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RESUMO

BOSSE, R. M. Desempenho de TMDs em edificios submetidos a terremotos. 2017. 124 p.
Dissertagdo (Mestrado em Engenharia de Estruturas) — Escola de Engenharia de Sao Carlos,
Universidade de Sdo Paulo, Sdo Carlos, 2017.

Técnicas e dispositivos para controlar vibragdes em estruturas vém sendo desenvolvidos e
aprimorados para garantir seguranga a estruturas sujeitas a carregamentos dindmicos de
grande magnitude, como o caso de tufoes e terremotos. Neste sentido, o controle passivo de
vibragdes por meio de amortecedores de massa sintonizados, TMDs (Tuned Mass Dampers),
¢ utilizado com muita eficiéncia no controle de vibragdes induzidas por carregamentos
externos de baixas frequéncias, como ventos. Porém, terremotos possuem um amplo espectro
de frequéncias e por isso ndo ha um acordo sobre a eficacia dos TMDs ao mitigar vibragdes
induzidas por sismos. Neste trabalho, estudou-se a sensibilidade dos parametros de frequéncia
de sintonizagdo e razdo de massa dos TMDs que influenciam seu desempenho para controlar
vibragdes em edificios sob carregamentos de terremotos. Para isso utilizou-se um modelo
mais preciso em elementos finitos de pértico plano ndo linear geométricos para obtengao do
comportamento estrutural de um edificio de 20 pavimentos. Na simulacdo dos terremotos,
desenvolveu-se um codigo para geragdo de processos estocdsticos totalmente ndo
estaciondrios e espectro-compativeis, simulados para trés diferentes configuragdes de solo.
Descobriu-se que TMDs sintonizados para altas frequéncias t€ém melhor desempenho na
minimizagcdo de deslocamentos e frequéncias de oscilacdo da estrutura. Esta conclusdo ¢
contrastante com o que se encontra na literatura, de que dispositivos sintonizados para a
primeira frequéncias natural da estrutura sdo mais eficientes. Também se observou que TMDs
com altas razdes de massa (i.e. maiores que 10%) tém melhor performance. O melhor
desempenho dos TMDs foi observado em dispositivos com altas razdes de massa e moderadas
a altas frequéncias de sintonizagdo. Este trabalho mostra que o desempenho de sistemas de
controle de vibragdes passivos como TMDs depende do tipo de solo, do projeto dos
dispositivos, da correta avaliagdo da resposta estrutural e da adequada representacdo do

fendmeno que excita a estrutura.

Palavras-chave: Controle de Vibra¢des. TMD. Terremotos. Analise dindmica. Processos

Estocésticos. Analise ndo linear geométrica. Desempenho de TMDs. Elementos Finitos.






ABSTRACT

BOSSE, R. M. Performance of TMD-equipped buildings subjecto to earthquake loading.
2017. 124p. Master thesis (Structural Engineering) — Sao Carlos School of Engineering,
University of Sao Paulo, Sdo Carlos, 2017.

Techniques and devices for vibration control have been developed to ensure safety of
structures subjected to relevant dinamic loads, as hurricanes and earthquakes. In this way, the
passive control with TMDs (Tuned Mass Dampers) has been used with efficiency to suppress
vibrations in structures subjected to low-frequency wind loads, for instance. However, for
earthquakes that have a broad-banded frequency contend, there is no general agreement about
the performance of TMDs. In this thesis, the sensitivity of TMD parameters that influence the
performance of the devices is evaluated. An accutare non-linear plane frame finite element
(FE) formulation is employed to estimate the structural behaviour of a 20-storey building
under earthquake loads. For the representation of earthquakes, a code was developed for the
generation of fully non-stationary spectrum-compatible stochastic process, for three types of
soil. It was found that TMDs tuned to higher frequencies perform better at minimizing
displacements and vibration frequencies, in contrast to what is commonly believed (e.g., that
devices tuned to the building’s fundamental natural frequency present ideal performance).
Further, a compounding effect is also observed, with the best performance being obtained by
TMDs of large mass tuned to moderate to high frequencies. The thesis shows that the
performance of passive systems like TMDs depend on the type os soil, the design of the
absorbers, the correct evaluation of structural behaviour and the right representation of the

phenomenon that excitates the structure.

Keywords: Vibration Control. TMD. Earthquakes. Dynamical analysis. Stochastic Processes.

Geometrical non linear analyses. TMD Performance. Finite Elements.
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1 INTRODUCAO

Algumas edificagdes estdo sujeitas a acdo de carregamentos dindmicos naturais de
grande magnitude, como os provenientes da acdo dos ventos, terremos e ondas. Nestes casos,
as vibragdes excessivas podem ser criticas para a integridade estrutural, induzindo danos por
fadiga, além de violar os estados limites de vibragdes excessivas para conforto dos ocupantes.
Assim, pode ser necessario langcar mao de tecnologias para promover o controle de vibragdes
(LUO; ZASLAVSKY, 2006; MARANO et al., 2010).

De modo geral, nas ultimas décadas as estruturas passaram a sofrer mais com os
efeitos das vibragdes devido a projetos de estruturas e elementos muito esbeltos, flexiveis e
leves. Sob este ponto de vista, ainda que as estruturas possam desenvolver grandes
deslocamentos sem ocorréncia de colapso, o problema das vibragdes excessivas mostra-se
predominante nas verificacdes das situagdes de servico da estrutura. Este tipo de
comportamento pode ainda ser atribuido a baixa capacidade de amortecimento que materiais
de alta resisténcia apresentam e a utilizacdo de técnicas construtivas como a de pré-
fabricados, nas quais as vinculagdes geralmente sdo totalmente articuladas ou parcialmente
engastadas (FENG; MITA, 1995).

A resposta dindmica de uma edificacdo essencialmente depende de suas
caracteristicas de rigidez, massa e amortecimento. Neste sentido, uma das formas mais bésicas
para que uma estrutura responda de forma satisfatoria a vibragdes é garantir que esta seja
flexivel o bastante para absorver parte da excitacdo, enquanto mantém-se rigida o suficiente
para suportar as demais cargas. Todavia, medidas baseadas somente no projeto dos elementos
e na escolha de materiais, podem ser insuficientes para garantir a seguranga estrutural sob
solicitagdes dinamicas severas; principalmente quando a excitagdo externa apresenta
frequéncias proximas as frequéncias naturais da estrutura (MAJCHER; WOJCICKI, 2014).

Com o advento de novas tecnologias, torna-se cada vez mais pertinente a utilizagdo de
sistemas adicionais instalados nas estruturas, com a finalidade de melhorar seu
comportamento dindmico. Existem basicamente dois métodos para incorporar dispositivos de
controle de vibragdes a estruturas, sdo eles o método passivo e o ativo. A eficacia destes
equipamentos ¢ baseada na reducdo dos efeitos da excitacdo induzida, por meio da alteragdo

das caracteristicas dindmicas da estrutura. Assim, ocorre dissipagdo parcial da energia de
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entrada no sistema, reduzindo os niveis de dano sofridos pela estrutura principal (MARANO
et al., 2007).

O sistema passivo dispensa fontes de energia externas para o seu funcionamento e
inclui dispositivos como TMD (Tuned Mass Dampers), TLCD (Tuned Liquid Column
Damper) e sistemas de isolamento de base. Estes sdo considerados dispositivos simples,
porém efetivos no controle de vibragdes em estruturas sujeitas a gama limitada de frequéncias
de excitacdo externa (EL-KHOURY; ADELI, 2013). Nos sistemas passivos, sdo utilizados
atenuadores para alterar as propriedades dindmicas da estrutura: amortecimento, rigidez e
massa da estrutura. Estes podem funcionar convertendo a energia cinética em calor, ou pela
transferéncia de energia em modos de vibra¢do, como ¢é o caso dos amortecedores de massa
sintonizados, TMDs (SOTO; ADELI, 2013).

Nos sistemas ativos, o funcionamento se da em circuito fechado, de modo que
atuadores aplicam for¢as de controle para atenuar a resposta da estrutura as excitacdes. Este
tipo de sistema de amortecimento pode ser considerado mais eficiente, porém sdo custosos e
sua manutencdo ¢ complexa, uma vez que requerem fontes de energia ligadas em tempo
integral.

Chung et al. (2013) destacam que os sistemas passivos sd@o os mais empregados,
mesmo com a limitagdo de apresentarem sensibilidade a variagdes na frequéncia de
sintonizagdo. Embora os sistemas ativos tenham melhor desempenho, sua utilizagio é restrita,
pois estes podem acarretar problemas de instabilidade quando a estrutura a que estdo
conectados se comporta em regime nao linear. Neste quesito, os estudos tém se direcionado
para o desenvolvimento e aperfeicoamento de sistemas passivos, adotando prioridades de
projeto e regimes de andlises diferentes, para que os atenuadores sejam capazes minimizar as
vibragoes de forma mais eficiente.

Para o estudo de sistemas de controle de vibragdes é necessario realizar uma boa
representacdo do fendmeno que excita a estrutura dinamicamente. Carregamentos extremos
como provenientes de sismos ou ventos somente podem ser descritos por suas propriedades
estatisticas e por isso uma hipotese usual ¢ a modelagem destes carregamentos como
processos estocasticos. Os terremotos, embora menos frequentes, podem ser as situacdes mais
severas a que uma estrutura deve ressitir. Como eventos sismicos possuem amplo espectro de
frequéncias, sua representagdo deve ser precisa para que represente adequadamente os altos
niveis de incertezas associadas ao fendmeno. Os estudos na engenharia de prote¢do a sismos
tém avancado muito na descricdo de terremotos como processos estocasticos, gerados a partir

de algoritmos eficientes ¢ modelos que representam as ndo-estacionariedades, além da



Capitulo 1. Introducdo 23

influéncia do tipo de solo e distdncia ao epicentro (SHINOZUKA; DEODATIS, 1988;
DEODATIS, GEORGE, 1996; GALAL; NAIMI, 2008; REZAEIAN; KIUREGHIAN, 2008;
ZERVA, 2008; GIARALIS; SPANOS, 2012a).

No estudo dos dispositivos para controle de vibracdes, ¢ essencial avaliar de maneira
precisa o comportamento da estrutura apos a incorporagdo dos atenuadores. As pesquisas
considerando estruturas dindmicas em regime de grandes deslocamentos tornaram-se
acessiveis a partir da evolucdo das simulagdes numéricas e avango computacional. Logo, com
o aumento do desempenho dos computadores pode-se realizar analises refinadas de estruturas
discretizadas em elementos finitos. Este tipo de abordagem apresenta vantagens associadas ao
baixo custo de pesquisas que garantem solugdes confidveis a problemas complexos de
dindmica das estruturas.

Este trabalho tem como proposito a investigacdo do desempenho de dispositivos de
controle passivo de vibragdes, conhecidos como TMDs (Tuned Mass Dampers) para reduzir
vibragdes em estruturas solicitadas por sismos. Para tanto ¢ desenvolvido um cddigo para
resolucdo mecanica da estrutura em elementos finitos que permite analise de estruturas em
regime de grandes deslocamentos. Acoplado a este programa ¢ implementado um codigo para
geracdo de terremotos como processos estocasticos. Avalia-se a influéncia dos pardmetros de

projeto dos amortecedores e do tipo de solo nos niveis de controle estrutural desempenhados.
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1.1 Justificativa

Terremotos sdo desastres naturais que podem dizimar vidas, provocar a falha de
estruturas civis e interromper a prestacdo de servicos a comunidade. Neste aspecto, a reducao
de danos induzidos por terremotos deve estabelecer prioridades no projeto de estruturas
resistentes a sismos. Assim, torna-se cada vez mais importante a correta e realista
representacdo tanto do comportamento estrutural como dos terremotos, para se garantir a
efetiva seguranca estrutural.

No Brasil, a norma técnica ABNT NBR 15421:2006 estabelece diretrizes para
projetos estruturais usuais resistentes a sismos. Embora o pais se localize praticamente no
centro de uma grande placa tectonica, ha registros de tremores de terra apos a ocorréncia de
sismos em locais distantes (G1, 2015; Estaddo, 2015). Especialmente quando se trata de
estruturas especiais, como usinas nucleares, a verificacdo da resisténcia a sismos torna-se
mandatoria, pois a ocorréncia de acidentes pode causar catastrofes. Critérios mais rigorosos
para as usinas nucleares brasileiras foram estabelecidos apos o desastre ocorrido em 2011 nas
usinas de Fukushima, em que um terremoto de intensidade 9 na escala Richter com epicentro
a 130 km provocou uma emergéncia nuclear com derretimento de reatores, despejamento de
material radioativo e prejuizos incalculaveis (ELETRONUCLEAR, 2011). Assim, o
desenvolvimento de modelos estocasticos que descrevam adequadamente terremotos € a
investigacdo do comportamento dinamico estrutural, poderd contribuir ndo somente para a
analise de estruturas usuais, como edificios, mas também poderd subsidiar futuros estudos
para segurancga de estruturas especiais, como as usinas nucleares.

Os estudos no ramo do comportamento dindmico estrutural estdo atrelados ao
desenvolvimento de tecnologias para promover o controle de vibragdes em estruturas. Por sua
simplicidade e desempenho, os TMDs sao os dispositivos mais empregados em estruturas de
edificios para controlar vibragdes. Estes amortecedores sdo muito eficientes para mitigar
vibragdes induzidas por excitagdes com uma gama limitada de frequéncias, como € o caso do
vento (EL-KHOURY; ADELI, 2013). Por outro lado, as excita¢des induzidas por sismos
possuem um amplo espectro de frequéncias; logo, ndo ha unanimidade sobre a eficiéncia de
TMDs para controle de vibragdes induzidas por terremotos (HOUSNER et al., 1997; RANA;
SOONG, 1998; SOTO-BRITO; RUIZ, 1999; HOANG et al., 2008; PARULEKAR; REDDY,
2009).
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Neste sentido, o maior desafio no projeto de TMDs tem sido a escolha dos
parametros de massa, rigidez e amortecimento, de modo que o conjunto promova a
minimizagdo de vibracdes, de forma robusta frente as incertezas. Muitos trabalhos ja foram
desenvolvidos visando considerar as incertezas associadas aos carregamentos em problemas
dindmicos, entre estes destacam-se os trabalhos de Hoang e Warnitchai (2005), Taflanidis et
al. (2007), Hoang et al. (2008), Marano et al. (2010), Beck et al. (2014), (2015), Marian e
Giaralis (2015). Entretanto, nestes estudos, simplificagcdes importantes sdo assumidas em
relacdo ao modelo mecanico: as estruturas sdo tratadas como sistemas discretos massa-mola-
amortecedor, como por exemplo o modelo (shear building). O modelo shear building
discretiza a estrutura em poucos graus de liberdade, assumindo comportamento linear,
considerando pavimentos rigidos e apenas deslocamentos horizontais devido a flexdo nos
pilares.

Em contrapartida, o avango computacional tem possibilitado o desenvolvimento de
ferramentas precisas para previsdo do comportamento estrutural, como ¢ o caso das
formulacdes em elementos finitos (EF) que permitem a consideracdo de ndo linearidades,
discretizagdo refinada e movimentacao de base (solo). Da mesma forma, as pesquisas no ramo

de seguranca sismica tém evoluido para se garantir a representagdo confidvel de terremotos.
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1.2 Objetivos

Este trabalho endereca a avaliagdo da sensibilidade dos parametros de projeto de

amortecedores de massa sintonizados estudados por formulagdes mais precisas do que as

usualmente utilizadas. Também analisa o desempenho dos TMDs ao controlar vibragdes em

estruturas de edificios solicitados por terremotos. Este estudo € feito a partir do

desenvolvimento de ferramentas computacionais eficientes para obtengdo da resposta

mecanica da estrutura e para geragdo de processos estocasticos apropriados para representagao

de terremotos. Destaca-se que, o objetivo deste estudo trta-se de abordagem preliminar a

otimizag¢do, avaliando a sensibilidade dos pardmetros de projeto estudados por formulagdes

precisas.

Assim, alguns objetivos especificos podem ser listados como etapas para a realizagao

do trabalho:

7

.

.

Implementar codigo computacional para andlise mecéanica da estrutura, pelo
Método dos Elementos Finitos Posicional em regime linear ¢ ndo linear
geométrico;

Desenvolver cdédigo computacional para geracdo de amostras de processos
estocasticos. Estes processos devem descrever adequadamente terremotos como
processos estocasticos totalmente ndo estaciondrios € espectro-compativeis com
respostas espectrais definidas em codigos normativos internacionais de prote¢ao
estrutural a sismos;

Implementar cddigo computacional para obtencdo da resposta dindmica de
estruturas no modelo shear-building, para comparagdo dos modelos de
representacao;

Analisar os modelos de simulag¢do de terremotos na estrutura, comparando as
respostas obtidas com o modelo de forcas equivalentes e a imposi¢do de
deslocamentos nos pilares da base da estrutura;

Analisar os parametros de projeto (frequéncia de sintonizagcdo ou razdo de
massa) que desempenham influéncia na eficiéncia de TMDs para controlar

deslocamentos, frequéncia de oscilagdo e modos de vibragdo na estrutura.
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1.3 Metodologia

Inicialmente realiza-se uma pesquisa bibliogréfica a respeito dos estudos precursores
e recentes no desempenho de amortecedores de massa sintonizados, abordando os temas de
otimizagdo, dinamica das estruturas, modelos para representagdo mecanica 2D de edificios e
simulagdo de terremotos.

A etapa seguinte do trabalho consiste em desenvolver uma ferramenta para andalise
mecanica. Para uma representacdo precisa da resposta estrutural sdo utilizados elementos
finitos cubicos de pdrtico plano com quatro nés cada para discretizacdo do edificio. Sédo
aproximados os deslocamentos horizontais e verticais nos nds como também os angulos entre
os vetores da secdo transversal deformada da estrutura. O cddigo ¢ capaz de descrever
respostas em regime linear € ndo linear geométrico. Quanto a dindmica nao linear geométrica
de porticos, utiliza-se uma descricdo matematica Lagrangeana total pelo método dos
elementos finitos posicional, proposta por Coda e Greco (2004), que utiliza como parametros
nodais as posi¢des e ndo os deslocamentos, como na formulagdo usual. A cinemaética para os
elementos ¢ a de Reissner que considera os efeitos de cisalhamento. A resolugdo do sistema ¢
feita compondo o avango temporal pelo integrador temporal de Newmark-f com o método de
Newton-Raphson para linearizacado das equacdes de movimento.

A primeira comparagdo entre modelos estruturais ¢ realizada comparando um
modelo de discretizagdo usualmente empregado na literatura para tratar de estruturas
equipadas com TMDs, em sistemas massa-mola com a resposta obtida pelo cddigo em
elementos finitos. Para isso, implementa-se o cddigo para andlise da estrutura no modelo
shear-building valido somente para o regime linear de deslocamentos. Nesta metodologia
pode-se obter a resposta dindmica por superposi¢cdo modal, ou por integracdo direta por meio
dos métodos numéricos.

Define-se entdo a geometria do edificio estudado como estrutura de 20 pavimentos,
composto de vigas e pilares. Nos estudos preliminares este ¢ solicitado por um histdrico do
terremoto El Centro (1940). A caracterizagdo dinamica da estrutura ¢ feita determinando as
frequéncias naturais e modos de vibracdo para os diferentes modelos de andlise da estrutura
por duas metodologias: andlise modal e FFT (Fast Fourier Transform), a partir da resposta
dinamica da estrutura a um impulso. Nesta etapa do estudo, o enfoque é comparar as respostas
linear e ndo linear do modelo de elementos finitos. Sao avaliados os deslocamentos para a

estrutura sem e com TMD. O desempenho dos TMDs ¢ analisado variando as frequéncias de
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sintoniza¢do do dispositivo. Testam-se dez TMDs projetados para minimizar os efeitos dos
primeiros dez modos de vibragdo da estrutura. Também s3o comparados modelos para
representar a solicitagdo do terremoto, o primeiro com imposicdo de deslocamentos
horizontais para movimentar a base da estrutura; o segundo com a metodologia usual de
forcas equivalentes aplicadas na lateral da edificacdo.

A etapa seguinte consiste em tratar da representagdo das incertezas associadas aos
eventos sismicos. Para isto, desenvolve-se um cdédigo computacional para geragdo de
amostras de processos estocasticos que descrevam terremotos. Adota-se a metodologia
apresentada por Deodatis (1996) em que os terremotos sdo descritos como processos
totalmente ndo estaciondrios com amplitudes e contetido de frequéncias varidveis no tempo.
Este modelo ainda € capaz de prever a ndo estacionariedade espacial, gerando acelerogramas
distintos para diferentes pontos do solo. Na sequéncia ¢ desenvolvido um algoritmo acoplado
ao anterior para transformar estes acelerogramas gerados em processos espectro-compativeis
com respostas espectrais prescritas em normativos internacionais como o Eurocode 8 (2003).
Foi realizada uma adaptacio no método proposto por Cacciola (2010), como uma
metodologia iterativa para atualizar a funcdo de densidade espectral do processo inicial
gerado, até tornar o sinal espectro-compativel.

A andlise resultante consiste em testar na estrutura amostras dos acelerogramas
espectro-compativeis gerados para diferentes tipos de solo descritos no Eurocode 8. Testam-
se entdo arranjos de TMDs em que se variam os parametros de frequéncia de sintonizagdo e
razdo de massa dos dispositivos. Com este tipo de comparacdo espera-se obter mais
informagdes a cerca dos pardmetros que t€ém maior influéncia no desempenho dos TMDs (tipo
de solo, frequéncia ou massa do dispositivo). A eficiéncia dos atenuadores ¢ avaliada a partir
das respostas temporais e respostas no dominio da frequéncia para os deslocamentos da

estrutura.
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1.4 Organizacio do trabalho

Este trabalho estd organizado em nove capitulos, que abordam os assuntos e
formulacdes pertinentes e fundamentais para o desenvolvimento dos objetivos propostos.

No Capitulo 2 trata-se dos amortecedores de massa sintonizados (TMDs — Tuned
Mass Dampers). Na primeira se¢do mostra-se uma abordagem geral sobre o tema, discorre-se
sobre o historico, contextualizagdo e funcionamento dos dispositivos amortecedores. Na
sequéncia ¢ feito um panorama das pesquisas atuais sobre desempenho e otimizagdo de TMDs
e apresenta-se a metodologia de projeto de TMDs utilizada neste trabalho.

O Capitulo 3 apresenta a formulagdo para andlise dindmica linear e ndo linear
geométrica pelo método dos elementos finitos posicional, com fluxogramas dos cddigos
implementados. No Capitulo 4, mostra-se a formulag@o classica de andlise dindmica linear
com discretizagdo em sistemas massa-mola.

A formulacdo para a representacdo de terremotos como processos estocasticos €
apresentada no Capitulo 5. Na utilma secdo deste capitulo demonsta-se o processo iterativo
utilizado para tornar as amostras de terremoto espectro-compativeis de modo que estejam de
acordo com o especificado em normativas internacionais de protecao contra sismos.

O Capitulo 6 trata do estudo de caso deste trabalho apresentando o edificio estudado
e a determinagdo de suas propriedades dindmicas. O capitulo 7 ¢ dedicado a mostrar os
resultados preliminares obtidos submetendo o edificio de vinte andares a um historico de
aceleragdes do terremoto £l Centro. Para estas analises apresenta-se a resposta dindmica da
estrutura com e sem TMD, avaliados pelas formulacdes descritas nos capitulos 3 e 4, e testa-
se o desempenho de TMDs com diferentes frequéncias de sintonizagao.

Os resultados completos do trabalho sdo apresentados no Capitulo 8, que
inicialmente discorre sobre a geragdo de terremotos como processos estocasticos para trés
diferentes tipos de solo. Na sequéncia do Capitulo 8, sdo testados nove projetos de TMDs
com frequéncia de sintonizacdo e razdo de massa varidveis. O Ultimo capitulo do trabalho

apresenta as discussdes e conclusdes dos resultados obtidos.
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2 TUNED MASS DAMPERS (TMDs)

O TMD classico, ou amortecedor de massa sintonizado, ¢ um atenuador de vibrac¢des
que consiste em uma massa auxiliar, de ordem de grandeza de 1 a 10% da massa do edificio,
colocada nas estruturas e conectada a uma mola passiva em paralelo com um amortecedor
viscoso. A frequéncia do TMD ¢ calibrada para que seja igual a uma frequéncia especifica. De
modo geral, esta frequéncia ¢ igual a frequéncia natural fundamental da estrutura. Assim, as
oscilagdes sdo transmitidas da estrutura para o TMD e este dissipa a energia de vibragédo pelo
amortecimento (PARULEKAR; REDDY, 2009).

Os TMDs sao dispositivos muito estudados para reduzir vibragdes em estruturas de
edificios, principalmente pela simplicidade com que os atenuadores podem ser
dimensionados, por modelos discretos massa-mola-amortecedor. A Figura 2.1 apresenta um
TMD cléssico tratado como sistema massa-mola-amortecedor aplicado a uma estrutura de um
GDL (um grau de liberdade), os componente do TMD estdo denominados pelo sub-indice “2”

c

:___II_'
K, [ R

O M, [FQ

Figura 2.1 - Estrutura de um grau de liberdade, equipada com TMD.
Fonte: Adaptado de Kwok e Samali, (1995).

Considerando o sistema de um GDL e equipado com TMD, mostrado por Kwok e
Samali (1995), pode-se escrever as equacdes de movimento para as duas massas da estrutura

quando excitadas por uma for¢a F' como:

my +kxy + o X+ kg (X —x, )+ e, (% —x,) = F (1) (2.1)
myX, + k, (x2 —x1)+ c, ()'c2 —)'cl)z f(t) (2.2)

F@)=—M )'ég (t) , para casos de excitagdo de base. (2.3)
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F (l)& para excitagdo de base

f(= m, (2.4)

0 para excita¢do na massa principal

em que, m, ¢ a massa do sistema principal; m, a massa do TMD; ka rigidez do sistema
principal; k,a rigidez do TMD; ¢ 0 amortecimento do sistema principal; ¢,0 amortecimento
do TMD:; as variaveis X, x e x indicam as respectivas respostas em aceleragdes, velocidades

e deslocamentos para as massas.
Neste tipo de problema, com representa¢do da estrutura e do TMD como sistemas

massa-mola-amortecedor, calculam-se as frequéncias naturais simplesmente pela equagao:

=, (2.5)

Os dispositivos TMD foram aplicados pela primeira vez por Frahm (1910), na
Francga, para reduzir movimentos de rolamento e vibragdes em cascos de navios. Frahm
descobriu que, aplicando a uma estrutura existente um sistema massa-mola-amortecedor com
frequéncia natural proxima da frequéncia natural da estrutura, em seu modo de vibragdo
dominante, conseguia-se redu¢do da resposta dinamica do sistema. Entdo, a partir de 1970,
dispositivos TMDs passaram a ser empregados em estruturas civis.

Uma das primeiras aplicagdes de TMDs foi ao prédio John Hancock em Boston
(1977), edificio com 60 andares e 244 metros, em que foram utilizados dois TMDs de 300
toneladas cada para reduzir a resposta dindmica do edificio a acdo de ventos. Os
amortecedores de vibragdo foram dispostos nos ultimos dois andares do edificio e foram
sintonizados com frequéncia de aproximadamente 0.13 Hz, frequéncia natural fundamental
estimada da estrutura (LEE et al., 2006; SOTO; ADELI, 2013).

Outros edificios notaveis que contam com sistemas de amortecimento por TMDs sdo:
Sydney Tower em Sydney; Crystal Tower Building em Osaka; Burj al-Arab em Dubai e
Taipei 101. Este ultimo ganha destaque pois trata-se de um arranha céu de Taiwan em que o
dispositivo ¢ o maior ja utilizado; nele foi registrado, em agosto de 2015, o maior
deslocamento de TMD da historia (100 cm) ocorrido durante o tufio Doudelor (CONNOR,
2002).



Capitulo II. Tuned Mass Dampers 33

Em especial, no edificio Taipei 101, o dispositivo TMD fica suspenso do 92° andar,
Figuras 2.2 e 2.3, e consiste em uma esfera de 5,5 metros de didmetro e mais de 660
toneladas, sustentada por cabos de ago e 8 amortecedores viscosos. O edificio de 101 andares
e 504 metros de altura construido em 2004 era o maior prédio do mundo até 2007, localizado
proximo de uma grande falha, é muito propenso a acdo de terremotos e ventos de grande
intensidade. O TMD aplicado ao edificio ¢ capaz de reduzir 40% das vibragdes, o que faz o

edificio ser considerado como um dos mais seguros do mundo (BINDER, 2008).

Figura 2.2 - Tuned mass Damper, Taipei 101.
Fonte: Engenharia civil.com.

Figura 2.3 - Localizacdo do TMD na torre Taipei 101
Fonte: Engenharia civil.com.
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Para Joseph (2015), os TMDs, em geral, ndo funcionam como contrapeso € nem
como lastro para conter as vibragdes dindmicas, também nido se movem necessariamente em
dire¢do oposta a de deslocamento do edificio. Em esséncia, a massa desloca-se mais que o
prédio de modo que seu movimento atrasa o da edificagdo agindo fora de fase em relagdo ao
sistema principal. Esta diferenca entre 0 movimento do TMD e do edificio, aumenta e diminui
durante um evento de terremoto ou tufdo e, assim, os amortecedores sdo acionados para
converter parte da energia cinética do edificio, reduzindo a quantidade de oscilagdes por ciclo.

A frequéncia do amortecedor ¢ ajustada para uma frequéncia estrutural particular, e
assim, quando esta frequéncia ¢ excitada, o amortecedor ird ressonar fora de fase com o
movimento da estrutura (CONNOR, 2002). Sladek e Klingner, (2009) acrescentam que a
frequéncia de vibragdo 6tima para o TMD ¢ tal que minimize a resposta da estrutura e
maximize o amortecimento ideal e a energia dissipada por ciclo do TMD. Chegar a este
balanco ideal de frequéncia e amortecimento do amortecedor de massa néo ¢ tarefa trivial; por
isso, a determinagdo dos parametros 6timos ¢ uma das questdes mais relevantes no estudo
destes dispositivos.

Chung et al. (2013), explicam que o sistema TMD tem melhor desempenho quando a
forga externa estd em ressonancia com a estrutura. Para este caso, o TMD apresenta atraso de
fase de -90°, em relagdo ao movimento da estrutura. Como se observa na Figura 2.4-(a),
quando o deslocamento na estrutura € zero, (posi¢do de equilibrio), o deslocamento da massa
do TMD ¢ maximo e a velocidade relativa do TMD ¢ zero. Ao passo que, quando a forca
externa provocando a oscilagdo ndo esta em ressondncia com a estrutura, o TMD perde
eficiéncia, variando o angulo de fase. Os autores posteriormente mostram que, quando a
frequéncia da forca externa ¢ maior que a frequéncia natural da estrutura, o desvio de fase
varia de -90° a -180° e em caso de frequéncia do carregamento inferior a natural da estrutura,
o angulo de atraso varia de -0° a -90°.

Visando este controle de fase, as pesquisas em sistemas semi-ativos propdem
desenvolvimento de algoritmos de controle que facam que, quando o angulo de fase ¢
diferente de -90 graus, o sistema se auto ajuste. Para alguns tipos de amortecedores semi-
ativos, este ajuste se da no controle dos pardmetros de amortecimento e rigidez do sistema
TMD; para outros, funciona aplicando uma forga de fric¢do, a fim de diminuir ou aumentar a
velocidade da massa do TMD, fazendo o mesmo oscilar novamente com angulo de atraso de -
90 graus. Nas Figuras 2.4-(b) e 2.4-(c) as flechas em laranja indicam a atuagdo das forcas de

fric¢do para correcdo do angulo de fase do TMD.
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Figura 2.4 - Resposta da estrutura principal e TMD. a) frequéncia de forca externa igual a frequéncia
natural da estrutura, b) frequéncia da forca menor que a frequéncia natural e c) frequéncia da forca
maior que a frequéncia natural da estrutura,

Fonte: CHUNG et al., 2013.

Kowk e Samali (1995) mostram que, de modo geral a eficiéncia de um dispositivo
TMD pode ser avaliada pelo seu amortecimento efetivo. O modo mais simples de se obter
este amortecimento € substituir o sistema principal (edificio) por um sistema com um grau de
liberdade equivalente e, deste modo, determinar o coeficiente de amortecimento equivalente

necessario para sustentar a mesma amplitude de resposta, sob certa excitacao.
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2.1 Desempenho e otimizacao de TMDs

Com a aplicacdo de TMDs a estruturas com multiplos graus de liberdade (MGDL),
os atenuadores mostraram-se menos eficientes na minimizag¢do das vibragdes. A partir da
utilizagdo de TMDs em estruturas reais, descobriu-se que seu desempenho ¢ muito sensivel
aos parametros de sintonizag¢do e de amortecimento dos dispositivos (WARBURTON, 1982;
RANA; SOONG, 1998; HOANG; WARNITCHAI, 2005). Este fato ¢ notado porque
estruturas reais estdo sujeitas a niveis incertos de carregamento dindmico, possuindo ainda,
propriedades de resisténcia e rigidez que variam em funcdo do tempo, das técnicas de
construcdo, dos niveis de tensdo a que sdo submetidas, entre outros fatores que agregam
incertezas no modelo.

Den Hartog (1956), realizou um dos trabalhos precursores na otimizagdo de TMDs,
elaborando uma formulagdo analitica que ¢ utilizada até os dias atuais como ferramenta
simplificada para resolu¢cdo do problema. A otimizagdo apresentada por Den Hartog, pode ser
aplicada a sistemas de um grau de liberdade ndo amortecidos e solicitados por carregamentos
harmonicos. Seu método foi baseado na adog¢do de pontos fixos, pelos quais passam todas as
curvas de frequéncias de respostas do sistema. A localizagio destes pontos ¢ independente do
coeficiente de amortecimento do TMD, logo os TMDs passam a funcionar bem para uma
faixa de frequéncias de oscilacio (MARIAN; GIARALIS, 2015).

Mais tarde, Ayorinde e Warburton, (1980) avangaram nestes resultados, e passaram a
considerar amortecimento no sistema principal. Também, Warburton (1982) apresentou
equacdes para otimizagdo de TMDs sob diferentes tipos de excitacdo, como carregamentos
aleatdrios, aceleragdes de base ¢ forgas harmonicas. Em 1982 o autor desenvolveu uma
formulacdo para tratar de sistemas de MGDL como estruturas de um GDL equivalente. Deste
modo, foi possivel aplicar a mesma formulagdo para otimizar sistemas com uma massa
principal ou n massas.

Utilizando a mesma analogia de estruturas simplificadas como um GDL, Mc-Namara
(1977) e Kaynia (1981) estudaram a resposta dindmica de estruturas com TMDs sujeitas a
atividade sismica. Destacam-se ainda os trabalhos de Kareem e Kline (1995) ao considerar
TMDs sintonizados a uma faixa de frequéncia de interesse.

Posteriormente, Hadi e Arfiadi (1998), estudaram a otimizacdo de TMDs considerando
estruturas de MGDL em andlise linear sob carregamentos de terremotos. Os autores utilizaram

algoritmos genéticos para obtengdo da solugdo numérica dos parametros de rigidez e
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amortecimento 6timos do TMD. Os resultados deste estudo foram proximos dos obtidos pelo
método desenvolvido por Den Hartog (1956), de modo que houve reducdo das vibragdes da
estrutura em até 30%.

Em pesquisas mais recentes, Hoang et al., (2008) chegaram a conclusao que TMDs
otimos apresentam baixa frequéncia de sintonizagdo, altas razdes de massa e de
amortecimento. Estas conclusdes foram encontradas ao estudar projetos 6timos de TMDs para
estruturas de ponte sob carregamentos estocasticos estaciondrios. Os autores afirmam que,
com alta razdo de massa, os TMDs tornam-se mais robustos com respeito as incertezas de
frequéncia de excitagdo. Do trabalho de Hoang et al. (2008), observou-se que o projeto de
TMDs 6timos ¢ muito influenciado pela frequéncia de excitacdo do solo, grandeza dificil de
representar com carregamentos estocasticos estacionarios.

Nos ultimos anos muitas estratégias foram desenvolvidas para melhorar a eficiéncia
de TMDs, como: a utiliza¢do de dispositivos com elevadas razdes de massa (ANGELIS et al.,
2012; MOUTINHO, 2012); o uso de amorcedores viscosos nio lineares (RUDINGER, 2006;
TUBALDI; KOUGIOMTZOGLOU, 2014); a inclusdo de massas adicionais no atenuador,
tratadas como “inerters” (LAZAR et al., 2014; GIARALIS; TAFLANIDIS, 2015; MARIAN;
GIARALLIS, 2015). Entre estas novas abordagens, da-se destaque ao avango obtido nas
formulagdes que deixaram de considerar o processo de otimizacdo como determinista e
incorporaram as teorias de confiabilidade no projeto 6timo de TMDs. Desta forma, tornou-se
possivel projetar dispositivos mais robustos frente ao alto grau de incertezas associado aos
carregamentos e parametros do sistema (HOANG; WARNITCHALI 2005; TAFLANIDIS et
al., 2007; LOPEZ et al., 2014; MAJCHER; WOJCICKI, 2014; BECK et al., 2015). De modo
geral, a consideracdo de incertezas nos carregamentos ¢ tratada modelando as solicitagdes
como processos estocasticos. Ja as incertezas quanto as propriedades estruturais (i.e.
amortecimento, rigidez e massa) sdo usualmente modeladas como variaveis aleatorias.
Entretanto, nestes estudos de otimizagao robusta, simplifica¢des importantes foram assumidas
em relacdo ao modelo mecanico: as estruturas s@o tratadas como sistemas discretos mass-
mola-amortecedor (shear building). Neste sentido, os estudos direcionam-se ao
desenvolvimento de ferramentas eficazes para realizar simulagdes a custo computacional
aceitavel, utilizando modelos precisos para modelagem mecénica e formulagdes de

otimizagdo considerando incertezas.
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2.2 Projeto de TMDs

No projeto de TMDs precisa-se de antemao escolher dois pardmetros: a frequéncia e
a razdo de amortecimento do dispositivo. A decisdo a respeito da frequéncia de sintonizagao ¢
mais natural, pois geralmente escolhe-se um modo de vibragdo que se deseja minimizar e
calibra-se a frequéncia do dispositivo para que seja proxima a frequéncia natural que excita tal
modo. Ja para o amortecimento, ndo ha uma regra estabelecida para o melhor funcionamento.

No projeto do primeiro TMD desenvolvido por Frahm (1909) o dispositivo nao
possuia amortecedor e funcionava bem somente quando a frequéncia da excitagdo externa era
muito proxima ou igual a frequéncia de excitagdo da estrutura. Neste quesito, Ormondroyd e
Hartog (1928), ao introduzirem algum amortecimento nos TMDs, promoveram melhora do
desempenho dos atenuadores frente a mudancgas na frequéncia de excitagdo do sistema. Neste
trabalho, o objetivo ndo ¢ o estudo da otimizagdo de dispositivos e sim uma abordagem
preliminar & otimizag¢@o, tratando da sensibilidade dos pardmetros de projeto estudados por
formulagdes mais precisas do que as usualmente utilizadas. Por isso, adotou-se um modelo
classico e analitico desenvolvido inicialmente por Hartog (1956) para o projeto dos
atenuadores, com amortecimento. Esta formulag@o pode ser consultada no trabalho de Rana e
Soong (1998), que adaptaram a metodologia para amortecer o movimento de estruturas de
MGDL submetidas a sismos, mostrando que deve-se primeiramente escolher um modo de
vibragdo da estrutura que se deseja minimizar com o TMD classico.

Na formulacdo proposta por Ormondroyd e Hartog (1928) e Hartog (1956), e
utilizada de forma adaptada neste trabalho, somente ¢ possivel estabelecer equagdes analiticas
para a determinagdo dos pardmetros de projeto dos TMDs quando se despreza o
amortecimento natural da estrutura principal. Inicia-se entdo com as equag¢des de movimento
ja descritas anteriormente para sistemas de um grau de liberdade ndo amortecidos e excitados

por movimentagdo de base:

mx, +kx, + k, (x1 —x2)+c2 ()'c1 —)'cz):F(t) (2.6)

my3y +ky (x, —x )+ ¢y (X, — %, ) = £ (1) (2.7

F(t)=—Mx, (t) , para casos de excitagdo de base. (2.8)
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F (l)& para excitagdo de base

f(= m, (2.9)

0 para excita¢do na massa principal

Pode-se escrever a razdo de frequéncia 6tima para o TMD em Hz como f, , :

1 2—m
Jopt =—ﬁ1( T]’ (2.10)

em que, m ¢ arazdo de massa dada por: m =m,,,,,,., | Mryp -

A razdo de amortecimento 6timo pode ser determinado em func¢do da razdo de massa

do dispositivo:

[ 3m 2
5””’_\/8(”;71) [\/2—;17) (2.11)

Da mesma forma, determinam-se os parametros de frequéncia w,,,, (rad/s), massa

moyp > tigidez K, e amortecimento C,, para o TMD, pelas relagdes:

Opsp = FopOsiae. 2.12)
Py = Mg (2.13)
Ko = O My (2.14)
Cop =200 My, (2.15)

A principal contribui¢do do trabalho de Rana e Soong (1998) foi aplicar as equacdes
para sistemas com um 1GDL a estruturas de MGDL, como a mostrada na Figura 2.5. Para
isso deve-se escolher um modo de vibragdo que se deseja minimizar e transformar as
propriedades dindmicas do sistema em propriedades modais equivalentes. Primeiramente,
estabelecem-se as equagdes de movimento para uma estrutura de » pavimentos equipada
com um TMD. Para o i-ésimo grau de liberdade da estrutura principal, pode-se escrever a

equacdo 2.16:
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l(’I'MD mTMD CTMD

M,
K pwwnd [ C
K, MWMFEH ¢
=

Figura 2.5 - Estrutura de MGDL equipada com TMD.
Fonte: Adaptado de Rana e Soong, (1998).

5 (0) |+
Xy (1)) = Fui (1)

em que os parametros com subindices sz correspondem a estrutura principal, os com

M, X, (t) +CiXy (t) + KX (t) — 9 I:CTMD (XTMD (t

+ kv (xTMD (t

)_
2.16
" (2.16)

subindice TMD referem-se ao amortecedor de massa. Ainda:
0 i#j
0, = i (2.17)

A equagdo de movimento para o TMD ¢é escrita conforme a Eq. (2.18):
My () + o (XTMD (1) =%, (t)) +hnp (xTMD (1)=x,, (t)) = fruw () (2.18)
em que,

F (t)M para excitagdo com movimenta¢do de base
Jrvp (I): mg (2.19)

0  para excitagdo por ventos

Para se projetar TMDs para minimizar modos de vibrag@o especificos precisa-se entdo
calcular as propriedades modais generalizadas para o problema de MGDL, e deste modo
podem-se utilizar as mesmas equagdes para projeto de TMDs apresentadas anteriormente

(HARTOG, 1956).



Capitulo 1. Tuned Mass Dampers 41

As propriedades modais generalizadas para a estrutura podem ser calculadas por:

T

Mgen. =¢i M¢z 4 (220)
T

ngn. = ¢z K¢1 > (221)
T

Coen =0 Co,, (2.22)

em que M, ,K__,C  sdo escalares e consistem nos pardmetros modais, M, K, Csdo as

gen.> gen.> ~ gen.

matrizes de massa, rigidez e amortecimento da estrutura principal de MGDL, ¢, ¢ o vetor do

modo de vibra¢do que se deseja minimizar e ¢ é o vetor do modo de vibragdo transposto.

Com esta mudanga para parametros modais, pode-se re-escrever as equagdes de

movimento para 2.23:

M, () + Coan (1) + K o (1) = 8, [ rs (raan (1) - xm(r>)]+

(2.23)
+ Krp (xTMD Xti t)) Fyon (1
My (1) + Crup (xTMD(t)_xsti(t))-’_kTMD (xTMD( ) =Xy (t)) Af () (2.24)
com
A {1 para mm.zime~ntaga~0 de base N (2.25)
0 para excitagdo na estrutura pricipal
Fp = =¢/F(1) (2.26)

com F () sendo o vetor de forgas agindo na estrutura e j(r), »(¢), y(¢) sendo a aceleragao,

velocidade e deslocamentos generalizados do sistema para o modo de vibracdo minimizado.

Nota-se que a principal diferenga entre as equacdes de movimento (2.6), (2.7) e

(2.23), (2.24) € que nas ultimas aparece o termo ¢, € y(¢) ao invés de xm( ) Porém, se o i-
¢simo modo de vibragdo da estrutura estiver normalizado com respeito ao j-ésimo GDL
correspondente a4 componente do TMD, ¢, torna-se unitario e deste modo
x,(1)= X ¥(1)=»(1) e as equagdes tornam-se equivalentes. Com esta andlise, as mesmas

equagoes analiticas propostas para o projeto de TMDs aplicados a estruturas de 1GDL, podem
ser empregadas a estruturas MGDL projetados para minimizar um modo de vibracdo

especifico da estrutura (RANA; SOONG, 1998).
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3 ANALISE DINAMICA LINEAR E NAO
LINEAR GEOMETRICA DE ESTRUTURAS
APORTICADAS

Andlises ndo lineares geométricas (NLG) sdo usadas para tratar de grandes
deslocamentos; para isto, a posi¢do de equilibrio ¢ calculada em sua configuragdo deslocada.
Este tipo de andlise pode ser considerada mais realista, pois adequa-se a grandes
deslocamentos e deformagdes, em que o estado final do sdlido ¢ diferente do inicial.
Estruturas que estdo em regides sujeitas a sismos podem sofrer grandes deslocamentos, uma
vez que a intensidade dos terremotos ¢ imprevisivel. Quando se tratam de edificagdes que
contam com sistemas para controle de vibragdes, o principal objetivo ¢ restringir o
movimento da estrutura a pequenos deslocamentos. Entretanto, esta hipdtese s6 ¢ confirmada
a depender dos niveis de deslocamentos impostos a base do edificio e da eficiéncia dos
dispositivos amortecedores. Por isso, utilizar uma formulagdo NLG pode garantir uma
descri¢do precisa do comportamento dindmico estrutural, ainda que acarrete maior custo
computacional, recaindo usualmente em uma solug@o numérica iterativa.

A formulagcdo pelo método dos elementos finitos posicional (MEF-posicional)
proposta por Coda e Greco (2004) e similarmente por Bonet et al. (2000), ¢ baseada em
posi¢des e ndo em deslocamentos, como nos modelos tradicionais. Nesta abordagem, um
espago adimensional ¢ criado e a curvatura relativa dos elementos ¢ calculada para a
configuragdo inicial e deformada. A posicdo de equilibrio € a principal variavel desconhecida
do problema e esta ¢ determinada a partir do principio da estacionariedade da energia
potencial total. Uma descricdo matematica Lagrangeana total ¢ empregada, usando como
unica configuragdo de referéncia a inicial, e desta forma a matriz de massa do sistema ¢
constante. Neste trabalho, elementos de portico de quatro nds e aproximagdo cubida sdo
utilizados, assim como os utilizados por Coda e Paccola (2014) e Siqueira (2016).

Na resolucdo de problemas com andlise ndo linear geométrica, inicialmente realiza-se
uma descri¢do detalhada da cinematica dos elementos, com mapeamento da posi¢do inicial e
atualizada, entdo aplica-se o principio da estacionariedade da energia potencial total para

escrever as equacdes de equilibrio dindmicas. O sistema de equacgdes ndo lineares € entdo
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resolvido combinando integracdo temporal pelo método de Newmark com a técnica de
Newton-Raphson para linearizac¢do das equagdes de equilibrio (CODA; PACCOLA, 2014).
Neste trabalho sdo comparados os resultados obtidos com andlises ndo lineares e
lineares. Na solucdo dos problemas em regime linear o mesmo tipo de elemento e formulacao
sdo utilizados. A principal diferenca se da pelo fato de que em regime linear o equilibrio ¢
calculado a partir da posicdo inicial da estrutura, e desta forma a matriz de rigidez e o vetor de
forcas internas sdo constantes. Portanto, o avango no tempo ¢ feito também pelo método de

Newmark- £, com aceleracdo média, que ja ¢ amplamente utilizado para solucdo de estruturas

em regime linear de deslocamentos.

Também foi utilizado o modelo massa-mola nos estudos preliminares deste trabalho e
esta formulacdo ¢ apresentada no quarto capitulo. Neste modelo, cada pavimento ¢
representado por um Unico grau de liberdade com massa concentrada, a rigidez das molas do
sistema ¢ determinada pela soma das rigidezes individuais de todos os pilares do andar. As
ligacdes sdo rigidas, os pavimentos indeforméveis e somente sdo assumidos deslocamentos
horizontais devido a flexdo nos pilares (WARBURTON, 1976; PAULTRE, 2010). A
resolucdo da equacdo de equilibrio pode ser feita analiticamente pelo método da superposi¢ao
modal ou pode-se ainda utilizar de uma solugdo numérica como aplicagdo do integrador de
Newmark para problemas lineares.

A Figura 3.1 apresenta as principais diferencas entre os modelos de discretizagdo

utilizadas neste trabalho, por modelos massa-mola e representacdo pelo MEF.

Feq

Terremoto

iy

EEERERNE

Meq [
Keq.
Urerremoto Urerremoto Urerremoto ||

b cotoo —p 0odas b

a) Estrutura Real b) Modelo massa-mola ¢) Modelo de Elementos Finitos

Figura 3.1 - Diferencas entre os modelos de discretizacio: modelo massa-mola e de elementos finitos
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3.1 Cinematica do elemento de portico plano sob o MEF

posicional

A formulagdo posicional ¢ baseada em dois mapeamentos: um para a configuragcdo
inicial e outro para a configuracdo atual dos elementos. A cinematica utilizada ¢ a de
Reissner-Timoshenko e tem como parametros nodais as posi¢des e o angulo entre os vetores
normal e tangente da se¢do transversal de cada n6 do elemento.

Inicialmente, para realizacdo do mapeamento da configurag@o inicial, aproxima-se

uma linha de referéncia (usualmente a linha média) definida para o elemento como:

Jii (§)=x"(5) =X} (3.1)
em que, i ¢ a direcdo coordenada (x,, x,), m representa a linha de referéncia, ¢¢ o nd do
elemento (fung¢do de forma), a repeticdo do sub-indice ¢ indica somatdrio na notagdo de
Einstein.

A Figura 3.2-(a) mostra o mapeamento inicial fom(f) do elemento finito cubico.
Foram utilizados polindmios de Lagrange para as funcdes de forma dos elementos. Utilizando
os conceitos do célculo diferencial, ¢ possivel definir os vetores normal e tangente a partir do
mapeamento da linha de referéncia. Os vetores tangente (7,) e normal (Vlk,VZk) dos nos estio

apresentados na Eq.(3.2) de acordo com a Figura 3.2-(b).

I = d@(é) Xivs Vi :i

de; & “f

s Vo =ﬁ (3.2)

em que ; ¢ a direcdo coordenada, m a linha de referéncia, ¢ o n6 do elemento, &, sdo as

coordenadas adimensionais dos ndés k& e ¢ sdo as fun¢des de forma,

fH denota a norma

Euclidiana do vetor (Zk) , tangente a linha de referéncia:

Ty =% (&) = e (6) X (3.3)
Na notacdo indicial a variavel escrita apds a virgula indica derivagdo em relacdo & mesma.
A Figura 3.2-(b) mostra o angulo inicial (indicado pelo indice “0” sobrescrito) entre o

vetor normal e a dire¢do horizontal x;:

07 = arctg [%], (3.4)

1k



46 Capitulo 11l. Andlise dindmica Linear e NLG de estruturas

Utilizando os polindmios de Lagrange para aproximar 6° (&) na configuragdo inicial,
obtém-se:

0°($)=4,(£)0;. (3.5)

A A

(Xmmaxz-wm)

£7()

(Xl 1 I“’Xllm)

v
v

(@) X (b) X

Figura 3.2 - Vetores nodais e linha de referéncia do elemento finito de poértico cibico.
Fonte: Coda e Paccola (2014).

Com a Figura 3.3 pode-se observar que as se¢des transversais permanecem paralelas,
mas ndo ortogonais a linha de referéncia, o que caracteriza a cinematica de Reissner.

Considerando os elementos com altura (#,) e largura (5,) constantes, ¢ possivel definir a

posicio de qualquer ponto dentro do elemento pelo vetor g} (£,77) mostrado na Figura 3.3.

.-
L
5
L
o

p=(x,(&M)X,(E,M))

ho/f%( ------------
b2 —

v

Figura 3.3 - Secéio transversal.
Fonte: SILVA, 2010.
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x (&) =x"(E)+g! (&), (3.6)

g () ="2neos[ ()], & (&n)="Lnsin[4, ()01 G7

onde 7 sdo variaveis adimensionais ao longo da altura do elemento #,.
Substituindo as Egs. (3.6) e (3.7) em (3.1) pode-se obter o mapeamento posicional da
configuracdo inicial f;; para ambas as diregdes i=1,2.

3.8
1 (Em) = (8) ] + 2 noos[ 4, ()07 9

hy

39
F2 (&)=, () X5+ 2 s 4,(£)0 ] G2

0 . N
em que X; sdo as coordenadas nodais iniciais para as dire¢des.

A configuracdo atual ¢ o pardmetro desconhecido do problema. Esta ¢ obtida
iterativamente por um processo ndo linear que utiliza como primeira tentativa a posicao atual
. N ~ m .
igual a inicial. A configuragdo atual f;; ¢ definida como:

3.10
A2 (&) =g (&)1 + 2 neos[4,()0, ] 10

hy

3.11
S (=425 + Lsenl(2)6, ] G1D

em que o indice 1 subscrito em f;" indica a componente atualizada, ¥’ s3o as coordenadas
nodais atuais para as dire¢des i =1,2, dos nés ¢, v’ é assumido igual as coordenadas iniciais
no inicio do processo de solucdo, ¢, sdo os angulos da se¢do transversal atualizados.

Com os mapeamentos do espaco adimensional para as configuragdes inicial e atual
definidos, a deformag¢do do elemento pode ser descrita pela fungdo mudanga de configuragdo

7/, conforme mostrado na Figura 3 4.

F=Fo(F) G2

O gradiente da fun¢do mudanca de configuracdo ¢ obtido a partir dos gradientes dos

mapeamentos inicial e atual:

[ o o
A:A‘.(AO)'1 e A°= a(ji ;ﬂ) , A = ;E ;nl (3.13)
2 2 2 2

& on Ea
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Yi.Y2

Figura 3.4 - Mapeamento posicional da configuracio inicial B, para a atual B.
Fonte: CODA; PACCOLA, 2014.

As derivadas de 4’e A' sdo obtidas das expressdes ' e f! avaliadas em pontos de

integragdo nas coordenadas § € y:

r ¢Aé(§)Xl/ _%nsen[d)l(é)eg]d)ké(&)eg h—zocos[d)[(&)eﬂ ( )
= 3.14
b (8) X1+ 2oncos [, ()0 Jo,c ()00 Lsen[d,(£)07 ]
e (&) Y —%ﬂsen[% (&)ek ] e (g)ek %005 [‘bz (g)eé]
A = (3.15)

b ()T + 2ncos [, ()0 ] 0 (£)0, sen[d, (£)0,]

Para calcular a posicdo geometricamente exata, a medida de deformacdo de Green-
Lagrange (E) ¢ utilizada:
E=L(C-T)=2(A"-A-T) ou El.j=l(Ak,.A,g.—§j) (3.16)
2 2 2
em que I ¢ o tensor identidade (2x2) e Cé o alongamento de Cauchy-Green a direita, 4 € o
gradiente da fun¢do mudanga de configuragdo calculado na Eq. (3.13), ¢ A’ indica a matriz
transposta. As matrizes 4A°e A' sd3o numéricas para um par de variaveis adimensionais
especificas.
A medida de deformacdo de Green ¢ objetiva e por isso ¢ muito utilizada em
problemas com grandes deslocamentos, uma vez que esta ndo ¢ afetada por movimentos de
corpo rigido. Destaca-se ainda que, para pequenas deformagdes, a deformacdo de Green se

confunde com a deformacao linear (CRISFIELD, 1991; REDDY, 2004).
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A partir das configuragdes iniciais e atuais pode-se calcular a matriz de massa do
sistema, que ¢ constante no processo iterativo. A matriz de massa M¢ integrada

numericamente como:

M= pyfy w0, b( 5, ) © (&, ) Det| A°(,m,, )| (3.17)
sendo b, a largura do elemento, p, a densidade w, e w, sd3o os pesos de Gauss para os
pontos &, €n,, .

A Figura 3.5 mostra o fluxograma da etapa inicial do codigo de obtencdo da resposta
mecanica da estrutura. Destaca-se que € necessdario realizar /oops nos elementos e nos pontos
de Gauss para determinagdo da configuracdo inicial dos elementos. A partir da montagem do
sistema pode-se iniciar o avanco no tempo, a montagem e resolucdo das equagdes de

equilibrio da estrutura.

Inicio

‘ Entrada de dados ’

Loop nos
Elementos

Config. Inicial Config. Atual

Massa Local

Loop ptos. Mudanca
de Gauss de Conﬁg‘

‘ Massa Global ’

‘ Cond. contorno ’

Inércia rotacional

[ Montagem do sistema j

Figura 3.5 - Fluxograma inicio do programa de elementos finitos até montagem inicial do sistema.
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3.2 Elastodinamica nio linear Geométrica aplicada ao MEF-

posicional

Para aplicacdo do método dos elementos finitos para sistemas discretizados como
porticos planos, com a cinemadtica apresentada na secdo anterior, sio empregados principios
variacionais impondo equilibrio as equag¢des de movimento pela estacionariedade do
funcional de energia. Este principio s6 pode ser utilizado considerando que hé4 conservacio da
energia total do sistema, logo se assume que ndo ha dissipagdo de energia, ou seja, que a
energia de entrada e de saida do sistema estdo em balango.

Nesta aplicagdo, utiliza-se a lei constitutiva de Saint-Venant-Kichhoff, que trata de
material hiperelastico e ¢ considerada simples por relacionar linearmente a deformagdo de

Green (E) com o segundo tensor de tensdes de Piolla-Kirchhoff (S). Escreve-se entdo a
energia especifica de deformagao u, :

u =§{<E121 +EL )+ G(EL + B3 )} (3.18)

e

em que E ¢ o mddulo de elasticidade longitudinal para pequenas deformagdes, £; ¢ o tensor
de deformagdes de Green e G=E/[2(1+v)]. Adotando-se coeficiente de Poisson (v) nulo na

relacdo entre G e E, evita-se o travamento volumétrico por efeito Poisson, pois ndo se
permite que a se¢do transversal varie com a deformacgao longitudinal do material. O tensor de
deformacgdo de Green foi definido anteriormente, na Eq. (3.16).

O modelo constitutivo de Saint-Venant-Kichhoff ¢ andlogo a Lei de Hooke
generalizada, porém ¢ escrito com a medida de deformagdo de Green. Este material é muito
utilizado em andlise de estruturas sob grandes deslocamentos, porém possui a limitacdo de
que o material deve trabalhar com deformagdes moderadas, situagdes comuns para estruturas

de construgdes civis (OGDEN, 1984). A energia de deformagdo acumulada nos elementos,

U,, ¢ dada pela integral da energia especifica ue(f ) e ¢ funcdo dos pardmetros nodais

(posigdes e angulos da se¢do transversal).

U.(7)=Ju(¥)av, . (3.19)

VO
em que ¥, ¢ o volume inicial da estrutura, o vetor (¥) agrupa as posi¢des nodais dos

elementos.
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Definida a energia de deformagao, é necessario calcular as demais parcelas da energia
potencial total do sistema. O potencial das cargas externas ¢ dividido em duas partes, cargas
externas concentradas e cargas distribuidas.

P=F-Y+[qy"ds,, (3.20)

So

—_—

F  é o vetor de forcas e momentos externos nodais, ¢ & o vetor de forgas externas
distribuidas nas dire¢des (i=1,2), dS,¢ o comprimento infinitesimal inicial da linha de

referéncia do elemento.

Define-se entdo a parcela da energia cinética.

P
K:E.[poy'deo: (3.21)
Y

em que p, € amassa especifica, ¥ € a velocidade de um ponto genérico no dominio 7.

O amortecimento ¢ definido como o diferencial:

%ﬂipo?d%, (3.22)
A
A ¢é uma constante de proporcionalidade com relagdio a massa, devido ao modelo de
amortecimento adotado.

A energia total do sistema ¢ entdo escrita somando as parcelas devido a energia
potencial das forcas externas e cargas distribuidas, energia cinética, amortecimento viscoso e

energia de deformagdo dos elementos.

[(Y)= [u,(Y)dV,—F-Y - Jq y"dS, +— Ipoy yav,+0, (3.23)

"
Aplicando-se o principio da energia potencial estaciondria, impde-se o equilibrio na

estrutura:

oT1I(Y) = j "o o7 v, —@ —j ( ) -0Y0S, +
oY

(3.24)
L1 f 0 M

Vo

5Y8V +ZQ .Y =0
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Simplificando a Eq. (3.24) em termos das posi¢des e angulos nodais pela deformagao
de Green, substituindo os termos diferenciais de amortecimento viscoso ¢ mudando as cargas

distribuidas para for¢as nodais equivalentes, obtém-se:

% ovow, - i 2 o788, +
6 oY
' (3.25)
1 v .o 00 .o =
+— ——.0YoV,+—=-0Y=
2 VI oy ‘oy
De maneira simplificada, pode-se escrever a Eq. (3.25) como:
aH(Y):ﬁim 0¥ —F-0Y-L-0-0Y+M-Y-0Y +D-Y-0Y =0, (3.26)

onde, F™ refere-se ao vetor de forgas internas, Lé a matriz usada para transformar cargas
distribuidas em nodais equivalentes, M a matriz de massa, D ¢é a matriz de amortecimento
proporcional a matriz de massa. Devido a arbitrariedade do vetor 6Y, a Eq. (3.26) representa
o equilibrio dindmico ndo linear geométrico do sistema. Este equilibrio pode ser tratado

como:

—

F" _F_L.0+M-Y+D-¥=0 (3.27)

3.2.1 Calculo das Forcas Internas

Para a determinacdo das for¢as internas ¢ necessario calcular as derivadas da energia
de deformagdo, o que resulta em um processo longo. A energia de deformagdo ¢ fungao da
deformacdo de Green e por consequéncia do gradiente da fun¢do mudanca de configuragio.

O termo ou, / oE apresentado na Eq. (3.25) ¢ definido em fun¢do do tensor de tensdes

de Piola-Kirchhoff de segunda espécie (S ), definido por:

ou, [EE, 2GE
=%, e
OE_16C 14 10 , -
of 207 28Y{A Aj= 2aY{[(AO) (AI)H(AI)'(AO) }}
(3.29)

5 Ho e o] (] e
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Na Eq. (3.29) todos os termos sdo conhecidos com excegdo de 6A' /a7 . Como A' ja

foi definido, suas derivadas em relagdo aos graus de liberdade ¥/ se ddo por:

OA! 0 OA! 0 0
_| 9 , = , (3.30)
avf | 0 0] ovf |#s: O
_ho _ho "
oAl BA! _2 77005(¢49,e)¢p (¢k,§‘9k)_ > 7753”(415494)%,5 _2 59"(@0@)%
ovf 80, | —h, h (331

777 COS(@@ )¢ﬂ (¢k,¢9k ) + %7759” (¢eae )¢ﬂ,§ %COS(@@ )¢p

em que )f ¢ a posi¢do do grau de liberdade nas direcdes a(1, 2 ou 3 para os angulos da se¢@do

transversal) don6 S .

Calculam-se entdo as for¢as internas como:

o ou, J0E
it :-[Vo GdeO = VOS :WCJV0 (3.32)

Para os casos estudados a integral da Eq. (3.32) ¢ realizada numericamente com o uso
da quadratura de Gauss-Legendre. Foram utilizados trés pontos de Gauss na direcdo
transversal e quatro pontos na direcdo longitudinal dos elementos. Os valores dos pontos e

seus respectivos pesos estdo apresentados na Tabela 3.1.

Tabela 3.1 - Posicéio e pesos dos pontos de Gauss
Grau do polinémio

s N° de . . Posicédo dos Pesos de
Direcao possivel de integrar
Pontos pontos de Gauss Gauss
de modo exato
—3/5 5/9
Transversal 3 5 0 8/9
[3/5 5/9
—-0.8611363116 0.3478548451
Longitudinal 4 7 —0.3399810436 0.6521451549
0.3399810436 0.6521451549
0.8611363116 0.3478548451

Fonte:(AZEVEDO, 2003).

A partir do que foi desenvolvido até entdo, podem-se calcular as forcas internas que
consistem na derivada da energia de deformacdo acumulada em cada elemento finito. De
acordo com cada posi¢do tentativa, resultam as componentes de for¢a ou momento (no caso

dos giros tentativa) internos.
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F™ = boWinggS(fig’Ujg ) :%(gig’nfg )Det[AO (g’g’njg )]’ (3-33)

em que w, € w,, s80 os pesos de Gauss nas diregdes longitudinal e transversal dos elementos

para os pontos de integra¢do &, , n , -

Depois de construidas as matrizes de massa e amortecimento da estrutura, e
estabelecidas a configuracdo inicial e atual dos elementos, realiza-se a integragdo temporal e a
resolugdo do sistema de equagdes ndo lineares. A resolucdo do sistema conta com o calculo
iterativo do vetor de for¢as internas, da matriz hessiana da estrutura e da atualizagdo da
posi¢do em cada passo de tempo.

Neste trabalho foi adotado amortecimento de Rayleigh somente proporcional a matriz
de massa do sistema, uma vez que a matriz de rigidez do problema varia com as iteragdes.
Desta forma, define-se a matriz de amortecimento como:

D=1,M (3.34)

com A, sendo um fator de proporcionalidade a multiplicar a matriz de massa M calculada na

Eq. 3.17).

3.3 Solucio do sistema de equacdes nao lineares

A solugdo do sistema ¢ feita utilizando a técnica de Newton-Raphson conjuntamente

ao integrador temporal de Newmark- . Pelo fato de se utilizar a descrigdo matematica

Lagrangeana total e gracas a matriz de massa constante, pode-se utilizar do integrador de

Newmark- g, assegurando conserva¢do da quantidade de movimento e de energia suficiente
para resolver a maioria dos problemas, com bons resultados, conforme demonstrado nos
trabalhos de Coda e Paccola (2009), Sanches e Coda (2013) e Siqueira (2016).
Desta forma, reescreve-se a Eq. (3.27) de equilibrio dindmico como:
G=F" _F4M.Y+D-Y=0 (3.35)
O vetor g¢é chamado de desbalanceamento mecanico do sistema. Este é nulo se a
posi¢do tentativa € a correta; logo, obtém-se a equagdo de equilibrio dindmico para qualquer

instante de tempo como:
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—Fy +M- Y, +D-Y=0 (3.36)

g __a,
s = 57|~ or

S+1

Utilizam-se as aproximacdes de Newmark para obten¢do da resposta temporal
assumida ao longo de um intervalo de tempo Af. Adotam-se os pardmetros =025 e
7 =0,50, para consideracdo de aceleragdo média constante nos passos de tempo. Desta forma,

tem-se o deslocamento e a velocidade definidos como:

- - A 1 b4 4
Yo, =Y, + AtY, + AP KE - ﬂjYS + ﬂYSH} (3.37)

= —

Yoo, =Yg+ Ar(1- 7)Y + pA1Y, (3.38)

A acelerag¢do em cada passo de tempo € determinada por:

—

Yo =
s (3.39)

S+1

A aceleragdo para o passo de tempo inicial }70 ¢ calculada por:

7, =m | |, - e
oy

_ DI;/O} (3.40)

0

Substituindo (3.36) e (3.37) em (3.35), obtém-se:
5\ i Mo Do s .
g(IISﬁ—l) _FS+1 _FS+1 +EKS+] +7/EKS+1 _MQs +DRS _7AtDQS =0 (3.41)

em que Q e R sdo as contribuigdes dindmicas ji4 conhecidas no instante de tempo, €

determinados por:

.77 (1 = ~ :

A Eq. (3.41) ¢ nao linear em relagdo a posi¢do tentativa (?SH). Para solucdo pelo

método de Newton-Raphson, pode-se expandi-la em série de Taylor truncada em primeira

ordem em torno da posigdo tentativa ¥, :

()]

(Y )= &(5 )+ vE (Y5 AT = (3.43)
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A posicdo tentativa 17; 1 € geralmente adotada igual a posi¢do de equilibrio no instante

passado. Da expressdo (3.43), resta o sistema linear para calculo da corre¢do da posi¢do:
VE(¥e)AY ==g(¥3,)., AV =-H"-g(¥,), (3.44)

em que H ¢ a matriz hessiana (ou matriz de rigidez tangente) estatica do sistema, definida

pela segunda derivada da energia total do sistema.
Ao calcular AY obtém-se uma nova posicio tentativa:

Y, =Y, +AY. (3.45)

O valor de 7.

., torna-se o novo Yy, para o seguinte passo de tempo e atualizam-se os

vetores de velocidade e aceleragdo do sistema.

O critério de parada das iteragdes no processo de Newton-Raphson ¢ definido como:

g()is+1 )H <Tolerancia e AYEH
|7 X

< Tolerdncia (3.46)

em que X éa posicdo inicial.

A Figura 3.6 mostra o fluxograma para o avango no tempo da solug@o do sistema de
equagdes realizado a partir da montagem inicial do sistema apresentada na Figura 3.5. Um
exemplo com a valida¢do do cddigo de elementos finitos NLG € apresentada no Apéndice A

deste trabalho.
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[Montagem do sistemaj

»

» Passos de tempo |

v
— > Newton-Raphson Inicio]

Loop nos Elementos

Loop ptos.
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Locais

A 4

Hessiana Local
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Global
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Equilibrio dindmico Calculo AY
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T,ix alcancado?

Figura 3.6 - Fluxograma do procedimento de avanco temporal e resolucio do sistema de equacdes.
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3.3.1 Calculo da Matriz Hessiana

O célculo da matriz Hessiana do sistema ¢ dado por um procedimento detalhado que

se inicia definindo a equagéo:

| e M D
Ve=—=| =="55| +——5+——
oYor|, —oYeY| = pA* Pt

(3.47)

Na Eq. (3.47) a primeira parcela trata da segunda derivada da energia de deformagao,

que pode ser obtida pela energia de deformacao especifica como:

o°U 0’ oF™ oS OE O’E
e = “leqy, =] d%=fvo[—'_+s'f dv, (3.48)

oYoy v ovoy o oY oY oY  ovey
. 0SS . . ) ) A s
Nesta equacio, 7 ¢ a derivada do tensor de tensdes de Piola-Kirchhoff em relagdo as

incognitas nodais, dada por:

s o [EE zGEn} o)

oY oY|2GE, EE,

Resta calcular a primeira derivada da deformacgdo de Green, que ja é conhecida do

calculo das forgas internas e a segunda derivada, definida como:

2 (AO)_t-a(A—i)_t -[aA (AO)_I}

or | Lov
agE 1 i » 62 Al -
arar =] ) aéay) '[(Al)'(M) 1_+ (3.50)
- » Y 2 (A e
L)) } aYga?) (+°)

Todos os termos da Eq. (3.50) sdo conhecidos, exceto (82(A1)/6?6? ), porém da

equacdo (3.30), pode-se observar que somente os graus de liberdade de giro possuem valores

diferentes de zero para esta derivada, definidos como:
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O°A'
ovforf

h h .
7077{5677(@‘9/ )¢,@¢g (¢k,§‘9k ) - COS(¢/9/ )|:¢,B¢§,§ + ¢ﬂ,§¢g ]} _70‘305(¢/9/ ) (3.51)

h h |
2 n{eos(0,0, )80 (81,26, )+ 5en (8,0, ) By + 0p.c0: )|~ sen(d,6,

Na notagdo indicial, f e ¢ representam os nos do elemento com somatdrio sobre os nds £
ek .

E realizada a interagdo numérica da segunda derivada da energia de deformagdo com a

quadratura de Gauss-Legendre:

o’U, oS OE

oy Wi ie [ﬁ(figaﬂjg)Iﬁ(ég,ﬂjg)Jr .
0°E '
+S(éjzga77/g) afa? (glgﬂnjg)}Det[Ao (glg’njg ):| b

sendo w,e w, os pesos de Gauss nos pontos de integragdo ¢ e 75, , longitudinal e

transversal, respectivamente.
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4 ANALISE DINAMICA LINEAR POR
SISTEMAS MASSA-MOLA

Em andlises dindmicas com discretizagdo em sistemas massa-mola, vale-se da
vantagem de que a resposta do sistema pode ser obtida analiticamente, pelo método da
superposicdo modal. Esta metodologia baseia-se no fato de que, para certos tipos de
amortecimento as 7 equag¢des de movimento acopladas de um sistema discreto de » graus de
liberdade podem ser modificadas através da transformacdo para coordenadas modais em n»
equagodes desacopladas. Este método utiliza a propriedade de ortogonalidade dos modos de
vibragdo para desacoplar o sistema de equacdes, de modo que a resposta ¢ obtida resolvendo
equagdes diferenciais similares as equacdes de um grau de liberdade. Ao final, a resposta da
estrutura ¢ transformada para coordenadas reais e ¢ calculada pela combinacdo linear das
respostas encontradas para as coordenadas modais. A demonstragdo e¢ a aplicagdo desta
formulacdo pode ser verificada em Warburton (1976), Clough e Penzien (1993), Paultre
(2010) e Rao (2010).

Neste trabalho o método da superposi¢do modal com a estrutura discretizada em
sistemas massa-mola foi utilizado para comparagdo de diferentes modelos de andlise na

resposta da estrutura excitada por sismos.

4.1 Equacio de movimento

Considera-se um sistema com trés graus de liberdade, conforme o mostrado na Figura
4.1, que pode representar um edificio de trés pavimentos. Escreve-se a equagdo de movimento

considerando as parcelas de forgas inerciais ( f, ), de amortecimento ( f,,) e forgas elasticas

(fs):
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Figura 4.1 - Modelo de discretizacio em sistemas massa-mola.
Fonte: PAULTRE (2010).

fi+ o+ fs=p(1) 4.1)

As forgas inerciais do sistema sao definidas como:

m 0 0 ||
fi=[M{i}=| 0 m, 0O |3ii,

4.2)
0 0 my||u

sendo M a matriz de massa, diagonal, com a massa de cada pavimento concentrada
A parcela devido as forcas de amortecimento € obtida como:

a+tc, —¢ 0

In :[C]{u} =| —¢, ¢ +¢

0 —C IeX

As forgas elésticas sdo determinadas por:

—C3 |\ Uy

(4.3)

ki+k, -k, 0
fo=[K{u}=| ~k, ky+k, —k (4.4)
0 —k, Kk

Portanto, obtém-se a equacdo de equilibrio, para estrutura sujeita a sismos:

Mii (1) +Cu(1)+Ku(t) = py (1), (4.5)
sendo M a matriz de massa do sistema, # (l‘ ) o vetor de aceleragdes no tempo, Ca matriz de

amortecimento, #(¢)o vetor de velocidades, K a matriz de rigidez, u(t) o vetor de

deslocamentos ¢ p,, (7) o vetor de forgas efetivas, que pode ser escrito como:
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Py (1)=-Mrii, (t)==1ii, (1), (4.6)
em que i, (t) ¢ o vetor de aceleragdes horizontais do terremoto e » ¢ um vetor com tamanho

dos n pavimentos da estrutura com todas as componentes iguais a unidade, quando os graus
de liberdade estdo orientados para movimentar-se na mesma dire¢do dos deslocamentos da
base. Este vetor » representa os coeficientes de influéncia nos deslocamentos nodais, quando
um deslocamento unitario € imposto nos apoios.

Logo, tem-se que a resposta dindmica linear da estrutura, sujeita a deslocamentos de
base resultantes de ocorréncias sismicas é equivalente a resposta da estrutura com apoios fixos
sujeita a forcas externas concentradas em cada uma das massas. Esta for¢ca ¢ obtida
multiplicando as massas de cada grau de liberdade pelas aceleracdes de base em direg¢do

oposta a das aceleragdes.

4.2 Analise modal e determinacdo das frequéncias naturais e

modos de vibrac¢io

Inicialmente € necessario calcular as frequéncias naturais e os respectivos modos de
vibragdo da estrutura. Considerando sistema livre ndo amortecido, a equagdo do movimento ¢

escrita como:

[M]{ii} + [ K]{u} ={0) (4.7)
A solugdo da equagdo (4.7), quando as condig¢des iniciais sdo ndo-nulas se da por:
{u} =g =gsen(wt - a) (4.8)

Substituindo a Eq. (4.8) na equagdo de movimento Eq. (4.7) e dividindo-a por
sen(at—a) obtém-se:
[K]-o*[M]{#} ={0}, (4.9)
A Eq. (4.9) ainda pode ser representa por um problema de autovalor e autovetor que

tem como solugdo as frequéncias naturais angulares ao quadrado (®”) € os respectivos modos

de vibracdo ( ¢).

[T [K] J{g} = o {9}, (4.10)
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Desta forma, encontra-se o vetor das frequéncias naturais do sistema Eq. (4.11) e a
matriz dos modos de vibragdo Eq. (4.12) que deve ser organizada de forma que cada coluna

represente um modo de vibragdo da estrutura.

{of =V L, @4.11)

¢1(1) ¢1(2) ¢1(n)_
(n)
2

m
w-|% 4 L (4.12)

s 4D g
L n n
Destaca-se que o método de andlise modal pode ser utilizado para a determinag@o das

frequéncias naturais e modos de vibrag@o para estruturas discretizadas em diferentes modelos

de analise, como por exemplo em elementos finitos ou massa-mola.

4.3 Método da superposicao modal

Estabelecem-se as relagdes de ortogonalidade entre os modos de vibragdo normais de

um mesmo sistema, descrevendo-se primeiramente os modos » e sdistintos:

[K]-e? [M]]{g}, = {0} e [[K]-@?[M]]{¢}, = {0} (4.13)

T
S

o), [[Kl-e2M]]ig}, =0} e {g)s[[K]-e’[M]]{g}, =0}  @19)

Combinando as equagdes, tem-se:

(e -2 ){g}; [M]{g}, ={0} @.15)

Realizando as operagdes de pré e pos-multiplicagdo da Eq. (4.13) por {¢}rT e {¢}

Para o caso em que @ #®,, a Eq. (4.15) somente & satisfeita com as relacdes de

ortogonalidade entre os modos de vibracdo e entre as matrizes de massa e rigidez:

(o M]{p}, ={0} r=s e {g};[K]{g}, ={0} r=s (4.16)
logo,
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(o}, M]{g}, =M r=s e {4} [K]{g} =K r=s 4.17)

em que M e K sdo a massa e a rigidez modal associadas ao r-ésimo modo de vibragdo da
estrutura, ambas matrizes diagonais.
Pode-se entdo generalizar a formulacio para a matriz modal completa o:
[©] [M][®]=diag[M] (4.18)
Com os resultados de massa modal, podem-se calcular os modos de vibracdo

normalizados ¥, obtendo assim o modelo modal do sistema:

¥, =ﬁ¢r , (4.19)
(] vIvl=[, [T (K =] e, (4.20)

Fazendo-se a combinagdo linear dos modos de vibracdo, pode-se representar qualquer
configuragdo da estrutura. Para isso, faz-se a mudanca dos deslocamentos, aceleragdes e

velocidades para o espago modal ¢, da seguinte forma:

{u} =[¥]{q}, (4.21)
{uy =[] {4}, (4.22)
{ii} =[¥] {4}, (4.23)

A equag¢do do movimento ¢ construida com as equacdes anteriores € matrizes

diagonalizadas:

[#][M][9] (g} +[¥] - [C) (%] Ha)+[9] (K] (9] g} =[¥] [ 2y ] @29)

Com a solugdo analitica, similar a utilizada para sistemas com um grau de liberdade,
consegue-se construir a resposta dindmica de problemas de multiplos graus de liberdade,
através da superposicdo das solugdes dos problemas desacoplados.

Um exemplo com a verificagdo do codigo de solucdo por superposi¢do modal de

estruturas discretizadas em sistemas massa-mola ¢ apresentada no Apéndice B deste trabalho.
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5 REPRESENTACAO ESTOCASTICA DE
TERREMOTOS

Em geral, a andlise do comportamento estrutural sob sismos, pode ser feita por meio
de histéricos de terremotos ou por geracdo artificial de acelerogramas. A vantagem da
utilizacdo de acelerogramas artificiais, gerados por processos estocasticos, se da pela
possibilidade de simular terremotos em todos os locais e condi¢cdes de interesse

(THRAINSSON et al., 2000).

Melchers (1998) define que um processo estocéstico X (r) ¢ uma fungdo aleatdria no
tempo ¢, de forma que, para qualquer ponto no tempo, o valor de x ¢ uma variavel aleatodria.

O resultado de cada realizagdo x(t) de X (t) ¢ determinado pela fun¢do de densidade de

probabilidades fx(x,t). Os processos estocasticos podem ser divididos em estaciondrios e

ndo estacionarios. Um processo € dito estacionario quando suas estatisticas ndo variam ao
longo do tempo. Para estes processos, as propriedades estatisticas conjuntas para dois
instantes diferentes sdo fun¢do da diferenca temporal entre estes. J4 os processos nao
estaciondrios, possuem propriedades estatisticas variando no tempo e as propriedades
conjuntas, em dois instantes diferentes, sdo fungdes desses mesmos instantes e ndo da sua
diferenca temporal. Exemplos classicos de processos ndo estacionarios s@o os sinais de sismos
obtidos de acelerogramas (AZEVEDO, 1996; MELCHERS, 1998; BECK, 2014).

O desafio inicial na avaliacdo dos efeitos de terremotos em estruturas da-se pela
geragdo das amostras de sismos que deverdo ser testadas na estrutura, usualmente via
simulagcdes de Monte Carlo. Dois métodos sdo amplamente conhecidos para a geracdo destas
amostras, o método da representacdo espectral proposto por Shinozuka (1972; 1974) e
Shinozuka et al., (1987) e o método ARMA (Auto-Regressive Moving Average) apresentado
por Kozin (1954); para mais detalhes pode-se consultar o trabalho de Conte e Pister (1992).
Ao longo dos anos, muitas melhorias foram propostas a estas técnicas de modo a torna-las
mais aplicaveis. Yang (1972; 1973) e Shinozuka (1974), aplicaram transformadas rapidas de
Fourier (FFT — Fast Fourier Transform) no modelo de representacdo espectral para reduzir o

custo computacional. Mais tarde, Shinozuka e Deodatis (1989) utilizaram a representacdo
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espectral para simular ondas como processos estocasticos. Outros avangos que asseguram
maior eficiéncia computacional foram propostos por Li e Kareem (1991; 1997). Atualmente,
devido a trabalhos como os de Deodatis (1996), Rezaeian ¢ Kiureghian (2008) e Zerva
(2008) ¢ possivel a consideragdo de processos estocasticos totalmente ndo estacionarios e
varidveis no espaco, modelos que podem descrever de forma mais confidvel as variabilidades
€ o comportamento de sinais de terremotos.

Para realizar a avaliacdo do risco estrutural sismico, codigos internacionais (e.g.
Uniform Building Code, 1997; European Committee for Standardization - Eurocode 8, 2003)
permitem o uso de amostras de terremotos gerados artificialmente, desde que estes sejam
espectro-compativeis (spectrum compatible) com respostas médias prescritas (farget spectra).
Neste sentido, além da representacdo do evento sismico através de aceleracdes, velocidades
ou deslocamentos no tempo, € necessario avaliar a resposta espectral do movimento de solo,
fazendo com que esta seja compativel com a resposta espectral alvo em uma determinada
faixa de frequéncias. A principal limitacdo desta recomendacdo dos codigos normativos ¢ que,
nestes, ndo ha indicacdo de uma metodologia para corrigir as amostras geradas e torna-las
spectrum compatible.

Os estudos precursores neste assunto foram os de Ahmadi (1979), Kiureghian e
Neuenhofer (1992), Berrah e Kausel (1993) e Zembaty e Krenk (1994). Mais recentemente,
estratégias como as de Allam e Datta (2002), Giaralis e Spanos (2009), Cacciola (2010),
Cacciola e Deodatis (2011), Cacciola e Zentner (2012) foram elaboradas para facilitar a
obtencdo de amostras compativeis. Hao et al. (1989) propuseram realizar uma transformada
de Fourier na resposta temporal dos terremotos gerados como processos quasi-estacionarios,
multiplicar a frequéncia dominante obtida nesta transformacdo pela razdo entre a resposta
target sobre a resposta inicial, e utilizar novamente a transformada de Fourier para retornar a
resposta temporal corrigida.

Similarmente, Deodatis (1996) desenvolveu uma metodologia para geragdo de
amostras de processos estocasticos quasi-estaciondrios spectrum compatible e multivaridveis
no espago, que consiste em sucessivas atualizagdes da funcdo de densidade espectral de
poténcia que gera o processo inicial. Embora estes trabalhos tenham trazido notaveis avangos
a obten¢@o de processos espectro-compativeis, em formulagdes quasi-estaciondrias, somente
as amplitudes do movimento sdo consideradas variaveis com o tempo. Por isso, os estudos
recentes tém enderegado metodologias para geragao de processos totalmente ndo estacionarios
(ou seja, com amplitudes e frequéncias variando no tempo) e compativeis espectralmente.

Destacam-se os trabalhos de Sarkar e Gupta (2005), Cacciola (2010), Cacciola e Deodatis
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(2011), Sarkar et al. (2016) que propde o desenvolvimento de ferramentas eficientes para

avaliagdo do risco estrutural sismico.

5.1 Processos estocasticos totalmente nio estacionarios para

movimentacao de solo

Neste trabalho foi utilizado um modelo derivado do método da representagdo
espectral, combinando a representagdo de terremotos totalmente ndo estacionarios, variaveis
no espago e espectro-compativeis. A partir dos trabalhos de Shinozuka e Deodatis (1988) e
Deodatis (1996) realiza-se a geragcdo da amostra inicial do processo estocastico.

Considere um vetor de processos estocdsticos m-variavel no espaco com
componentes fjo(t),(j=1,2,...,m) de média igual a zero E[ f/.o(t)]:o. Pode-se escrever a

matriz de auto correlagdo cruzada do processo como:

R (t,1+7) (t,t+7) - R, (t.t+7)

RIOZ
RY (14 7) Rgl(l‘,:t+r) Rgz(t:t+r) Rgm(t:,t”)’ 5.0)

R (t,t+7) R),(t,t+7) - Ry, (1,t+7)

mm

e sua correspondente matriz de densidade spectral cruzada:

Slol(a),t) Sloz(a),t) Sﬁn(w,t)

Sy (@) Sy, (w,t) - S;)m(a),t)‘

SY (@)= (5.2)

Ssll(a),t) S,?,Z(a),t) S,(,)lm(w,t)

Como consequéncia da ndo-estacionariedade total do processo, observa-se que a
matriz de auto-correlagdo tem componentes dependentes de dois instantes de tempo: 7, £ +7.
Da mesma forma, a matriz de densidade espectral é uma fun¢@o ndo separavel da frequéncia
w e do tempo ?. Usando a teoria de poténcia espectral evoluciondria para processos

estocasticos apresentada por Priestley (1965), podem-se definir os componentes da matriz

S (1)



70 Capitulo V. Representacdo Estocastica de Terremotos

S5 (1) =|4, (1) (5.3)

S.(w), j=1,2,...m

S?k(a),t)zAj(a),t)Ak(a),t) S_/(W)Sk(w)l“jk(a)),j,k=1,2,...,m; Jj#k (5.4)
em que 4(,¢) é uma fungio de modulagdo nio separivel, S (w) é uma componente
estacionaria da func¢do de densidade espectral de fjo(t),( Jj=12,...,m), T,(w) é uma funcdo de

coeréncia complexa entre f (f)e f{(¢). A matriz S} (,¢) ¢ Hermitiana, de modo que para

qualquer instante de tempo 7, os elementos da diagonal sdo fung¢des reais e ndo negativas da

frequéncia w:

S_?j(a),t):S?/(—a),t) j=12,...m; Vt, (5.5)

Os elementos cruzados da matriz sdo usualmente fungdes complexas de @:
Si(@1) =Sy (w,t) jk=12...m j#k; Vi (5.6)

em que o asterisco (*) denota o conjugado complexo da componente.
Os elementos da matriz de auto-correlacdo sdo relacionados com a matriz espectral

pelas transformagdes:

Rg. (t,1+47)= .[i A;(o.0)4, (0, t+7)e”" S (w)d (5.7)
R;.’k(t,H-z') =JiAi (a),t)Ak(a),t+r)e""”JSj(w)Sk (a)) Ly (a))da) Jk=1,...m; j£k  (5.8)

5.1.1 Simulac¢io do processo estocastico
Para obter a simulag@o do vetor de processo estocastico £, (¢), inicialmente realiza-se

uma tranformag¢@o de Choleski em cada componente da matriz de densidade espectral

cruzada.

0 T*

Sf(a),t)zH(a),t)H (a),t) (5.9)
em que H(ewr) ¢ uma matriz triangular inferior, o indice sobrescrito 7 consiste na

correspondente matriz transposta.

H(w,) ¢ definida como:
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H, (w,1) 0 0
H(o.0) HZI(:a),l) H22€w,t) () (5.10)

Hml(a),t) Hmz(a),t) Hmm(a),t)

em que os termos diagonais de H(wf) sdo reais e ndo-negativos, os termos cruzados sdo
fungdes complexas de @.

A partir da matriz decomposta de densidade espectral H(wt), ¢ possivel simular o

~ : 7o 0 . o]
vetor ndo estaciondrio f; (), por meio de uma série, com N —» o :

m N
fi(0)=2Y Z‘er(a)s,t)‘\/Aa)cos[a)st—Sjr(a)s,t)+(pm]j:l,Z,...,m (5.11)
r=1 s=1
Os termos f; () referem-se ao processo estocastico, os termos f; () representam a
simulagdo deste processo. Na Eq. (5.11), tem-se que:
Im| H jk(a),t)

¢, (@,t)=tan" Re[ij (a),t)] (5.12)

sendo, Im[e] e Re[e] as partes imaginaria e real de ij(a),t), Na Eq. (5.12), os termos
(prs(7”=1,2,...,m;s=1,2,...,N) sdo m sequéncias de angulos randdmicos independentes

distribuidos uniformemente no intervalo [0,272] , e

o, =sAw, s=12,.,.N, Aw=w,/N (5.13)

s

em que o ¢ a frequéncia limite superior de corte. Deste modo, a partir do valor «,, 0s

elementos da matriz de densidade espectral devem ser assumidos iguais a zero para qualquer

instante de tempo 7.
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5.2 Amostras de terremotos Spectrum Compatible.

Embora os histdricos de terremotos no tempo sejam muito utilizados para estudar o
comportamento de estruturas em regime nao linear, a representacdo espectral elastica ainda ¢
o método mais utilizado para projetos estruturais resistentes a sismos (DEODATIS,
GEORGE, 1996; Uniform Building Code, 2015; European Committee for Standardization -
Eurocode 8, 2004; ZERVA, 2008; GIARALIS; SPANOS, 2009, 2012b; CACCIOLA;
DEODATIS, 2011). Desta forma, os acelerogramas gerados por processos estocasticos
precisam ser espectralmente compativeis com as respostas alvo definidas nas normativas para
cada tipo de solo, sob determinada faixa de frequencias.

Muitos autores ja& propuseram metodologias para obter estas amostras compativeis,
destacando-se os trabalhos de Deodatis (1996b), Basu e Gupta (1997), Giaralis e Spanos
(2009%), (2012), Giaralis et al. (2011), Cacciola e Zentner (2012), Zentner (2014), Gkoktsi e
Giaralis (2016). Neste trabalho foi utilizada uma adaptagdo dos modelos propostos em
Cacciola (2010), Cacciola e Deodatis (2011) para corrigir o vetor do processo estocastico
inicial para torna-lo espectro-compativel. Cacciola (2010) propds uma metodologia iterativa
para corrigir historicos de acelerogramas do terremoto El Centro (1940). No presente estudo,
a mesma formulagdo foi utilizada para corrigir acelerogramas artificiais gerados a partir da
metodologia apresentada na Se¢do 5.1. A principal ideia do método € que a resposta espectral
média dos acelerogramas gerados deve ser compativel (dentro de determinada tolerancia) com

a resposta alvo determinada por cdédigos normativos.

| RS4Y) () - RS54 ()|
RSAY () |

<e¢, Vo <w<ao, (j=12,..,m) (5.14)

Em que RSAY) (w) é a j-ésima resposta espectral alvo, RSA" () ¢ a j-ésima resposta
espectral média do vetor de processos estocasticos simulado f; (¢), ¢ € a tolerancia.

Para tornar o processo espectro-compativel, uma correcdo ¢ feita na amostra inicial:
=)+ (0), (j=12,0m) (5.15)

L 4 c 1 . SC «
em que f; (t) ¢ o processo gerado, f; (t) ¢ o termo corretivo, f;~ € o resultante processo

Spectrum Compatible.
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A relagdo entre as respostas espectrais ¢ definida como:

RSAY (@,,£) :\/azRSA(ff) (@0,E)’ + RSA (w0, €Y’ (5.16)

Todas as propriedades do termo corretivo s@o desconhecidas e estas sdo determinadas
a partir de uma funcdo de densidade espectral definida para corrigir iterativamente a amostra
gerada inicialmente. O primeiro passo neste problema iterativo consiste em tornar a resposta
inicial sempre menor ou igual que a resposta alvo, aplicando um coeficiente de corre¢do o:

o =min M (5.17)
RSA" (@,,€) '

Define-se entdo a nova fun¢do de densidade espectral para o processo corretivo

ST (@), como:

' (7)) 2 -
croy__ 4 RSAY (@,£)" —a’RSA (0,€) i .
7 g e (@,.6) poxSi(@)| (sa9)
RSAY) (a).,.f)z —(ZZRSA(f") (w"‘f)z o
i i —A S N e <O< @, 520
) M (@:€) a); J (@/) 0. <0< O, (5.20)

com
. ) i 12 , 5.21
n((j./c)(wi’go,]"s,pzo.S):21n{2N((j-’C)[l—exp () ,/nm(zNgg)ﬂ}, -2
L2
. T -1 i 1 2 4
NP ==5 ¢ (=In , 0 =[1- 1——arctan—=>— 5.22
R e Jl&?J o
e
o, =0, +ilw, ®, = 1rad/s (5.23)

em que » ¢ uma funcdo de passo unitdria, introduzida para evitar eventuais solucdes

negativas.
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Determinada a funcdo de densidade espectral corretiva SJ.C (a)) para a primeira

iteracdo, a simulacdo do novo processo completamente ndo estaciondrio, pode ser feita pela

superposi¢do de Na harmdnicos com angulos de fase randomicos:

59 =a ff (1)+ ¢(t)%a:1 1285 (iAw)Aw cos(z’Aa)t +o® ), (5.24)

i=1

, . . . . L ’

em que « ¢ o coeficiente corretivo, determinado anteriormente, f; (¢) ¢ o vetor de processo
.. ... c . . k ~ N

estocastico inicial, S; € a densidade espectral do processo corretivo, (Di( ) sd0 os angulos de

fase randémicos uniformemente distribuidos entre [0,27], ¢(7) ¢ a fungdo de modulagdo do

processo corretivo, determinado como:

#(1)= 1 4 <t<t, (5.25)
exp[—ﬁ(r—t2 )J t>t,

Os parametros ¢ e ¢, sdo determinados pela Husid function H(t) extendida para processos

estocasticos, de modo a se preservar a intensidade do movimento do solo do processo inicial

7H):

H()=2L2 22— 0<H(r)<1 (5.26)

com 7, sendo a duragdo do terremoto. Na Eq. (5.26), a duragdo da fase intensa do terremoto,
¢ adotada igual a duragdo da janela de observagdo T, =t¢, —¢. Os pardmetros ¢ € ¢,s80
determinados como os instantes nos quais a fungdo H(z) ¢ igual a 0,05 e 0,95 respectivamente.

Na equacdo (5.24), um conjunto de vetores de processos estocdsticos ¢ gerado e a
resposta espectral média € calculada e entdo comparada com a resposta alvo (Eq. (5.14)). Se a
tolerancia estabelecida ndo for atendida, pode ser necessario facilitar a determinacdo da
funcdo de densidade espectral corretiva. Desta forma, a fun¢do de densidade espectral pode

ser atualizada iterativamente por:
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RSA(w,&)°

SO (@) = 50 (a)| KA
' ' RSA" (w,&Y

(5.27)

Novamente, gera-se um conjunto de processos estocasticos (cerca de 100) e calcula-se
sua resposta espectral média para compara-la a resposta target, caso ndo seja atendida a
tolerancia requerida o processo ¢ repetido. Quando a Eq. (5.14) ¢ satisfeita, a solugdo iterativa
¢ finalizada.

Qualquer dos acelerogramas corrigidos pode ser utilizado para o projeto de estruturas
resistentes a sismos porque, no sentido médio, sua resposta ¢ compativel com a resposta
exigida pelos codigos normativos. A Figura 5.1 descreve o fluxograma para realizagdo da

correcdo dos processos estocasticos simulados.
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Geragao do acelerograma inicial f]-l(t) , resposta
espectral inicial RS/p’ ) (a)o,gg) eda
resposta espectral alvo RSA’ )(a)o,f)

Determinar o coeficiente de correcio o

Determinar a fun¢io de densidade espectral inicial do

termo corretivo S¢

Fazer a geragdo dos acelerogramas corrigidos f'““(¢) (cerca de 100

amostras) e realizar a correcdo da linha de base dos processos.

Calcular a resposta espectral média dos acelerogramas gerados

RA”

o R

Comparar a resposta média com a resposta alvo
RSA (@)~ RSA" (o)
RSAY (@)

O i
\l/ Nao

Corrigir a fung¢do de densidade espectral:

<10%

Se

S;‘<“(w>=s;‘““<w){i“(“”‘f)2 ]

RSA" (0.6)

Figura 5.1 - Fluxograma para geracio de acelerogramas espectro-compativeis.
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6 EDIFICIO ESTUDADO

Um edificio de 20 pavimentos foi modelado para avaliagcdo da resposta dindmica da
estrutura, com e sem TMD, sob excitacdo de terremotos. Inicialmente, o comportamento da
estrutura foi analisado sob os deslocamentos de base induzidos por um registro do terremoto
El Centro; estes resultados sdo apresentados no Capitulo 7. Posteriormente, o mesmo edificio
foi utilizado para verificacdo do desempenho de TMDs para suprimir vibrac¢des induzidas por
terremotos gerados como processos estocasticos de carregamento, Capitulo 8.

O edificio estudado tem 20 andares, 72 metros de altura e é composto de vigas e
pilares. As dimensdes dos elementos estruturais estdo indicadas na Figura 6.1. Neste estudo
foram utilizados dois modelos de representacdo do edificio: discretizagdo em elementos
finitos e pelo modelo massa-mola.

Para o modelo de representagdo em elementos finitos, a estrutura foi discretizada em
200 elementos de portico com 4 nds, capazes de descrever translagdes verticais e horizontais,
como também o angulo entre os vetores tangente e normal de cada n6. Uma carga vertical
distribuida ao longo das vigas (4KN/m) foi considerada para representar as cargas de
ocupacdo e lajes de 15 centimetros foram utilizadas em todos os pavimentos. As ligacdes
entre vigas e pilares sdo rigidas e o amortecimento natural do edificio foi desconsiderado. O
material adotado ¢ concreto armado com mddulo de elasticidade longitudinal de 40 GPa,
modulo transversal de 20 GPa e densidade de 2500 Kg/m?. O tempo de andlise foi de 32
segundos e o passo de tempo foi de At = 0.02s.

Para a discretizacdo no modelo simplificado massa-mola, o edificio foi representado
por vinte massas ndo deformaveis e somente os deslocamentos horizontais foram
considerados. As propriedades equivalentes determinadas para o modelo massa-mola sdo
apresentadas na Tabela 6.1. Detalhes sobre este modelo simplificado de representagdo em
sistemas massa-mola e sobre a metodologia para encontrar as propriedades equivalentes dos
elementos de vigas e pilares do edificio, podem ser encontrados em Pourzeynali et al. (2007) e

Lazar et al. (2014).
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35x 60 cm

35 x 60jcm

35 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

50x50 cm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

55x55 cm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

72,00 m

40 x 60jcm

60x60 cm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

65x65 cm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

40 x 60jcm

70x70 cm

3,60
-

60m 60m 6,0m

Figura 6.1 - Dimensdes dos elementos estruturais do edificio.

Tabela 6.1 - Propriedades equivalentes para o modelo simplificado em massa-mola.

andares MVissK®)  Muiro(Ke)  Kruwos MNim) | Massa Equiv. (Kg) < Sn Ui
(b.h.L.p)* (b.h.Lpn)* (12.E.I/L* | (Mgeams + Mcor) K
Pilares
18-20 9450 9000 0.0536 18450 0.2143
15-17 10800 9000 0.0536 19800 0.2143
12-14 10800 10890 0.0785 21690 0.3138
9-11 10800 12960 0.1111 23760 0.4444
5-8 10800 15210 0.1530 26010 0.6122
1-4 10800 17640 0.2058 28440 0.8234
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Para caracterizagdo das propriedades dinamicas da estrutura, as frequéncias naturais e
os modos de vibracdo devem ser determinados. Foram utilizados dois modelos de
discretizagdo da estrutura para verificagdo das frequéncias naturais: discretizagdo em
elementos finitos e discretizagdo no modelo massa-mola. As frequéncias naturais foram
obtidas por analise modal e uma comparagdo foi feita realizando uma FFT na resposta da
estrutura a um impulso.

As frequéncias naturais obtidas por analise modal e também pela FFT estdo mostradas
na Tabela 6.2 e Tabela 6.3 para os modelos em EF e massa-mola, respectivamente. Os modos
de vibragdo foram obtidos pela avaliagdo dos autovetores do sistema. Os primeiros modos de

vibrag@o sdo mostrados na Figura 6.2 e Figura 6.3 para os modelos EF e massa-mola.

Tabela 6.2 - Frequéncias

naturais (EF). £=0,55Hz f=1,57Hz f=2,73Hz f=3.91Hz

1 O O
Andlise Modal ~FFT }}

(Hz) (Hz) C ‘

0,55 0,55 “ “ -

1,57 1,57 1

2,73 2,72 -

3,91 3,85

513 5,00

6,41 6,15

7,15 7,37 “ | " n

7,86 8,53 ]

8,96 9,64 ”

9,29 10,71

Figura 6.2 - Modos de vibracio modelo de Elementos Finitos

Tabela 6.3 - Frequéncias

naturais (massa-mola). = 195Hz A 472Hz *_7.87Hz
70 1 7044 704 R
Anilise Modal FFT ] I ‘kx ] R
(Hz) (Hz) 604 4 604 X 60 "
1,95 1,93 50 50 i 50
4,72 4,53 g 1 f; 1 1 \A\ 1
7.87 731 = 07 f ] 7 } ] * iy
10,95 9,58 g 30 30 30 1
13,71 ] f | f | f
16,64 - 20 20 20
1950 - ] RN ARR N AaL.
2248 ) 10 r 10 10
24,73 - 04—t 04—ttt 04—t
26,93 i -0.8-04 00 04 08 -08-0400 04 08 -0.8-04 00 04 08

Figura 6.3 - Modos de vibracio modelo massa-mola.
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Das Tabelas 6.2 e 6.3, pode-se observar que a FFT ¢ precisa na determinagdo das
primeiras frequéncias naturais do edificio, uma vez que os valores foram muito préoximos dos
encontrados por analise modal para os dois modelos. Das Figuras 6.2 e 6.3 pode-se notar que
embora os modos de vibragdo da estrutura, para os dois modelos de discretizagdo, sejam
equivalentes, as frequéncias correspondentes a estes sdo distintas. Assim, fica clara a
limitacdo do modelo simplificado shear-building na determinagdo das frequéncias naturais da
estrutura, pois os valores diferem muito dos obtidos com o modelo de elementos finitos,

considerado mais preciso.
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7 DESEMPENHO DE TMDs SOB SOLICITACAO
DO TERREMOTO EL CENTRO

Nesta se¢@o de resultados considerados preliminares avalia-se a resposta dindmica
estrutural do edificio de 20 pavimentos submetido a um historico de aceleragdes do terremoto
El Centro (1940). Sdo avaliadas as respostas da estrutura sem e com TMDs. O desempenho
dos atenuadores ¢ estudado variando o pardmetro de frequéncia de sintonizagdo para o

dispositivo.

7.1 Influéncia da frequéncia de sintonizacio na eficiéncia de

TMDs

Na literatura ja estd bem estabelecido que TMDs apresentam bom desempenho se sua
frequéncia estd sintonizada a frequéncia fundamental da estrutura. Esta afirmagdo foi
desenvolvida estudando estruturas discretizadas por modelos simplificados e submetidas a
carregamentos de vento. J& este trabalho investiga o funcionamento de TMDs usando
diferentes modelagens em elementos finitos para estruturas sujeitas a solicitagdes dindmicas
de sismos.

Cargas de vento usualmente apresentam um espectro limitado de frequéncias de
excitacdo, que podem estar bem proximas da primeira frequéncia natural de edificios. Os
terremotos, por sua vez, possuem um amplo espectro de frequéncias (sdo processos de banda-
larga), podendo excitar outros modos de vibracdo da estrutura. Por esta razdo, ndo hd um
acordo geral a respeito da eficiéncia de TMDs para minimizar vibragdes induzidas por
terremotos e este tema tem representado um desafio na determinag@o de arranjos 6timos para
amortecedores. Uma vez que o TMD esteja sintonizado para a frequéncia fundamental da
estrutura, este sera capaz de reduzir significativamente apenas a resposta dindmica do
primeiro modo de vibragdo, sem afetar o movimento nos modos superiores (PARULEKAR;
REDDY, 2009; HOUSNER et al., 1997; RANA; SOONG, 1998; SOTO-BRITO; RUIZ,
1999; HOANG et al., 2008; PARULEKAR; REDDY, 2009).
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Neste sentido, este estudo preliminar investiga a influéncia da frequéncia de
sintoniza¢do no desempenho dos TMDs excitados por um histérico do terremoto E/ Centro
(1940). A Figura 7.1 apresenta o registo de acelerograma do terremoto El Centro utilizado

neste trabalho.

Aceleragdes (m/s?)
(e

T T T T T T T T T T T T
0 5 10 15 20 25 30
tempo (s)

Figura 7.1 - Acelerograma do Terremoto El Centro.

Neste estudo, trés modelos de analise foram considerados:

i.) Regime de andlise linear com cargas equivalentes aplicadas a lateral do edificio;
ii.) Regime linear com deslocamentos impostos a base da estrutura;
iii.) Regime ndo linear geométrico com deslocamentos impostos a base da estrutura.

O TMD foi modelado como um elemento de pdrtico adicional, ndo deformavel e com
massa equivalente a massa do dispositivo projetado, colocado no topo do edificio. O elemento
representando a massa do TMD possui 60 cm de comprimento ¢ estd conectado aos nos
laterais da estrutura principal por dois elementos lineares representando as molas do TMD.
Estes elementos (molas) possuem somente rigidez axial que ¢ calibrada para garantir a
frequéncia natural requerida ao amortecedor. Foram testados TMDs sintonizados para
minimizar os modos de vibragdo correspondentes as 10 primeiras frequéncias naturais
flexionais da estrutura. Os modos de vibragdo flexionais sdo os de maior interesse neste tipo
de analise.

Para este estudo sobre a frequéncia de sintonizacdo, a razdo de massa do dispositivo
foi fixada em 10% (m = 0,1), o projeto do TMD foi feito de acordo com as equagdes
simplificadas propostas por Rana e Soong (1998) e apresentadas na Secdo 2.2 deste trabalho.
Nesta formulagdo, consideram-se as propriedades modais generalizadas de massa e rigidez,

correspondentes a cada modo de vibragdo que se pretende minimizar. A Tabela 7.1 apresenta
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os parametros de projeto dos TMDs sintonizados para minimizar os primeiros 10 modos de

vibragdo da estrutura.

Tabela 7.1 - Parametros de projeto dos TMDs

Modos de WOgiruc Massa total 1\,;,[;;;;‘ Maener. Koener. Wrmp Kopt. 10’ Sopt  Copt
vibragdo (radls) (Ton) (Ton) 10° 10° (radss) (N/m) 10°
1 3,46 2,10 10,1 3,07 0,0095 0,21
2 9,86 2,11 9,38 8,74 0,0771 0,59
3 17,18 2,12 9,51 15,22 2,34 1,02
4 24,56 2,12 963 21,76 4,78 1,46
5 3221 2,13 964 2854 8,22 1,91
6 40,29 1008,9 100,89 5'}3 9,58 35,70 12,86 0,0332 539
7 4491 2,14 11,14 39,80 15,98 2,67
8 49,40 2,12 9,78 43,77 19,33 2,93
9 56,28 2,10 10,41 49,86 25,08 3,34
10 58,40 2,12 9,78 51,74 27,01 3,47

As Figuras 7.2 e 73 apresentam a resposta em deslocamentos horizontais do topo do

edificio, sem e com TMDs sintonizados para a primeira, quinta e décima frequéncia natural da

estrutura, em dois modelos de andlise: linear com cargas equivalentes (Fig. 7.2), e NLG com

movimentagdo de base (Fig. 7.3).

Modelo EF - Linear carreg. Equivalentes

0,4 1
- ]
g
- 0,21
2 ]
o
S 0,0
Q
;_: 4
9]
= 02
Q
9 ]
wn
[
A -0,4-
1|—— Sem TMD — f,,x,=0,55Hz
20,6 — |reveerees fp,=3.13Hz ——f =9,29Hz
T T T T T T T T j T j I
0 5 10 15 20 25 30
tempo (s)

Figura 7.2 - Resposta dinAmica do 20° pav. da estrutura discretizada em EF com carregamento
equivalente, curvas para estrutura sem e com TMDs sintonizados as frequéncias "f".
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Modelo EF - analise NLG com mov. base

Desloc. hor. 20° pav. (m)

Sem TMD -~ f =055Hz
-0.6 A f =513Hz —@— fTMD: 9,29Hz

T™MD

0 5 10 15 20 25 30
tempo (s)

Figura 7.3 - Resposta dindmica do 20° pav. da estrutura discretizada em EF, analise NLG com
movimentacgio de base, curvas para estrutura com e sem TMDs sintonizados as frequéncias "f".

A Figura 7.4 apresenta um conjunto de resultados mais completo, com a resposta
dindmica da estrutura sem e com TMDs sintonizados para cinco diferentes frequéncias
naturais do edificio. Nestas andlises foram avaliados os resultados em deslocamento total do
do edificio considerando as parcelas de corpo rigido e também os deslocamentos relativos
entre o seu topo e sua base. Na Figura 7.4 sio comparadas as trajetérias de deslocamento
obtidas com os trés modelos de andlise da discretizagdo em EF: linear com cargas

equivalentes, linear com movimentagdo da base, e NLG com deslocamentos de base.
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Figura 7.4 — Deslocamentos horizontais do 20° pavimento em diferentes regimes de analise, sem e com

TMD sintonizado a diferentes frequéncias “f”.
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Nas Figuras 7.2 - 7.4 notam-se poucas diferencas entre as trajetdrias obtidas para os
modelos linear e NLG, ambos com movimentacdo de base. Isto pode ser observado também
no primeiro grafico da Figura 7.4 (estrutura sem TMD), caso em que os deslocamentos sdo
maiores em relagdo as respostas da estrutura amortecida. Logo, os deslocamentos estruturais
ficaram restritos ao regime de pequenos a moderados deslocamentos, de modo que as analises
lineares sdo suficientes para predizer o comportamento estrutural. Desta forma, nos resultados
seguintes deste trabalho somente o modelo linear serd considerado com movimentacdo na
base da estrutura.

As Figuras 7.2 - 7.4 mostram que todos os TMDs testados foram efetivos para reduzir
os deslocamentos do topo do edificio. Entretanto, os TMDs sintonizados as frequéncias mais
altas (5,13Hz e superiores) foram mais eficientes do que os TMDs sintonizados as primeiras
frequéncias naturais da estrutura. Também nota-se que as respostas obtidas com frequéncias
de sintonizag¢@o maiores que 5,13Hz foram similares.

Constata-se ainda que os deslocamentos da estrutura equipada com TMDs de altas
frequéncias tendem a movimentos de corpo rigido, de modo que os deslocamentos do topo se
aproximam dos deslocamentos impostos a base do edificio. Este comportamento fica mais
evidente com a Figura 7.5, que compara as trajetorias de deslocamento de topo da estrutura
equipada com TMDs sintonizados a 1* e a 10* frequéncias, com os deslocamentos impostos
na base da estrutura pelo terremoto El Centro. Na Figura 7.5 nota-se que, especialmente apos
os primeiros 10 segundos de analise, o topo do edificio desloca-se acompanhando o
movimento da base, quando a estrutura esta equipada com TMD sintonizado a 10* frequéncia

natural do edificio.

021
“| lwm N “‘
P 'Q" M i W i]
EJ 0.2 “
-—20 pav. £, =0,55Hz  —— 20 pav. f,, = 9,29Hz I
0.4 ]eeeees Terremoto £/ Centro
o s 10 15 20 25 30
tempo (s)

Figura 7.5 - Comparacio entre os deslocamentos impostos na base e os deslocamentos do topo da
estrutura com dois diferentes TMDs.
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8 DESEMPENHO DE TMDs SOB
CARREGAMENTOS ESTOCASTICOS

Com os resultados preliminares apresentados na se¢@o anterior, foi possivel verificar a
precisio dos modelos de representagdo de terremotos, dos regimes de andlise de
deslocamentos e das respostas obtidas com diferentes discretizagdes da estrutura. Entretanto, a
resposta obtida a partir de um Unico historico de terremoto ¢ muito limitada para estabelecer
premissas a respeito do desempenho dos TMDs.

Nesta sec¢do, sdo considerados TMDs sujeitos a carregamentos estocasticos e seu
funcionamento ¢ avaliado variando a frequéncia de sintonizagdo e a razdo de massa dos
atenuadores. Trés diferentes condi¢des de solo sdo utilizadas, de acordo com as indicagdes do
ECS8. O edificio ¢ sujeito a 10 amostras de terremotos representados como processos

totalmente ndo-estaciondrios e espectro-compativeis para cada tipo de solo estudado.

8.1 Processos estocasticos espectro-compativeis

Nesta secdo, a metodologia apresentada para gerar processos estocasticos totalmente
ndo- estacionarios e espectro-compativeis ¢ demonstrada, conforme mostrado nos trabalhos de
Cacciola (2010); Cacciola e Deodatis (2011) e de acordo com o Capitulo 5 deste trabalho. A
resposta dindmica ¢ avaliada considerando trés diferentes configuragdes de solo: solo do tipo
A, composto de rochas ou outros tipos de formacdo geoldgica rochosa; solo do tipo C,
composto de depositos de areia densa, cascalho ou argilas rigidas; e tipo de solo E constituido
de camadas superficiais de solo de aluvido. Estas trés configuracdes de solo foram adotadas
para estudar a resposta da estrutura submetida a terremotos em diferentes locais ou
intensidades.

Para todos os tipos de solo, a aceleragdo maxima a4 do solo € adotada igual a 0.35g e a

razdo de amortecimento ¢ de 5%. O ECS8 define a resposta espectral alvo como:
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RSA(T) =agS{1+1(1.5) , 0ST<Ty,

B

RSA(T)=25a,S, T, <T<T,,
(8.1)

-
RSA(T)=2.5agS[?C , T.<T<T,,
T,
RSA(T)=2.5agS[%}, T, <T <4s.

em que os limites 7,, 7., T, € o parAmetro s sdo definidos de acordo com o tipo de solo. Em
geral, o ECS8 divide o projeto de estruturas resistentes a sismos em duas classes: classe 1 para
regides com alta atividade sismica e classe 2 para regides com atividade sismica moderada.
Além desta divisdo, existem pardmetros especificos para cada tipo de solo. A Tabela 8.1

apresenta os coeficientes para os diferentes tipos de solo contidos na Classe 1.

Tabela 8.1 - Valores para a resposta elastica espectral para a Classe 1 (ECS).

Tipo de Solo S T, T T,
A 1,0 0,15 0,4 2,0
B 12 015 05 20
C 1,15 0,20 0,6 2,0
D 1,35 0,20 0,8 2,0
E 1.4 0,15 05 20

De acordo com as especificagdes do EC 8, um processo estocastico pode ser
considerado espectro-compativel se a condi¢do imposta pela Eq. (8.2) ¢ satisfeita em uma
faixa de periodos entre 0.27, e 27,. A variavel 7, € o periodo fundamental da estrutura na
dire¢do predominante dos deslocamentos do terremoto. Para o edificio de 20 pavimentos em

estudo, o periodo fundamental calculado foi de 1.81s, (7 =27/ w).

RSA (T)—RSA(T)
RSA(T)

RSA(0)>aS, and max{ xlOO}SlO%, (8.2)

em que, R4,,,,(T) é a resposta spectral média de no minimo 4 terremotos simulados. Como o

tempo de processamento para a geracdo de acelerogramas ¢ relativamente pequeno, neste
trabalho foram utilizadas 200 amostras de terremotos, pois desta forma melhora-se a

convergéncia do método iterativo de corre¢ao dos acelerogramas.
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Para a obtencdo do acelerograma inicial, foi utilizada a metodologia descrita
anteriormente na Se¢do 5.1. Destaca-se que a formulagdo possibilita a representacdo de
terremotos variaveis espacialmente, mas como o edificio estudado tem pequena area de base,
o solo foi admitido como uniforme. Assim, as caracteristicas da fungcdo de densidade espectral
e sua resposta espectral foram consideradas as mesmas para toda a base da estrutura.

Para desenvolver a formulacdo, primeiro ¢ necessario determinar a fung¢do densidade
espectral evolucionaria. Foi utilizado o modelo de Clough-Penzien (Eq.8.3) para geracdo de

amostras completamente nao-estaciondrias.

1{5@]2 ”‘55(’)[60:@)}2

(8.3)

2“‘@ (J

em que, A(f ) ¢ a fungdo de modulagdo, S determma a intensidade das aceleragdes, o, ¢

&, sdo as caracteristicas de frequéncia (rad/s) e razdo de amortecimento do solo, o, € &,sdo
parametros de filtragem.
Os termos S, @,, &, @, &, sdo fungdes do tempo e exatamente por esta razdo a

funcdo de densidade espectral ¢ tratada como totalmente ndo-estacionaria, o que garante uma
boa precisdo na representagdo de terremotos. Neste trabalho, as fungdes acima s@o definidas

como:
A(t)=atexp(-ayt) ; a,=0.68s"; a,=1/4s""' (8.4)

o

. o=100cm/ s*

0] 25,00 1.5 ®.5)

So(t):

26, (1)
t t
o, :20—75; e :0.6—0.2% (8.6)
w,=0l1w,; & =¢&,. (8.7)

A Figura 8.1 apresenta graficamente a funcido de densidade espectral evolucionaria de

Clough-Penzien utilizada neste trabalho.
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Figura 8.1 - Funcio de densidade espectral evolucionaria de Clough-Penzien.

Com a funcdo de densidade spectral definida, o acelerograma inicial pode ser

determinado de acordo com a Eq. (8.8) definida anteriormente na Sec¢éo 5.1.1.
m N
fi(1)=23 Z‘Hﬂ (a)s,t)‘\/Aa) cos[a)st -9, (0,.1)+9, ], j=12,...m (8.8)
r=l s=1

Para a geragdo dos sinais, foram utilizados: passos de tempo com duragdo de

At=0.01s, passos de frequéncia de Aw=0.125 rad/s e frequéncia limite de corte de
@,=128rad/s. Depois de construido o acelerograma inicial, € possivel realizar o algoritmo

iterativo, apresentado na Se¢@o 5.2 e proposto por Cacciola (2010) para corrigir a resposta
espectral média do processo gerado, tornando-o espectro-compativel.

A Figura 8.2 — (a) apresenta a comparagdo entre a resposta espectral alvodefinida no
ECS para os tipos de solo A e E, e as respostas espectrais médias do processo gerado obtidas
iterativamente até a convergéncia. A Figura 8.2 — (b) apresenta o acelerograma inicial nao-
compativeis espectralmente, para o solo A e e o acelerograma espectro compativel para o
mesmo solo. A Figura 8.2 — (c) apresenta o acelerograma inicial para o solo E e o
acelerograma espectro compativel, apds corre¢do oriundo do processo de correcdo dos
processos iniciais mostrados na Figura 8.2 — (a).

Na Figura 8.2 pode-se observar as diferengas nas amplitudes maximas de aceleragao
atingidas para o tipo de solo E, em compara¢do com o solo A. Como o solo E é menos
resistente, em fung¢do de sua composi¢do, para que os terremotos estejam de acordo com o

especificado nas normativas de prote¢do sismica, os valores de aceleracdes resultantes (cerca
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de 550cm/s?) sdo elevados em comparagdo com os obtidos para o processo inicial (maximos
de 300cm/s?). Também nota-se que, para o tipo de solo E foi necessario maior niimero de
iteragdes para obtencdo da resposta espectro-compativel, pois o acelerograma inicial
apresentava amplitudes de aceleragdes muito menores do que as exigidas para esta

configuragdo de terreno.
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Figura 8.2 — Comparacio entre a resposta espectral alvo (EC8) e as respostas corrigidas das amostras de
terremoto geradas para os tipos de solo A e E.
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A partir da geragdo dos acelerogramas artificiais podem-se obter os historicos de
velocidade e deslocamento dos processos estocasticos. Em especial, neste trabalho estes
histdricos precisam ser gerados, uma vez que a metodologia aplicada impde deslocamentos a
base da estrutura ao invés de utilizar o método equivalente, que utiliza as aceleragoes.
Entretanto, ¢ comum que a partir da simulacdo de acelerogramas artificiais (ver e.g.
Preumont, 1984; Malhotra, 2001; Giaralis e Spanos, 2009; Cacciola, 2010), as trajetorias de
velocidades e deslocamentos resultantes apresentem comportamentos ndo realisticos,
geralmente com deslocamentos aumentando sempre em funcdo do tempo. Para corrigir este
tipo de resultado fisicamente incoerente, ¢ realizada uma corre¢do de linha de base nos
acelerogramas gerados.

Neste trabalho, foi utilizada uma metodologia modificada de correcdo polinomial de
segunda ordem, proposta por Preumont (1984). Assim, o vetor de acelera¢des ¢ modificado

pela Eq. (8.9):

i (1) =i (1) (a, +a + ayr”) (8.9)

(k)
g

(k)

< € vetor de

em que u sdo as componentes do vetor de acelera¢cdes modificadas, u

~ . - . . . (k ,
aceleracdes simulado € q,, a,€ a,sd0 obtidos aproximando ug( ) por minimos quadrados.

Depois de realizada a correcdo de linha de base, os deslocamentos sdo obtidos
diretamente realizando uma dupla integragcdo (regra do trapézio) do sinal modificado de
aceleragdes. Amostras das respostas em velocidades e deslocamentos para os solos do tipo A
e E sdo apresentadas na Figura 8.3.

Deste processo para geragdo de sinais de sismos ndo-estaciondrios e espectro-
compativeis, foram selecionados dez terremotos para cada tipo de solo (A, C e E) visando a
andlise da resposta dindmica do edificio equipado com TMD submetida a carregamentos
estocasticos. As respostas de deslocamento no tempo dos terremotos escolhidos, para cada

tipo de solo e para avaliagdo da estrutura, estdo apresentadas no Apéndice C deste trabalho.
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Figura 8.3 - Amostra de accelerogramas, velocidades e deslocamentos espectro-compativeis gerados para
os tipos de solo A e E.

8.2 Projeto e desempenho de TMDs sob carregamentos

estocasticos

Além da frequéncia de sintonizacdo, a razdo de massa dos TMDs ¢ um fator central no
projeto destes dispositivos (FENG; MITA, 1995; LEE et al., 2006; HOANG et al., 2008;
ANGELIS et al., 2012). Razdes de massa na ordem de 1 a 10% da massa total da estrutura sido
considerados usuais. Entretanto, alguns estudos propde mega TMDs, com altas razdes de
massa aplicadas para minimizar vibragdes severas. Estes atenuadores podem contar até com
partes da propria edificagdo para promover o controle de vibragdes. Moutinho (2012) afirma
que TMDs pesados apresentam pequenas amplitudes de movimento e podem ser considerados
mais robustos pois sdo menos sensiveis a alteracdes nos parametros de sintoniza¢do do
dispositivo.

Desta forma, nove TMDs foram projetados variando os pardmetros de frequéncia de
sintonizacdo e razdo de massa. Foram testados TMDs sintonizados a 1* (0,55Hz), 5* (5,13Hz)

e 10* (9,29Hz) frequéncias naturais do edificio, estes valores foram escolhidos com base nos
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estudos preliminares feitos com o histérico do terremoto El Centro. Estas combinagdes foram

associadas a trés razdes de massa m={0.01,0.10,0.40}. As duas primeiras sdo usadas para

simular TMDs com massas usuais e a ultima (m=0.40) € escolhida para investigar o
comportamento de mega TMDs. Os TMDs foram projetados de acordo com a formulacao

apresentada na sec¢do 2.2 deste trabalho, e estdo apresentados na Tabela 8.2.

Tabela 8.2 - Parametros dos TMDs projetados.

- req. (Hz) 0.55 5.13 9.29
F1M.01 F5M.01 F10M.01
0.01 Kpp =1.18-10°(N/m) | K, =1.02-10"(N/m) | K,,,, =3.36-10"(N /m)
. £=0.0036 £=0.0036 £=0.0036
m =10089Kg m =10089Kg m =10089Kg
F1M.1 F5M.1 F10M.1
o1 Kp =9.50-10°(N/m) | K, =823-10"(N/m) | K, =27.0-10"(N/m)
' £=0.0332 £=0.0332 £=0.0332
m =100890Kg m =100890Kg m =100890Kg
F1M.4 F5M.4 F10M.4
0.4 Kop =19.7-10°(N/m) | K, =17.1-10'(N/m) | K, =56.16-10"(N/m)
£=0.114 £=0.114 £=0.114
m = 403560Kg m = 403560Kg m = 403560Kg

Na Tabela 8.2 também pode-se observar os codigos usados para identificagdo de cada
TMD projetado. Na primeira linha de cada quadro, o numero seguindo a letra F indica a
frequéncia de sintonizacdo (1%, 5* ou 10%) o niimero apos a letra M representa a razdo de
massa utilizada. Por exemplo, F1IM.01 identifica o TMD sintonizado a primeira frequéncia
natural do edificio com massa de 0.01, (1%) em rela¢do a massa total da estrutura.

A resposta em deslocamentos para o edificio de 20 andares foi avaliada sem e com os
TMDs projetados (Tabela 8.2). E necessério salientar que, nesta se¢do do trabalho, apenas
analises lineares foram realizadas. O edificio sem e com os TMDs foi sujeito a 10 amostras de
terremotos geradas para cada tipo de solo (A, C ¢ E).

Uma resposta da estrutura, submetida a uma amostra de terremoto, foi escolhida para
ilustrar o comportamento dinamico do edificio, em cada tipo de solo. A Figura 8.4 apresenta
os deslocamentos do ultimo pavimento do edificio com e sem TMDs nos solos A e C. A
Figura 8.5 mostra a resposta dinamica do 20° pavimento para a estrutura com e sem TMD
para o solo E. Cada grafico apresenta quatro curvas: a primeira contém a resposta estrutural
sem TMD, as demais mostram a resposta em deslocamentos do ultimo andar com TMDs. As

linhas pontilhadas estdo delimitando o envelope das amplitudes de deslocamento da estrutura
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sem TMD. Sao analisados os deslocamentos totais do edificio com as parcelas de corpo rigido

devido a movimentagdo da base da estrutura e também os movimentos relativos.
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Figura 8.4 - Resposta de deslocamentos pelo tempo do 20° pavimento do edificio, sem e com TMDs, sob os
carregamentos de terremoto gerados para os solos A e C.
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Solo E - T8
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Figura 8.5 - Resposta de deslocamentos pelo tempo do 20° pavimento do edificio, sem e com TMDs, sob os
carregamentos de terremoto gerados para o solo E.

As Figuras 8.4 e 8.5 mostram que os terremotos gerados para o solo E produzem os
maiores deslocamentos na estrutura (amplitude maxima de -1,7m). Nestes casos, com grandes
deslocamentos na estrutura os efeitos do TMD podem ser notados mais facilmente. Além
disso, também mostram que a eficiéncia do TMD depende do tipo de solo. Enquanto para o
solo E, TMDs sintonizados a primeira frequéncia natural da estrutura, combinados a todas as
razdes de massa, garantiram redu¢do nos deslocamentos do edificio, para os solos A e C,

TMDs sintonizados para a primeira frequéncia somente apresentaram efeitos quando
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associados a maiores razdes de massa m = {0.10,0.40} . Na Figura 8.4 (solos A e C) o primeiro

TMD FIM.01 ( f5,, =055, m=001) piorou a resposta em deslocamentos da estrutura.

Com as Figuras 8.4 e 8.5, torna-se claro que TMDs com baixas razdes de massa (i.e.
m=0.01), independente da frequéncia de sintoniza¢do, ndo foram eficazes para minimizar
vibragdes. Isto fica evidente principalmente porque TMDs sintonizados a 5% e 10* frequéncia
natural com a menor razdo de massa (m =0.01) ndo mudaram as trajetérias de deslocamento
iniciais (sem TMD). Em geral todos os TMDs sintonizados a 5* frequéncia natural
apresentaram desempenho similar ao dos TMDs sintonizados a 10* frequéncia. A partir desta
constatagcdo, pode-se concluir que existe um limiar para a rigidez das molas dos TMDs. Ou
seja, a partir certos valores (no caso estudado a partir da 5% frequéncia natural), ndo ha
diferencas nos resultados obtidos a partir da utilizagdo de frequéncias de sintonizacdo muito
altas.

Por outro lado, a escolha da razdo de massa dos TMDs mostra-se mais relevante para
garantir bom desempenho aos amortecedores. Em todos os casos, o uso de altas razdes de
massa resultou nas melhores respostas quanto ao controle de deslocamentos e reducdo da
frequéncia de oscilagdo da estrutura. Com os mega TMDs (i.e. m = 0.4) a estrutura vibra com
menor nimero de oscilagdes. Em algumas situagdes, esta pode ser uma prioridade no projeto
dos atenuadores, uma vez que a evolu¢do de dano e fadiga no material ¢ proporcional ao
numero de ciclos da estrutura no movimento.

Ainda que os resultados apresentados neste trabalho indiquem que os mega TMDs sdo
mais apropriados para reduzir vibragdes, é preciso levar em conta os efeitos negativos, que
esta adicdo de 40% na massa do edificio, causa as cargas estaticas. A redugdo dos
deslocamentos horizontais ¢ um beneficio, a ser levado em consideragdo em relagdo aos
demais parametros do projeto estrutural. Mais estudos s@o indispensaveis para avaliar de
maneira realista o impacto da utilizacdo de elevadas massas para os TMDs.

Um estudo com a resposta estrutural no dominio da frequéncia foi realizado para
avaliar sobre outra perspectiva o desempenho dos TMDs. As Figuras 8.6, 8.8 ¢ 8.10 mostram
os resultados obtidos por meio de uma FFT feita na resposta dindmica da estrutura sem TMD.
As Figuras 8.7, 8.9 e 8.11 mostram os resultados obtidos por meio da FFT na resposta
dindmica da estrutura com TMDs. A estrutura ¢ avaliada sujeita aos 10 terremotos gerados

para cada tipo de solo (A, C e E).
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Estrutrura sem TMD - Solo A
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Figura 8.6 — Resposta no dominio da frequéncia para a estrutura sem TMD sujeita
aos 10 terremotos gerados para o solo A.
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Figura 8.7- Resposta no dominio da frequéncia para a estrutura com TMDs sujeita
aos 10 terremotos gerados para o solo A.
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Figura 8.8 - Resposta no dominio da frequéncia para a estrutura sem TMD sujeita aos 10 terremotos
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Figura 8.9 - Resposta no dominio da frequéncia para a estrutura com TMDs sujeita aos 10 terremotos

Frequencias (Hz)

Frequencias (Hz)

gerados para o solo C.

Frequencias (Hz)



100 Capitulo VIII. Desempenho de TMDs sob carregamento estocdstico

Estrutura sem TMD - Solo E
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Figura 8.10 - Resposta no dominio da frequéncia para a estrutura sem TMD sujeita aos 10 terremotos
gerados para o solo E.
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Figura 8.11 - Resposta no dominio da frequéncia para a estrutura com TMDs sujeita aos 10 terremotos
gerados para o solo E.
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As Figuras 8.6, 8.8 e 8.10 (estrutura sem TMD) mostram resultados muito
semelhantes, quanto as frequéncias predominantes no movimento, retornando as quatro
primeiras frequéncias naturais flexionais encontradas anteriormente por analise modal tedrica

(0.55Hz, 1,57Hz, 2,73Hz e 3,91Hz). Também pode-se observar uma frequéncia de corpo
rigido com valor de 0,03Hz, (i.e. S/ <fﬂex_). As diferencas entre os tipos de solo podem ser

verificadas nas amplitudes de deslocamentos: observou-se que no solo E sdo maiores, € nos
solos A e C, sdo proximas.

As Figuras 8.7, 8.9 e 8.11 mostram a resposta da estrutura com TMDs sujeita aos dez
terremotos dos solos A, C e E, respectivamente. Comparando as Figuras 8.7, 8.9 ¢ 8.11 com
as Figuras 8.6, 8.8 ¢ 8.10 (estrutura sem TMD) podem-se notar as mudangas geradas por
TMDs nas frequéncias naturais do sistema. Também se pode observar que, embora diferentes
amostras de terremoto sejam utilizadas, os picos de frequéncia para o movimento da estrutura
S40 0S mesmos.

Nas Figuras 8.6, 8.8 ¢ 8.10 (estrutura com TMD) pode-se verificar que as cinco
frequéncias naturais (0,03, 0,55, 1,57, 2,73, 3,91Hz), encontradas para a estrutura sem TMD,
aparecem na resposta dindmica com os TMDs de razdes de massa iguais a 0,01 e 0,1 (i.e.
FIM.01, F5M.01, FIOM.01, FIM.1, FSM.1, F10M.1). Entretanto, as amplitudes nas quais a
estrutura vibra para estas frequéncias sdo reduzidas em relagdo as iniciais (sem TMD). No
segundo grafico da Figura 8.7 (solo A) observa-se que a determina¢do de TMDs ideais

depende do tipo do solo. Considerando as analises no solo A, a resposta obtida com F5M.01

(fnp =513, %=0,01) apresentou amplitudes menores do que as amplitudes da estrutura sem

TMD, por outro lado, para os solos C e E, o mesmo TMD nao gerou efeitos de controle de
vibragdes. Em geral, as respostas para FSM.01 (solos C ¢ E) e FIOM.1 (todos os solos),
mostram que TMDs sintonizados a frequéncias mais altas (i.e. 5.13Hz e 9.29Hz) s6 tém bom
desempenho se associados a razdes de massa maiores (722=10%). Desta forma, o tinico projeto
eficiente para TMDs leves se da com a utilizacdo de baixas frequéncias de sintonizagao.

O desempenho dos mega TMDs ( m=04) é mostrado na ultima linha das Figuras 8.7,

8.9 e 8.11: nestas, pode-se observar que os melhores resultados (i.e. menor nimero de picos
de frequéncia associado a amplitudes de deslocamento baixas) sdo obtidos por TMDs
sintonizados as frequéncia mais altas. Nestes casos, a estrutura vibra predominantemente na
frequéncia de corpo rigido de 0,03Hz. Novamente, pode-se observar que as respostas obtidas
com os TMDs sintonizados a 5* e 10* frequéncias naturais do edificio, sdo similares para a

mesma razdo de massa.



102 Capitulo VIII. Desempenho de TMDs sob carregamento estocastico

Desta forma, para minimizar vibragdes em edificios localizados nos solos estudados, a
melhor configuracdo de TMD mostrou-se a combinagdo F5M.4 ( fnw=5,13l-k,;1:0,4). Mas

destaca-se que a utiliza¢do de altas razdes de massa para o atenuador podem causar efeitos
colaterais as cargas estaticas, conforme discutido anteriormente. Como alternativa, para os
trés tipos de solo, os TMDs F5M.1 e FIOM.1 apresentaram bom desempenho, com
significativa reducdo nos deslocamento, porém mantendo o mesmo nimero de modos de
vibragdo verificados na estrutura sem TMD. Esta escolha de TMDs mantém a massa dos
dispositivos em niveis usuais. Todos os resultados avaliados em termos de deslocamentos
totais também foram analisados somente quanto a parcela de deslocamentos relativos (do topo
do edificio com relacdo a sua base) e as mesmas conclusdes foram observadas.

Finalmente, ¢ possivel concluir que a eficiéncia dos TMDs € sensivel a combinagdo
da frequéncia de sintonizagdo, a razdo de massa do dispositivo e as caracteristicas de solo
consideradas. Em geral, TMDs sintonizados a frequéncias médias a altas, com alta massa,
mostraram-se melhores na minimizagdo de deslocamentos, atenuacdo da frequéncia de
oscilacdes e na reducdo dos modos de vibragdo da estrutura. TMDs sintonizados a altas
frequéncias, mas com baixa razdo de massa, apresentaram o pior desempenho. TMDs
sintonizados a primeira frequéncia natural com a menor razdo de massa foram eficientes para
reduzir as amplitudes de deslocamento, mas ndo atenuaram as frequéncias de oscilagdo. Estas
combinagdes também mantiveram as frequéncias naturais da estrutura inalteradas.

Alternativamente, TMDs sintonizados a moderadas e altas frequéncias, com moderadas

razdes de massa (i.e. m =0,1) tiveram bom desempenho na minimizagao dos deslocamentos ¢

da frequéncia de oscilagdo, porém ndo reduziram o numero de modos de vibragao.
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9 CONCLUSOES

Este trabalho investigou a eficiéncia de TMDs (Tuned Mass Dampers) na reducdo de
vibragdes estruturais em edificios sujeitos a terremotos. Para avaliacdo da resposta estrutural
sob sismos foi utilizado um modelo mecanico preciso em elementos finitos linear e ndo-linear
geométrico, e os terremotos foram modelados como processos estocasticos totalmente nio-
estaciondrios e espectro-compativeis.

Para o edificio de 20 andares, um estudo preliminar foi realizado com um histérico do
terremoto El Centro (1940), sendo avaliados os efeitos da frequéncia de sintonizacdo e de
diferentes modelos de andlise para avaliacdo do comportamento estrutural. O modelo discreto
massa-mola amortecedor, que ¢ usualmente empregado na literatura para obtencdo do
comportamento dindmico de edificios, foi testado. Neste trabalho, mostrou-se que esta
modelagem ¢ inadequada, pois ndo aproxima corretamente as frequéncias naturais da
estrutura. Esta conclusdo foi obtida comparando os resultados do modelo massa-mola com os
modelos de elementos finitos, considerados mais precisos.

Foram testados trés modelos em elementos finitos, o primeiro em regime linear € com
cargas equivalentes aplicadas ao longo da altura do edificio, o segundo com regime linear e
movimentagdo imposta na base da estrutura e um terceiro com analise nao-linear geométrica e
movimentagdo de base. Deste estudo inicial, chegou-se a conclusdo de que os deslocamentos
do edificio estavam contidos a um limite de pequenos a moderados deslocamentos,
verificando-se que a solugdo linear (com menor custo computacional) € suficiente para prever
o comportamento da estrutura.

O estudo do desempenho ideal dos TMDs incluiu nove TMDs diferentes e trés tipos de
solos. Os nove TMDs foram obtidos combinando trés razdes de massa (0,01, 0,1 ¢ 0,4) e trés
frequéncias de sintonizagdo correspondentes a primeira (0,55Hz), quinta (5,13Hz) e décima
(9,29Hz) frequéncias naturais do edificio.

Ao contrario do que se acredita os TMDs sintonizados para minimizar o primeiro
modo de vibragdo da estrutura ( f,,, =0,55Hz ) apresentaram os piores desempenhos na
atenuagdo das vibragdes induzidas pelos terremotos. Para todos os tipos de solo, o TMD com
melhor desempenho foi resultado da combinagdo da razdo de massa mais alta (m =0,4) com

as maiores frequéncias de sintonizacdo ( f,,,, =5,13Hz, f;,,, =9,29Hz ). Estes TMDs foram
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capazes de minimizar as amplitudes de deslocamento, reduzir a frequéncia oscilatoria e
também suprimir modos de vibragdo elevados, levando a estrutura a vibrar
predominantemente com frequéncia natural de corpo rigido. Entretanto, os mega TMDs com
40% da massa do edificio, causam efeitos negativos as cargas estaticas e ao estado de tensdes
nos elementos. Desta forma, mais estudos s@o necessarios para balancear a reducdo dos
deslocamentos horizontais devido a sismos com os demais requisitos do projeto estrutural.

Como uma alternativa aos mega TMDs, atenuadores com razdes de massa na ordem
de 10%, sintonizados as frequéncias naturais mais elevadas (5* e 10%) também apresentaram
bons resultados na redu¢@o dos deslocamentos e atenuagdo da frequéncia de oscilagdo. Estes
resultados se verificaram para todos os tipos de solo.

Também se observou que o desempenho dos TMDs tem dependéncia com o tipo de
solo. Por exemplo, o TMD com razdo de massa de 1% sintonizados para a quinta frequéncia
natural, foi eficiente no tipo de solo A, porém ndo funcionou para os solos C e E (Eurocode 8,
2003).

A metodologia proposta e empregada neste trabalho demonstra a eficacia de
dispositivos TMDs para controlar vibragdes estruturais induzidas por terremotos. Entretanto,
beneficios somente sdo garantidos se os TMDs sdo devidamente projetados, se o fendmeno
sismico ¢ adequadamente modelado e se a resposta dindmica estrutural ¢ obtida por
ferramentas confiaveis.

Em uma abordagem mais ampla, este trabalho pode contribuir para a quantificacdo de
riscos estruturais sob sismos e também servir de etapa preliminar a estudos de otimizacdo
robusta de TMDs. A partir do desempenho de TMDs observados neste trabalho, avaliados por
modelos mecanicos e estocasticos mais refinados em relagdo aos usuais, pode-se propor novas

premissas ao projeto de amortecedores de massa aplicados a estruturas reais.
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9.1 Sugestdes para trabalhos futuros

Para o avanco desta pesquisa, sugere-se que sejam incorporadas incertezas as
propriedades dindmicas da estrutura, considerando que a massa, rigidez ¢ at¢ mesmo o
amortecimento do conjunto (estrutura principal e TMD), sdo variaveis aleatdrias do problema.
Além disso, propde-se a implementagdo de algoritmos de otimizagdo confiavel e robusta para
a obtencdo de projetos oOtimos de TMDs aplicados para reduzir efeitos dindmicos em
estruturas sob sismos. Outra abordagem de grande interesse ¢ a de estudar estruturas mais
suscetiveis a apresentar efeitos de ndo linearidade geométrica, principalmente quando as
componentes de movimento verticais dos terremotos sdo consideradas. Sugere-se também a
incorporagdo de formulacdes que permitam a consideragdo de ndo linearidades fisicas no
materal, casos relevantes para andlise de estruturas sob sismos. Ainda, pode-se propor a
comparac¢do do desempenho de TMDs classicos com as diferentes configuragdes de TMDs ja
elaboradas, a exemplo pode-se citar o TMDI, TMDs com amortecedores viscosos ndo lineares

e PTMDs (Pendulum Tuned Mass Dampers).
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APENDICE A — Validacao do programa de
Elementos Finitos NLG

Para validacdo do cddigo desenvolvido utilizou-se um exemplo disponivel nos
trabalhos de Behdinan et al. (1998), Greco (2004) que tratam do desenvolvimento de
formulagdes ndo lineares para avaliagdo de estruturas discretizadas em elementos de portico.

Trata-se de uma viga engastada, discretizada em 10 elementos finitos e com carga
transversal de impacto aplicada a extremidade livre. A Figura A.1Figura apresenta os dados

de entrada do problema. Adotou-se F = 1000001b.

Dados:

E=3000 Ksi F[Ib]
I=100 in?

A=21,9 in Ftty

0=4.567.10" 1b s¥in* F(t)

él 16 l]i

Ux < 0w 6.2 {[s]

120 in

Figura A.1 - Dados de entrada do problema.
Fonte: GRECO, M. (2004).

Os resultados obtidos para deslocamentos horizontais, verticais e giros do nd da
extremidade livre estdo apresentados nas Figuras A.2 e A.3. Foi utilizada matriz de massa

discreta para rodar o exemplo.
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Figura A.2 - Deslocamento direciio horizontal na extremidade livre.
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Figura A.3 - Deslocamento direcio vertical na extremidade livre.

Confrontando os graficos, pode-se observar que os resultados estdo compativeis;

portanto, a coeréncia do codigo ¢ verificada.
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APENDICE B - Validacio do programa Linear
Massa-Mola

Para verificacdo do cdédigo de superposi¢do modal com discretizagdo em sistemas
massa-mola, utilizou-se um exemplo classico, que tem resultado analitico conhecido.

Estudou-se uma barra biapoiada, submetida a carregamento constante de tracdo em
uma de suas extremidades. A configuracdo e os dados do problema sido apresentados na
Figura B.1. Este modelo foi escolhido porque sua resposta analitica ¢ conhecida. Sabe-se que

a resposta dindmica deste problema deve ter amplitude maxima de deslocamento para o caso
ndo amortecido igual a duas vezes a amplitude do caso estatico, #,, . Também pode-se
calcular analiticamente o periodo de vibragdo da estrutura, T, conforme mostrados na Eq. B.1.

u, =L T:4L\/Z (B.1)
EA E

Para os exemplo verificados, obtiveram-se os valores de : u,, =0,0004762 ¢ T =0,873s.

Utilizou-se dois modelos para verificagdo, um codigo linear em elementos finitos de
trelica 2D e o codigo de superposi¢do modal com discretizagdo em sistemas massa-mola. No
modelo de EF, a barra foi discretizada em 100 elementos de treliga e a resolu¢do do problema
foi  obtida pelo integrador temporal de  Newmark, com  pardmetros:
£=0,25 y=0,5 Ar=0,001s, t , =195 . No modelo de discretizagdo massa-mola, a barra
foi representada como um sistema massa-mola submetido a forca /', e os resultados de

deslocamento foram obtidos por superposi¢ao modal.

Dados:
E=21000KN/cm?
A=1cm?
0=10g/em?
F=1KN
F
|
W 10 —
] -

Figura B.1 — Dados do problema.
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A Figura B. 2 apresenta os resultados de deslocamento da barra obtidos pelo modelo

de elementos finitos, por superposi¢do modal e também a resposta estdtica calculada

analiticamente.
0,0010
0,0008
0,0006
5
s 0,0004 -
i)
£
0,0002
0,0000
—x— u(t) - MEF
-0,0002 - U siico analitico
u(t) - Superposi¢do Modal
T T T T T T T T
0 1 2 3 4 5

Tempo (s)

Figura B.2 — Deslocamentos u(t) para diferentes modelos de analise.

Pode-se observar que o modelo com resolugdo por superposi¢do modal apresenta
resultados equivalentes aos resultados obtidos com o modelo de elementos finitos e
discretizag@o refinada. Também verifica-se que a amplitude maxima dos deslocamentos esta

de acordo com o que é conhecido em relagdo ao deslocamento estético.
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APENDICE C — Amostras de terremotos testados na

estrutura.

Neste apéndice sdo apresentadas as amostras de terremotos geradas e escolhidas para
cada tipo de solo. As Figuras C.1, C.2 e C.3 apresentam as 10 respostas em deslocamentos no
tempo selecionados para os solos A, C e E. Estas amostras foram utilizadas para testar a
estrutura sem e com os TMDs projetados, objetivando avaliar os efeitos dos amortecedores

sob carregamentos estocasticos representando terremotos,
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0,0
-0,14

Amostras de Terremoto - Solo A

Tl T2
0,5 0,5
0,4 04
0,34 0,34
0,24 0,21
0,14 0,14
0,0 0,0
0,14 -0,1
-0,21 -0,2 4
0,3 0,34
0,4+ -0,44
-0,5 T T T T T -0,5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T3 T4
0,5 0,5
0,4 04
034 034
0,24 0,2
0,14 0,1
0,04 0,0 ’W
0,14 20,14
20,24 -0,24
0,34 20,34
-0,4 0,44
-0,5 T T T T T 0,5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T5 T6
0,5 0,5
0,44 0,4
0,34 03
0,24 0,24
0,14 0,14
0,04 0,04
0,14 0,14
0,24 0.2
-0,34 -0,34
-0,4 -0,4
-0,5 T T T T T -0,5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T7 T8
0,5 0,5
044 044
0.3 0.3+
0,2 0,2
0,14 0,14
0.0 f‘m/\/v\\ifw 0,04
-0,14 -0,14
0,24 0,24
0.3 03
-0,44 0,4+
-0,5 T T T T T 0.5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T9 T10
0,5 0,5
0,4+ 0,4+
034 0,3
0,24 0,24
0,14 0,14

0,0
0,14

0,24 0,2
0,3 0,34
0.4 0,4
0,5 : : : : : 0,5 . . T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30

Figura C.1 — Amostras de terremotos geradas para o solo A. Graficos apresentando as respostas em
deslocamentos (m) no tempo (s).
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Amostras de Terremoto - Solo C

T1 T2
0,5 0,5
0,4 0,4
0,3 0,3
0,2 0,24
0,1 0,14
0,0 0,0
-0,14 -0,14
0,24 0,24
20,3 -0,31
0,4 0.4
20,5 T T T T T -0,5 T T T T T
5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T3 T4
0,5 0,5
0,4 0,4
0,3 0,3
0,2 0,2
0,1 0,1
0,0 0,0
0,14 0,1
0,24 0,2
0,34 0,3
0,44 0,4
0,5 : T T T T 0,5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T5 T6
0,5 0,5
0,4 0,4
03] 0,3
0,24 0,2
0.1 0,1
0,01 o,oW
0,1 0,1
20,24 -0,24
0,3 0.3
0,4 -0,4+
05 I I ' I I 0.5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T7 T8
0,5 0,5
0,4 0,4
0,3 03
0,2 0,2
0,1 0.14
0,1 0,1
-0,2+4 -0,24
0,3 20,3
0,4 0,4
0,5 T T T T T 0,5 : T T T T
5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T9 T10
0,5 0,5
0,4 0,4
0,3 0,3
0,2 0,2
0,1 0,1
0,0 0,0
0,1 0,1
0,2 0,2
0,3 0,3
0,4 0,4
0.5 T T T T T 0.5 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30

Figura C.2 — Amostras de terremotos geradas para o solo C. Graficos apresentando as respostas em
deslocamentos (m) no tempo (s).
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Amostras de Terremoto - Solo E

T1

T2

0.5
0.4+

0,5
0,4+

0,3 0,34
0,2 0,2
0,1+ 0,1
0,0 0,0
-0,14 0,14

0,2+ -0,2+
-0,3+ -0,34
0,4+ -0,4
-0,5 T T T T -0,5 T T T T T
0 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T3 T4

0,5 0,5

0,44 0,4+

0,34 0,34

03 0 ]‘0 15 20 25 30 0 5 10 ]‘5 2‘0 2‘5 30
T5 T6

0,5 0,5

04+ 0.4+

0,3 0,31

0,24

0,2 5

0,1 0,1
0,0 004
0,14 -0,14
-0,2 -0,24
20,3 -0,34

0,44 0,44
-0,5 T T T T -0,5 T T
0 10 15 20 25 30 0 5 10
T7
0,5 0,5

0,4 0.4+
0,34 0,3
0,2 0,24
0,1 0,1
0,0 0,0
-0,1 -0,14
0.2 0.2

0,3 0,3
0.4 0.4
0,5 T T T T 0.5 T T . . :
0 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30
T9 T10
0,5 0,5
0,4+ 0,4+

0,34 0,34
0,2 0,24
0,14 0,14
0,0 0,0
-0,14 -0,14
-0,2 -0,24

0,3 0,34
0.4 0.4
0,5 T T T T 0,5 T T T T T
0 10 15 20 25 30 0 5 10 15 20 25 30

Figura C.3 — Amostras de terremotos geradas para o solo E. Graficos apresentando as respostas em

deslocamentos (m) no tempo (s).
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