa não falha e 1 representa a 

ocorrência de falha. Na dispersão 4.15 (A), observa-se o número de 2 falhas, enquanto em 4.15 

(B), não ocorrem falhas oriundas da simulação. 

 

A 

B 
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Figura 4-10 - Dispersão de valores e índice de falha de 3( para 4((A) e 4. (B) sem ISE 

 

 

Fonte: Autor. 

 

Também é possível afirmar que, em nenhuma das vigas analisadas do pórtico ocorreram 

falhas relacionadas à equação de estado limite )B, que se refere ao esforço cortante. Assim, a 

probabilidade de falha se encontra próxima de zero e o índice de confiabilidade apresenta maior 

segurança com valor de 5. Isso ocorre devido ao esforço solicitante ser inferior ao esforço re-

sistido pela peça. Neste caso, a solicitação média para esta peça está em torno de 20,66 kN 

enquanto o valor resistido de 109,93 kN. 

Esta diferença que representa a segurança pode ser vista de forma gráfica conforme 

Figura 4-11. Nota-se que não há região de sobreposição das curvas de resistência e solicitação. 

 

A 

B 
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Figura 4-11 - Histogramas de frequência 3) de 2( e 1( para 4( sem ISE 

 
Fonte: Autor. 

 

Por fim a equação de estado limite )O referente a deflexão atuante, apresenta interferên-

cias das curvas com sobreposição dos valores de resistência e solicitação. Indicando que as 

amostras geradas representam falha por excesso de deflexão, como visto na Figura 4-12 para a 

viga 1, e o comportamento das demais vigas vistas no Apêndice A. A região de sobreposição 

possui 13676 amostras que representam a falha como demonstrado na Tabela 4.7 para )O. 

 

Figura 4-12 - Histogramas de frequência 3D de 2( e 1( para 4( sem ISE 

 
Fonte: Autor. 

 

Conforme o gráfico de dispersão na Figura 4-13, que demonstra a classificação das 

amostras pelo agrupamento das cores dos pares de índice de falha, nota-se a dispersão do 

número das 13676 falhas na cor laranja oriundas da deflexão excessiva representada pelo valor 

1. 
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Figura 4-13 - Dispersão de valores e índice de falha de 3D para 4( sem ISE 

 

Fonte: Autor. 

 

Portanto, como nos estudos pelo método dos estados limites de serviço, a deflexão cau-

sada pelos carregamentos solicitados, possui uma fragilidade maior do que os demais estados 

estudados, por consequência isso representa uma probabilidade de ocorrência mais recorrente 

como acontece em projetos reais de estruturas. Segundo valores de referência do JCSS para o 

estado limite de serviço (Tabela 3.3), para 5 = 1,096, o custo relativo está abaixo do valor de 

referência de 1,3 da tabela, representando, portanto, um custo relativo alto de segurança e não 

classificando a estrutura nos parâmetros do JCSS. 

 

4.3.2 Pórtico Plano com Interação Solo-Estrutural 

 

O pórtico plano sujeito a interação solo-estrutura, possui as mesmas definições do ante-

rior dado na seção (4.3.1). Sendo cinco pavimentos em estrutura de aço, sem que haja ação de 

ventos e o engaste é substituído por constantes elásticas que representam as estruturas de fun-

dação. Os carregamentos são nodais e os perfis metálicos em análise são W150 x 18, conforme 

o exemplo na Figura 4-14. 
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Figura 4-14 - Pórtico plano de cinco pavimentos com interação solo-estrutura 

 

Fonte: Autor. 

 

Para determinar o coeficiente de reação vertical (29+), essencial para modelar e simular 

a interação solo-estrutura no sistema, deve-se identificar as características do solo e a região 

onde é feita a edificação. Para isso, foi selecionada uma sondagem à percussão de uma obra 

real com esboço de locação (Figura 4-15), oriunda de um ensaio de solo usando a resistência 

de ponta de cone SPT. As locações dos furos selecionados são os de número 4 e 6 (Figura 4-16 

e Figura 4-17), respectivamente para o cálculo das constantes elásticas de 29@ e 29B. A profun-

didade encontra-se por volta de 1 metro e o perfil geotécnico da sondagem define os tipos de 

solo de silte argiloso e areia siltosa. Com essas características, torna-se possível utilizar as ta-

belas dispostas no Tópico 2.2.3 para determinar o valor do módulo de rigidez do solo e o coe-

ficiente de reação vertical a ser utilizado na modelagem de representação da interação pórtico, 

elementos de fundação e pórtico. 
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Figura 4-15 - Localização esquemática dos terrenos e furos sem escala 

 

Fonte: Autor. 
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Figura 4-16 - Perfil individual de sondagem a percussão furo 04 

 

Fonte: Autor. 
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Figura 4-17 - Perfil individual de sondagem a percussão furo 06 

 

Fonte: Autor. 
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É importante ressaltar que o valor de 29 sofre influência significativa do módulo de 

rigidez do solo (;&'(') e da superfície concentrada do maciço de solo que recebe os carrega-

mentos oriundos dos pilares. Nessa etapa de acoplamento dos elementos, a fundação é caracte-

rizada do tipo superficial com uso de sapatas retangulares de concreto armado dimensionadas 

conforme descrito nos tópicos 2.2 e 2.3. 

As funções de desempenho do problema de análise de confiabilidade estrutural nos ele-

mentos de viga com ISE, são também dadas pelas eq. (3.69), eq. (3.70) e eq. (3.71) As resistên-

cias referentes aos esforços máximos resistidos pelas vigas foram discutidas no Capítulo 2 e os 

esforços solicitantes nas mesmas, são oriundos do dimensionamento em cada ciclo do pórtico 

plano. Além disso, os esforços atuantes na estrutura do pórtico são originários de combinação 

da probabilidade de ações atuando simultaneamente sobre a estrutura conforme a NBR 8800. 

As variáveis aleatórias da Tabela 3.4, são utilizadas como sendo os parâmetros de pro-

jeto de forma probabilística. As incertezas nos valores dos coeficientes de reação vertical são 

calculadas de forma indireta através das outras variáveis como, forças atuantes e as dimensões 

da seção metálica. Portanto, não há um valor definido de média ou desvio padrão que caracte-

rize esta variável probabilística diretamente.  

As simulações foram avaliadas com as funções de estado limite sujeitas a ) > 0 e os 

resultados com 10W repetições. Os resultados da simulação, o número total de falhas, a proba-

bilidade de falha e o índice de confiabilidade, podem ser vistos na Tabela 4.8 para cada viga do 

pórtico.  

Observa-se que a equação de estado limite )@ apresenta variações na probabilidade de 

falha conforme as vigas estudadas, com maior valor sendo 0,0066 e o menor valor encontra-se 

próximo de zero e, por isso, não representa falhas. O índice de confiabilidade apresentou maior 

segurança em ,O e ,M com valores de 5 = 5 e menor valor em ,@ = 2,478. Seguidos os valores 

de referência dados pelo JCSS, referentes a avaliação de situações de estado limite último, os 

índices 5 com valores próximos a 2 como em ,@, apresentam custo relativo de segurança alto 

e podem gerar falhas estruturais. Como visto, o maior número de falhas está relacionado à viga 

,@. Assim, 660 simulações tiveram os valores solicitados de momento fletor superiores ao re-

sistido pela peça metálica. Este número apresenta uma significativa diferença em relação ao 

número de falhas das outras vigas, isto ocorre devido o momento fletor atuante no pórtico sofrer 

influência do recálculo de esforços oriundos do solo, gerando assim uma maior solicitação nesta 

viga. 
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Tabela 4.8 - Simulação numérica do pórtico plano com ISE 

Função Estado 

Limite 
Vigas Falhas •d §	

)@ 

,@ 660 0,00066 2,478 

,B 1 0,00001 4,265 

,O 0 <100000 5 

,M	 0 <100000 5 

,W	 1 0,00001 4,265 

)B 

,@	 0 <100000 5 

,B 0 <100000 5 

,O 0 <100000 5 

,M 0 <100000 5 

,W	 0 <100000 5 

)O 

,@	 100000 1 0 

,B 100000 1 0 

,O 100000 1 0 

,M 100000 1 0 

,W 100000 1 0 

 Fonte: Autor. 

 

O estudo do histograma de distribuição de frequência dos valores resistidos e solicita-

dos, oriundos dos cálculos e combinações presentes na viga ,@, visto na Figura 4-18, permite 

avaliar a interferência na sobreposição dos valores de resistência e solicitação, indicando amos-

tras que apresentam falha por momento fletor.  

A região central de sobreposição das curvas, demonstra que na Figura 4-18 (A), possui 

simulações com momentos fletores solicitados superiores aos resistidos, resultando em falhas 

e índices de confiabilidade mais baixos com menor segurança. Enquanto na Figura 4-18 (B), a 

viga ,W não apresenta uma região de sobreposição de "W e %W, confirmando maior segurança no 

grau de confiabilidade estrutural. Os demais histogramas referentes a outras vigas desta análise 

podem ser vistos no Apêndice B. 
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Figura 4-18 - Histogramas de frequência 3( para 2C e 1C para 4((A) e 4E (B) com ISE 

 

 

Fonte: Autor. 

 

Na Figura 4-19 observa-se os gráficos de dispersão dos valores dos pares ordenados de 

esforços solicitados %: e esforços resistidos ": pela viga, em cada conjunto de amostras para 

Figura 4-18 (A) e (B). Na dispersão dada na Figura 4-19 (A), observa-se 660 falhas na cor 

laranja na parte superior. Na Figura 4-19 (B) para ,W, as amostras oriundas da simulação 

demonstram que não houveram falhas na função e todos os índices de falha apresentaram o 

mesmo valor. 

 

A 

B 


