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RESUMO

Este trabalho apresenta a analise dindmica modal espectral de estruturas
aporticadas planas.

A agdo dindmica excitando as estruturas é o abalo sismico, que se mostra
através de graficos espectrais que representam as respostas maximas das estruturas &
excitagio sismica.

Apresenta-se também o calculo sismico-estatico destas estruturas, aplicando-
se para este fim os requerimentos das normas de calculo sismico-resistentes de alguns paises
sujeitos ao abalo sismico.

Faz-se uma comparagao das respostas destas estruturas tanto para a analise
sismico-estatica (segundo as normas acima mencionadas), quanto para a analise sismico-

dindmica modal espectral.



ABSTRACT

This work presents the modal spectral dynamic analysis of plane framed structures. The
Seismic Force is the dynamic excitation acting on structures. A response spectrum, namely,
a plot of the maximum response (maximum displacement, velocity, acceleration, or any
other quantity of interest) to a specified seismic load function for all possible single degree-
of-freedom systems, is used to show the seismic action on these structures.

The seismic static design of these structures, also presented, is made through the aplilication
of requirements of the some earthquake resistant design codes.

A comparison of the responses of these structures to seismic static analysis (using the
building codes) and to seismic dynamic analysis (using modal spectral dynamic analysis), is

made.
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CAPITULO 1

INTRODUCAO

L1.- JUSTIFICATIVA / OBJETIVOS

Alguns fendmenos naturais e atividades humanas impdem ag¢des com
variabilidade dependente do tempo quando atuando em estruturas simples como uma viga de
concreto armado ou quando atuando em estruturas complexas como um edificio de muitos
andares ou um veiculo espacial.

Estas agdes variando com o tempo sio chamadas de cargas dindmicas.
Assim, um carregamento dindmico é aquele em que a magnitude, diregdo ou ponto de
aplicacio variam com o tempo, enquanto os resultantes deslocamentos e/ou tensdes
variando com o tempo constituem a resposta dindmica.

Estuda-se neste trabalho o comportamento dindmico de uma estrutura aporticada plana

submetida a acdo da mais importante excitagdo dindmica existente: o abalo sismico.



Os objetivos deste trabalho sdo os seguintes:
e Apresentar a andiise dindmica modal espectral como uma ferramenta muito importante
na analise estrutural.
o Apresentar a andlise sismico-estdtica de estruturas avaliada segundo as normas de alguns
paises sujeitos ao abalo sismico.
e Comparar a andlise sismico-dindmica modal espectral com a andlise sismico-estdtica de

estruturas aporticadas planas avaliadas segundo normas de cdlculo sismico-resistente.

1.2.- 0 METODO DA SUPERPOSICAO MODAL ESPECTRAL NA ANALISE

DINAMICA

A andlise dindmica através da combinagdo linear dos modos de vibracdo de
uma estrutura, recebe a denominagio de andlise modal.

A andlise modal ¢ o procedimento mais comumente usado em dindmica
estrutural.

Se a excitagdo sismica -que pode ser entendida de maneira simples como uma
séric de movimentos aleatorios do solo - € expressa através de grdficos denominados
espectrais, entdo a analise dindmica denomina-se de andlise modal espectral.

A teoria e o desenvolvimento do processo de calculo por superposi¢éio modal
e suporte matematico sdo encontrados em Hildebrand (1965)", Bathe (1976)®, Craig

(1981)*, Clough (1975)", Zienkiewics (1971)® e outros.



A teoria da analise modal espectral e engenharia sismica encontram-se em
Biggs (1964)®, Newmark (1971)”, Okamoto (1973)®, Clough (1975)*, Paz (1991)“,
Blume et al (1961)"", etc.

O programa SAP90"Y usa as seguintes referéncias bibliograficas para
desenvolver a analise modal espectral relativa a estruturas aporticadas: Wilson et al
(1981)", Anagnostopoulos (1981)"*, Bathe (1982)"*, Wilson et al (1982)"%, Wilson &
Button (1982)"®, Zienkiewicz (1971)®, Cook et al (1989)'7, etc.

Para a resolugdo do problema de autovalores, o programa SAP90 utilizou:
Bathe & Ramaswamy {1979)"® e Wilson & Tetsuji (1983)"” entre outros.

Deve-se observar ainda que a teoria sismica j4 foi estudada a partir da década
de 1940 (e talvez antes), com as seguintes referéncias: Biot (1943)%”, Housner (1947)%7,
Hudson (1956)%? entre outros.

No contexto da UNICAMP tém-se feito trabalhos usando o método de
superposi¢io modal, podendo-se mencionar: Prodonoff et al (1990)*”, Cordovil (1991)%* ¢

Czerwinski (1994)%.



L3.- ABRANGENCIA E DELIMITACAO DO TRABALHO

Este trabalho utiliza a pratica generalizada atual no calculo sismico-resistente
a qual considera que as solicitagdes sismicas sobre a estrutura determinam-se usando uma
analise elastico-linear (pequenas deformagdes).

Deve-se observar que a tendéncia moderna incorpora critérios de
comportamento inelastico como ferramentas de dissipacio de energia, mas a analise se faz
admitindo que a estrutura e seus elementos ndo excedam sua resisténcia e mantenham a sua
forma inicial, hipéteses implicitas na analise estrutural no regime elastico.

Sob este critério tem-se dois caminhos para executar a analise e que sdo
contemplados nos codigos: analise estatica ou analise dinfmica.

Neste trabalho executam-se os dois tipos de analise para estruturas
aporticadas e comparam-se os resultados obtidos para um pértico da estrutura.

A analise estatica se faz usando as normas sismico-resistentes de alguns
paises sujeitos ao abalo sismico apresentadas no capitulo IV.

A anélise dindmica se faz usando a técnica da superposi¢io modal espectral
através do software SAP90 apresentado no capitulo V.

O programa SAP90 utiliza o método dos elementos finitos e no presente
trabalho discretiza-se a estrutura em elementos finitos de portico plano com trés graus de

liberdade por né: duas translagdes e uma rotagio.



1.4.- ORGANIZACAQ DO TRABALHO

Organizou-se este trabalho na forma de capitulos. O primeiro capitulo (I) foi
dedicado a introdugdo, apresentando-se a justificativa e os objetivos, seguidos pela
referéncia bibliografica quanto ao uso do método de superposicio modal espectral na analise
dindmica, bem como a abrangéncia e delimitagio do trabalho.

O segundo capitulo (II) apresenta brevemente a teoria de vibragOes baseado
nas referéncias [3], [4], [9] e [26].

O terceiro capitulo (III) aborda a analise dindmica modal de sistemas com
varios graus de liberdade e baseia-se nas referéncias [9], [3], [4], [24] e [26].

O capitulo quarto (IV) apresenta a analise sismico-estatica de estruturas de
acordo com as normas: UBC-88“", NPDSR-77* ¢ NCh433.0£93%.

O capitulo quinto (V) aborda a andlise dindmica modal espectral usando o
software SAP90 que usa como referéncias: [12], [13], [14], [15], [16], [17], [18] ¢ [19].

No capitulo sexto (VI) apresentam-se as estruturas a serem avaliadas e a
comparagdo dos resultados obtidos tanto para a analise estatica quanto para a andlise
dinamica.

O capitulo sétimo (VII) € composto pelas conclusdes e recomendagdes para
trabaihos futuros.

Finalmente apresentam-se as referéncias bibliogréficas.



CAPITULO II

VIBRACAO DE SISTEMAS COM VARIOS GRAUS DE LIBERDADE

IL1.- CONSIDERACOES PRELIMINARES

Com o fim de entender a analise dinimica de estruturas utilizando o
método de superposi¢do modal espectral, inicia-se este trabalho apresentando
brevemente a teoria de vibragdes de sistemas com varios graus de liberdade.

Para o estudo da vibragdo de sistemas com varios graus de liberdade é
necessario utilizar alguns conceitos relativos a resposta de sistemas com um grau de

liberdade. A seguir apresenta-se esta parte introdutona.

IL2.- VIBRACAO DE SISTEMAS COM UM GRAU DE LIBERDADE (1GDL)

“Um sistema com um grau de liberdade (1GDL) é definido como aquele
em que somente é possivel um tipo de movimento, ou seja, a posigdo do sistema em
qualquer instante pode ser definida pela posigio de uma coordenada™®. A Fig.IL1
mostra alguns exemplos de estruturas que podem ser representadas, para a analise

dinimica, como sisternas com um grau de liberdade (1GDL)®.
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Fig. 11.1.- Exempios de estruturas modeladas como sistemas com um grau de
liberdade (1 GDL). (do livro Structural Dynamics; theory and computations,

por M. Paz. 3. ed. New York, Van Nostrand Reinhold, 1991. p.4.)

1.2.1.- MODELO MATEMATICO

O sistema idealizado de uma massa concentrada e uma mola sem peso €
uma ferramenta conveniente para representar os modelos da Fig. IL1.

A utilidade de um sistema t80 simples é que permite estabelecer de
maneira muito facil e direta varios conceitos Gteis na compreensio de sistemas dindmicos
mais complexos.

Muitas estruturas simples podem ser representadas razoavelmente por
sistemas com 1GDL. Também, a solugio de sistemas complexos pode ser obtida

reduzindo o problema a 1GDL ou a uma combinagio de sistemnas com 1GDL.



A viga simplesmente apoiada e o portico de um pavimento mostrados na

Fig.I1.2 podem ser representados aproximadamente por um sistema de massa

concentrada e mola com somente uma componente de deslocamento, ou seja 1GDL.

V4 4
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¥ f“»—- Fuerza
* Fw M (1.\‘35:'.:.
-
»r
.—.-,F&) -t

Fig. IL2.- Sistemas com um grau de liberdade (1GDL). (do livro Andlisis

Dinimico, por Piqué J. e Scaletti, H. Lima, ACI, 1991. p.1-25).

Estes modelos tém os seguintes elementos: (a) uma massa m, que
representa a massa e a caracteristica inercial da estrutura, (b) uma mola %, representando
a forga restauradora elastica e a capacidade de energia potencial da estrutura, (c) um
amortecimento ¢ que representa as caracteristicas de fricgdo e dissipagdo de energia da
estrutura, e (d) uma forca excitadora F(#) que representa as for¢as externas atuando no

sistema estrutural. Escreve-se a forga F(#) deste modo para indicar que é uma fungdo do

tempo.




IL2.2 EQUACAO GERAL DO MOVIMENTO

A equagio do movimento ¢ encontrada a partir do equilibrio da massa m.
Nos modelos da Fig. 112 adota-se como referéncia o ponto de equilibrio estatico, ndo

considerando-se o efeito do peso (mg).

Deve-se observar que introduziu-se o efeito do amortecimento viscoso,

quando utiliza-se a velocidade (uj para exprimir a for¢a de amortecimento.

Como a massa m esta submetida a uma for¢a F(#) que varia com o tempo,
o corpo ndo esta mais em repouso, o equilibrio de forgas ndo é nulo, mas leva a

existéncia de uma aceleragfo, e o0 movimento passa a ser variado. Assim da segunda lei

de Newton:
F=ma (2.1

Fy-ku-cu=mu (2.2)

Normaimente ¢ mais conveniente usar o principio de D’Alembert,
segundo o qual o equilibrio dindmico em qualquer instante pode ser encontrado

acrescentando as forgas externas e internas uma for¢a de inércia igual ao produto da
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massa pela aceleracdo, MU, ¢ que opde-se a0 movimento, ou seja, € orientada no

sentido negativo do deslocamento.Desta forma o equilibrio sera:

Fy-ku—cu-mu=0 (2.3)
ou:
mu+CU+ ku“) = F(t) (2.4)

*o
Esta equagdo, relaciona a aceleragio, u (w/dr’), a forga na mola, a forga

do amortecedor e a for¢a aplicada em qualquer instante no tempo . Corresponde a uma
equagdo diferencial linear de segunda ordem com coeficientes constantes. A solugo da a
resposta do sistema, ou seja, a variagdo de u com o tempo. Esta pode ser escrita como a
soma da solugdo geral da equacdo homogénea que envolve duas constantes de
integracio e qualquer solugdo particular da equagdo completa. As constantes de

integracdo determinam-se impondo as condigdes iniciais (deslocamento u e velocidade

u( du/dt )), na origem do tempo ¢ ={, (frequentemente £, = 0).
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11.2.3 VIBRACOES LIVRES

I1.2.3.1 VIBRACOES LIVRES NAO AMORTECIDAS

Considere-se os modelos da Fig.I1.2, nos quais negligenciam-se as forgas
friccionais ou de amortecimento. Adicionalmente considerem-se os sistemas, durante seu
movimento ou vibragio, estarem livres de forgas ou a¢des externas. Sob estas condi¢Ges,
o sistema em movimento esta governado somente pela influéncia das chamadas
condigdes iniciais, isto ¢, um dado deslocamento e velocidade no tempo ¢ = 6, onde
inicia-se o estudo do sistema. Este estado é conhecido como o de vibragdo livre ndo
amortecida.

Na eq. (2.4) faz-se F(t) = 0, e ¢ = # . Assim tem-se uma equagdo
diferencial homogénea, cuja solugdo representa a frequéncia natural e o modo de

vibragdo correspondente.

-e

A solugio corresponde i solucgio geral da equagio diferencial,neste caso:

u(t)=A;sen w,t+ Ay cos @t =X sen (0t + )
onde; a),.z = k/m ¢ a frequéncia natural circular ou angular,

X = A+ A4, éaamplitude da vibragio;



4,

tan a = 4

¢ 0 dngulo de fase.

As grandezas 4; € Az ou X e a, sdo determinadas a partir das condigdes

iniciais do problema, ou seja, no tempo ¢ = ¢ o deslocamento vale u, e a velocidade U,
podendo ambos, ou um deles, serem nulos.

Avaliando as constantes A; e A;, tem-se:

u(t) = (uo/oy ) sen w, t + ug €oSs @, t (2.6)

A expressdo anterior da como resposta o desiocamento em qualquer
instante devido a um deslocamento inicial, ou velocidade, ou ambos.

Pode-se observar na Fig. IL3 que o movimento é periodico, ou seja,
repete-se a cada intervalo de tempo, podendo-se chama-lo de harménico com uma

frequéncia natural e periodo dados por:

-Frequéncia natural circular ou angular = @, = vk / m em radianos/seg, 2.7)
-Frequéncia natural = f = @, / 25t = (V& /m) /21 em hertz ou ciclos/seg. (2.8)

-Periodo natural = T = 1/f = 2% vm/ k em segundos. (2.9)

12
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Fig. IL3.- Vibraciio livre niio amortecida. (do livio Andlisis Dindamico, por

Piqué J. e Scaletti, H. Lima, ACI, 1991, p.1-25).

1L2.3.2 VIBRACOES LIVRES AMORTECIDAS

Fazendo F(t) = 0 na eq. (2.4), tem-se:

mu“)'f’ Cuy+ ku(i) =0 (2.10)

Resolve-se a equag@o colocando como soluggo a fungéo:

u(t) =X e! (2.1)

Substituindo-se na eq. (2.10) , obtem-se:
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mA+ci+k=0

2m m

ﬂz,ii{[ijz ___k_}%

2
c k
a) Quando [*"—sz > *“m, as duas raizes so reais. A solucio da eq. (2.10) passa a

ser:

ut)=A; et +A, e (2.12)

Deve-se observar que as raizes A; e A; sio reais € negativas, assim, a
massa retornara a sua posi¢io original monotonicamente com velocidade decrecente, isto
¢, ndo havera movimento vibratorio.

Entretanto, este caso ocorre toda vez que o amortecimento € grande

(c > 2~/ km). O sistema estd sobre-amortecido. (ver Fig. 11.4).

2
c k
b) Quando [—2—) < —n_'; as raizes A; e 4;sdo complexas; a solug@o passa a ser;
m

c

e
u(ty=e 2" (A;senw, t + A, coswy, t) (2.13)



[k c Y -I%
onde: Wy = [— - m J € a frequéncia natural amortecida.

Nota-se da solug@o eq. (2.13) que a existéncia de uma fung&o exponencial
elevada a uma grandeza negativa faz com que a amplitude decres¢a com o tempo. Este é
o caso de um sistema sub-amortercido, e é o de maior interesse na dinimica de sistemas

sujeitos a sismos. (Fig. I1.5)

c) Para o caso onde o amortecimento vale (2+//4m), que ¢ o de transigdo entre (a) e

(b), onde as raizes A1 € Az slo iguais, chama-se de amortecimento critico a este valor de
c. Entdo o sistema estd criticamente amortecido; ndo existe vibra¢do{ w; = 0). Assim,

valem as relagdes:
Cc = 2vim =2 k/ @, =2 m ®, que é o amortecimento critico

c C

”“‘“Ef 2mw,

=Y W, = onde y € a relacio entre o

L
2m

amortecimento ¢ da estrutura e o amortecimento critico c,.

Daqui, a expressdo (2.13) pode ser reescrita:

u(t) = e "' (A senwyt + A, cos @y t) (2.14)
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ou

w(t)y=Xe“n " [Sen (04 t +a)]

Pela forma senoidal, o efeito do amortecimento serd maior de acordo com

Y (ver Fig. IL5)

A
tan a = —j— é o dngulo de fase
1

Usando Y ,aeq. (2.10) ¢:

WO +2y 0n u(t) + ou(t) =0

(2.15)

(2.16)

(2.17)

(2.18)

(2.19)
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Esta express3o da a resposta do sistema em fungio do amortecimento e

da frequéncia natural de vibragio.

Considerando-se o dado real onde } € menor que 0,2 (exceto nos casos

onde é provido grande amortecimento), a frequéncia natural circular de vibragdo das
estruturas tendo em conta o amortecimento proprio{ay, € aproximadamente igual a
frequéncia natural circular destas estruturas sem o efeito do amortecimento proprio ().

Assim, para fins praticos, a negligéncia do amortecimento proprio

constitui-se em boa aproximagio para o problema, dada a simplicidade no calculo que ela

introduz. Em estruturas, o valor tipico de } vara entre 0,01 e 0,05; para solos pode

alcangar entre #,10 e 0,20.

&

Fig. I1.4.~ Sistema sobre-amortecido, nio existe vibracio. (do livro Andlisis

Dindamico, por Piqué J. e Scaletti, H. Lima, ACIL, 1991. p.1-27)

17
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Vakeo
\‘-.
~ -k

-Vie

Fig. IL.5.- Vibracio livre amortecida. (do livro Andlisis Dindmico, por Piqué,

J. e Scaletti, H. Lima, ACI, 1991. p.1-27).

I1.2.4.- RESPOSTA A EXCITACOES SIMPLES

Quando a excitagio ndo € nula, ela pode aparecer como deslocamentos

impostos, aceleragdes dos apoios ou forgas externas. Entdo a solugio completa € obtida

superpondo as respostas para cada excitagio (supondo sistema linear), com a
homogénea.

Dentre os vérios tipos de excitagio, tem-se:

1.- Forgas harmdnicas, geralmente usadas em problemas de maquinas motrizes.

Ky = Fo senot (2.20)

Onde: @ ¢é a frequéncia natural da excitagdo.

Nestes problemas procura-se as respostas em regime de trabalho.



2.- Forgas transientes ou aperiddicas; sdo forgas aplicadas repentinamente e por um
intervalo de tempo muito pequeno. Neste casc procura-se a resposta transiente, ou ©
maximo deslocamento da massa (ou maxima extensfo da mola), que ocorre durante a

aplicagdo da forga ou no periodo imediatamente seguinte.

3.- Forgas aleatorias, que sdo forgas que somente podem ser descritas em termos

estatisticos; por exemplo os efeitos do vento.

Deve-se lembrar que as forgas dinimicas podem ser introduzidas por
movimentos do apoio, como no caso dos sismos, ao inves de somente pelas cargas
aplicadas.

E atil analizar a resposta de um sistema de 1GDL a algumas excitagdes
simples.

A solugio da eq.(2.4) consta de duas partes: a solugdo geral que
corresponde a solugiio homogénea (vibragio livre do item anterior), mais a solugio
particular #, -que ¢ qualquer soluglo que satisfaz a equacHo diferencial- € que pelo geral

corresponde a uma que tem a mesma forma matematica da fun¢io excitadora. Daqui:

u(t)=u,+A;sen w,t+ A; cos w,t (2.21)
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Na Fig. I1.2, se a massa m, em repouso (deslocamento e velocidade
iniciais iguais a zero), € instantaneamente sujeita a uma forga aplicada F, , e mantida

indefinidamente, os deslocamentos serdo (desprezando-se o amortecimento):

F
u(t) = i’—(lw cosw, 1) 2.22)

Na Fig. 116 observa-se a variagdo da resposta com o tempo. Partindo-se

de zero, a resposta alcangara um maximo de 2F,/ k.

FAD

Fit) [ o,

Fig. I1.6.- Carga constante ¢ maxima resposta. (do livro Andlisis

Dinimico, por Piqué J. e Scaletti, H. Lima, ACI, 1991. p.1-26).

1L.2.4.1.- FATOR DE AMPLIFICACAO DINAMICA

Uma forma conveniente de tornar adimensional a resposta consiste em
exprimi-la em termos de um fator de amplificacdo dindmica (FAD). O FAD é a relagio
{(quociente), entre a amplitude da vibragio for¢ada e a deflexdo estatica que é causada

por Fy; ou seja:

20



FAD sera:

21

u(t u(t F,
F(f .lzm L Uegt = - (2.23)

7k

FAD=

2
Uesta tico

Daqui, para o caso anterior da forga aplicada subitamente, tem-se:

Umas = 2 Uegt (2.24)

A forga na mola sera 2F,,, . Entdo, para este caso, a variagio no tempo do

FAD(t)=1-cos w,t e u(t) = Uy . FAD(Y) (2.25)

Qualquer forga aplicada subitamente e, que mantenha-se constante sobre

um sistema, da como resultado maximo uma amplificagio de 2. No entanto, quando a

forga varia no tempo apos a sua aplicagao inicial, podem apresentar-se amplificagdes

maiores.

11.2.4.2.- RESPOSTA AOS TRANSIENTES

O que ocorre se a forga € aplicada por um certo tempo #;?7. A solugio tem

que ser obtida em dois intervalos de tempo. Um até 7 < t; e outro quando t >ty Para o

primeiro caso, a solugfo anterior ¢ aplicavel. Ndo entanto, quando t > t, a for¢a ndo esta



atuando, e tem-se vibragio livre com as condigdes iniciais de deslocamento e velocidade
existentes no instante ¥ = ¢y O comportamento do sistema dependera do grau de

amortecimento para a continuidade no tempo. Tem-se (desprezando-se o

amortecimento):
F
u(t)= E(lu COS®,, t); para t <t (2.26)

F
u(t) = g(l ~ COSM, td) cos (t - td) +  sen ®ytq sen (t ~tg);

U U t>t4(2.27
u (ta) u(ty)
F
u(t)zmg[ coit- td) -Cos W4t ]; para t > t;(2.28)

O FAD para ambos casos €:

FAD=1-cos w,t=1-cos 2z t/T; para  t < t4(2.29)

FAD =cos (t-t3)-cos @yt =cos 2 ( t/T - t4/T ) - cos 2n t/T;r > 1,(2.30)
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E conveniente tornar o parimetro tempo adimensional como indica-se nas
equagdes anteriores, nas quais T € o periodo natural. Isto também serve para fixar o fato
que a razio do tempo de duragio ao periodo natural (¢4/ T), mais que o valor real dessas
quantidades, € o parimetro importante.

Da eq. (2.29) pode-se visualizar que o valor maximo do FAD = 2 |
somente sera alcancado se £;e igual a T/ 2 e, neste caso, ndo interessa quanto mais dure
a aplicagdo da forga, o maximo seguira sendo 2. Se #;<T/2, o FAD sera <2.

Na Fig. II. 7 observa-se a resposta tipica para dois casos de #; Em ambos
os casos o efeito do periodo € muito significativo.

Se o periodo ¢ relativamente curto - um sistema rigido - o sistema
responde rapidamente, alcangando a maxima resposta antes que a aplicagio da forga
cesse, resultando o FAD > 1. Se o periodo ¢ relativamente longo - um sistema flexivel -
a resposta maxima ocorre depois que a forga cessa e o efeito da mesma diminui, sendo o

FAD<I.

i T
ol P

]

} \3.', ETM Sig ¢

-2

Fig, IL.7.- Pulso retangular. (do livro Andlisis Dinamico, por Piqué J. e

Scaletti, H. Lima, ACL, 1991. p.1-26).
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11.2.5.-EXCITACAO SISMICA. MOVIMENTO DA BASE DE APOIO

Um sismo produz um movimento da base de apoio do sistema. Neste

caso, a equagdo do movimento para o sistema mostrado na Fig. IL8 é:

*8

mu = -ku, — cu; (2.31)

onde. #, € o desiocamento relativo da massa m em relagdo ao solo, ou

seja, a distorgdo da mola.

M e o o o M
| =
el tk
‘:[ €O 4 Misky = O
. . CO+ M+ hu = ~ by (t)

—— CI MG+ ke, = - M, (4

Fig. I1.8.- Sistema com 1GDL sujeito 2 movimento da base. (do livro Andlisis

Dindmico, por Piqué J. e Scaletti, H. Lima, ACI, 1991. p.1-26).

O movimento da base est4 definido por uy(t). Substituindo-se u; = u - u,

na eq. (2.31) tem-se:
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mu = -k(u-ug)-c(u - ug) (2.32)
ou,
mu + cu + ku=ku, + cug (2.33)

onde, 1,(f) ¢ o movimento inicial do apoic.

Pode-se escrever a eq. {2.31) , em termos do deslocamento relativo u, .

mu, + cur + ku;, = - mu, (2.34)

Esta equagiio € semelhante a eq.(2.4) onde F(?) foi substituido por mu g

e a incognita representa o deslocamento relativo () . Portanto neste caso podem usar-
se as solugdes analiticas obtidas para forgas aplicadas.

E interesante analisar os casos limites. Para sistemas muito flexiveis, o
solo alcangara seu méximo deslocamento antes que a massa tenha tempo de responder e,
por conseguinte, o deslocamento relativo maximo sera igual ao maximo deslocamento da
base. Também, a aceleragdo maxima da massa sera muito pequena comparada com a
aceleragfio da base. No entanto, para sistemas muito rigidos, a massa simplesmente segue
a base, resultando numa aceleragdo maxima da massa igual 4 maxima aceleragio da base,

¢ o deslocamento relativo ¢ praticamente nulo.



O deslocamento relativo € talvez a variavel mais importante a ser obtida,
posto que ele é indicativo do esforgo na mola (isto €, a estrutura).

Devido a este fato, € mais comum especificar o movimento da base em
termos de aceleracio ao invés de deslocamento. Os sismos 530 precisamente registrados
desta maneira. Mais ainda, a solucfo neste caso da o deslocamento relativo ao invés do
deslocamento absoluto, que € o caso da eq. (2.34). Dividindo esta expressdo por m, tem-

se (desprezando-se o amortecimento):

[ 1]
No caso do sismo, Ug(t) ndo segue uma fungio analitica simples, e serd

necessario fazer uso de procedimentos de integragio numérica para conhecer a resposta
do sistema.

Existe uma relagio importante entre os valores maximos da aceleragéo
absoluta e do deslocamento relativo. Da eq.{2.31)., e desprezando-se 0 amortecimento,

tem-se.

mu + ku, =0 (2.36)
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[ L]
Da Fig. I1.7 e da eq. (2.36) , € evidente que os valores maximos de mu e

Ku, devem ocorrer simultaneamente. Assim:

Mumsx + ku,, =0 (2.37)
o k

Umg x = = = (Urma o (2.38)
U s x= - 03U, (2.39)

mi x

Esta é uma expressio geral que sempre ¢ satisfeita, exceto quando existe

amortecimento, em cujo caso, apresenta-se um pequeno erro. Indica que a forga maxima

-
na mola pode ser calculada, tanto a partir da forga de inércia (IA U max ) quanto a partir

da distor¢o na mola {(kuy max )

11.2.6 TIPOS DE AMORTECIMENTO

A maioria das estruturas e dos solos apresentam amortecimento, pequeno

nas estruturas, maior nos solos.
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O efeito, no entanto, ndo € importante para respostas de curta duragio,
ou seja, quando a resposta maxima ocorre em um ou dois ciclos de vibragdo. No entanto,
para respostas de longa duragdo, que se prolongam por varios ciclos, pode ser
extremamente importante. Este € precisamente o caso das excitagdes sismicas.

O amortecimento manifesta-se como uma diminuigdo da amplitude do
movimento em cada ciclo devido 4 dissipagdo de energia.

Entre os diversos tipos de amortecimento temos:

1.- AMORTECIMENTO VISCOSO

Matematicamente, a forma mais simples de considerar o amortecimento
corresponde a existéncia de um amortecedor viscoso, com uma resisténcia proporcional
a velocidade de deformagdo (Fig.ll.2). A expressio do movimento corresponde & eq.
(2.4), onde ¢ € a constante de amortecimento.

A solugio da equagdo homogénea com amortecimento viscoso foi
analisada no item 11.2.3.2.

Na realidade, o amortecimento viscoso, € o conceito de viscosidade, estdo
associados com o comportamento dos fluidos (ou fluxo plastico em materiais
estruturais). Sob condigdes normais, as estruturas apresentam uma quantidade minima de
viscosidade. As perdas de energia sob movimentos ciclicos devem-se principalmente &

fricgdo e ao comportamento inelastico {ndo linear) dos mateniais.



2.- AMORTECIMENTO POR FRICCAO OU DE COULOMB

Este tipo de amortecimento € introduzido na equagfio do movimento
acrescendo uma forga de fricgdo R , com o sinal proprio, dependente da diregdo do

movimento.

mu +kuxR=F(t) (2.40)

A solug@o desta equag@io ¢ relativamente mais complicada, porque é

necessario conhecer a forca de friccdo R, que depende do sinal da velocidade.
3.- AMORTECIMENTO HISTERETICO OU ESTRUTURAL

A energia dissipada no amortecimento € o trabalho da for¢a de

L]
amortecimento nos deslocamentos da massa m , ou seja: Tyigsip = I cudu

Para simplicidade nos calculos, seja a energia dissipada em um ciclo de

aplicagdo da forga, ou entre zero € 2n/@, onde @ € a frequéncia circular da forga; logo:

2%) - @ 2%

Taissip = g cuu dt = icuzm

2 sen? (ot—o)dt =T co u? (2.41)
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Nota-s¢ que a energia dissipada no amortecimento é linearmente
proporcional a frequéncia da forga aplicada. Sem ingressar nos detalhes do
amortecimento, percebe-se que uma forma constante em sua energia dissipada ¢ uma

melhor aproximagio do caso real. Deste modo, o modelo matematico para este problema
(1] h .
m u(t) + P, u(t) + ku(t) = F(t) (2.42)

onde, k ¢ o valor constante de dissipagdo de energia.
Neste caso o amortecimento € inversamente proporcional a frequéncia da

forga excitadora.
IL2.7 VIBRACOES HARMONICAS

E importante a analise de sistemas sujeitos & forcas dindmicas F(®) da

forma Fy senwt.. Esta situagdo corresponde a excitagbes dinimicas impostas por

maquinas rotatorias com alguma excentricidade (projeto de fundacdes de maquinas). Fy
é proporcional ao peso desbalanceado e @ ¢ a frequéncia circular ou velocidade da
maquina. Também ¢ de utilidade para interpretar o caso de sismos nos quais o
movimento pode ser considerado como a superposi¢io de muitas ondas harmdnicas de
distintas amplitudes e frequéncias.

Considerando a equagio do movimento, incluindo-se amortecimento

viscoso, tem-se;
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mu + cu+ ku = Fysen ot (2.43)'

A solugdo € a soma de duas partes, a da equacio diferencial homogénea,

ou a das vibrag¢Qes livres, e a da solugdo particular, que é da forma:

[ ()] .,

| 1~— lsene ¢ - 2y —cosw ¢

E) fra) _J w,

u,(1)= T (2.44)

(2] (2]

A solugio completa é:

ut) = e ¥ “nt (A senm 4t + Aycos 4t) +

| @ 1)
|1-]— |senwt-~2y ——Ccosw t
Fol_ @, n

T

O primeiro termo corresponde & solugfo geral, e representa um

(2.45)

movimento com a frequéncia natural amortecida do sistema, @gflembrar que para
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valores de ¥ de interesse pratico, @Ws~@Wa1—¥>, é quase idéntico a @,). A amplitude
deste movimento € fungio das condigdes iniciais e diminui exponencialmente.

O segundo termo, que € a solugdo particular, representa um movimento
harménico com a frequéncia da forga excitadora @. Sua amplitude permanecera com um

valor constante igual a:

R 1

(2.46)

O primeiro termo também é referido como a contribui¢o da vibragdo
livre A resposta, enquanto o segundo representa a vibragio forgada. Enquanto ¢ primeiro
termo ainda contribui significativamente para o movimento, diz-se que a solugfo
completa representa um movimento transitorio. Depois que a contribuigio faz-se
minima, o segundo termo diz-se que representa a resposta estacionaria ou o estado

estacionario da resposta. A eq.(2.46) pode exprimir-se:

Uestaciondrio — Uestatico. FAD (2.47)

Onde: Uestatico = Fo/ K ¢é a amplitude estatica.



FAD = = (2.48)

onde: T = @wlw,; Y=c¢leg c.=2km)"*=2k/w,=2m o,

O FAD, eq. (2.47) , € mostrado a seguir na Fig. I1.9 em fungdo do amortecimento y.

_’“:::-y-b

yO.l

XX,y = FAD

LN

Q.5 1.0 L5 20 25

(o]

Fig. IL.9.- Resposta a uma vibraciio forcada: Variacio do FAD com a
relacido de frequéncias r (@ / @,) para distintos valores do fator de amortecimento

y{c/c). (do livio The Dynamical Behavior of Structures, por G.B. Warburton. 2. ed.

Oxford, Pergamon Press, 1976. p.13.).



Da figura anterior deduz-se o seguinte:
- Se o sistema é rigido, ou quando os valores de r (@ / @, ) sdo pequenos, casos em que
a carga tem uma variagdo lenta em relagdo ao periodo natural do sistema, o fator de
magnificagio FAD ¢é quase 1, e a resposta ¢ controlada pela rigidez da mola (a carga
pode ser considerada como estatica).
- Se o sistema € muito flexivel, ou quando os valores de r (@ / @,) sdo grandes, de
modo que a carga varia rapidamente em relagdo ao periodo natural do sistema, este
ultimo ndo tem tempo de reagir e a aceleragiio da massa torna-se perto de zero, de modo
que o FAD tem valores menores que a unidade, e a resposta do sistema € controlada pela
inércia do sistema.
- Existe um regime intermediario, quando a frequéncia da excitagdo esta perto da
frequéncia do sistema, onde o FAD pode atingir valores muito altos. A resposta neste
regime esta primariamente controlada pela magnitude do amortecimento do sistema.

A condigio @ = @, ¢é referida normalmente como ressondncia . Neste

ponto, o0 FAD é % 1y , e a resposta é quase a maxima (0 maximo ocorre realmente

[ 1
quando @ =@, V1-2 y2 , com um valor i_FADm /(27 m-i)

Para amortecimentos tipicos de 5% (y = 0,03), a maxima amplifica¢io ¢

do ordem de dez (10).
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No desenho de fundagdes de maquinas, normalmente o desejavel é que a
frequéncia fundamental da fundac@o esteja o mais longe possivel da frequéncia de

operagdo da maquina .

I1.2.8 EXCITACAO ARBITRARIA : INTEGRAL DE DUHAMEL

A solugdo particular para a resposta de um sistema de 1GDL sujeito a
uma excitacdo arbitraria, estd dada pela integral de Duhamel. Esta pode ser deduzida

considerando-se a for¢a excitadora como uma série de pequenos impulsos atuando num

instante T , produzindo uma velocidade inicial, e integrando a resposta para este

caso(velocidade inicial)desde aquele instante qualquer, até o tempo t.

Fy
f -y @y (1-1) - .
oy m g (1) e sen @y (t - 1)dt (2.49)

u, (D=

Esta ¢ uma integral chamada de convolug@o.Sera necessario acrescentar a

solucdo geral correspondente & vibragiio livre para obter a solugio completa. Esta
incluira as constantes A; e A; , que levam em conta as condi¢des iniciais de deslocamento

e velocidade, além da solugfo particular avaliada no tempo # inicial.
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Com fins praticos, por exemplo, para um terremoto, a integral deve ser
avaliada por métodos numéricos. No entanto, o procedimento preferido € aplicar analise

numérica diretamente na equagdo do movimento,

11.2.9 ANALISE TEMPO-HISTORIA

A analise tempo-histéria é um procedimento pelo qual a equagdo
diferencial do movimento € resolvida passo a passo (também é conhecida com este
nome), comegando no tempo zero, quando o deslocamento e a velocidade sdo
supostamente conhecidos. A escala do tempo ¢ dividida em intervalos discretos, nos
quais se conhece a aceleragdo do solo, e se progride extrapolando sucessivamente o

deslocamento de um intervalo do tempo ao seguinte.

I1.2.10 ESPECTRO DE RESPOSTA

Uma ferramenta muito Gtil e comum na analise dindmica sismica € o
espectro de respostas de um terremoto. Este espectro € o lugar geométrico das maximas
respostas de um sistema de 1GDL sujeito 4 excitagio de um sismo na base de
apoio.Estas respostas para uma frequéncia natural e amortecimentos especificos podem
ser obtidas por integragdo numérica (no dominioc do tempo ocu de frequéncias) da

equacio do movimento.
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mu, +2y o,mu, + Ku, =-m ug(t) (2.50)
u, +2y o,u + co‘:'l u, =—ug(t) (2.51)

Repetindo estes calculos para um conjunto completo de osciladores, com
a mesma quantidade de amortecimento y , e para um espectro de frequéncias naturais

., € possivel desenhar os graficos dos diferentes parametros da resposta versus a
frequéncia ou o periodo. Um grafico de Uy max versus frequéncia natural da-nos o que é
chamado um espectro de respostas de deslocamento relativo de um terremoto dado para
o amortecimento 7 especificado.

Para amortecimento zero, a maxima aceleragdo absoluta € - a),,‘,’ U, mix,
ou, como somente interessa o valor absoluto, pode obter-se o espectro de aceleragdes
multiplicando o de deslocamentos relativos por @’ .

Para sistemas amortecidos esta relagdo ndo € valida, mas, para os valores

de interesse de ¥, a diferenca € desprezivel. A maxima velocidade relativa é também

perto de o, vezes 0 maximo deslocamento relativo, exceto para valores pequenos de @
Logo, frequentemente define-se:

Espectro de deslocamento relativo Sq (@5 , Y) = max (em f£) de u,(t)
Espectro de pseudo-velocidade relativa Sy (@n, ) = @5 Sa (04, p

Espectro de pseudo-aceleragdes absolutas S, (0, ¥ = @, Sy (0n, 1



Por causa destas relagbes diretas entre os trés espectros, costuma-se
desenhar o espectro de pseudo-velocidades como fun¢io do periodo ou frequéncia num
papel com escalas logaritmicas triplas. As linhas horizontais correspondem aos valores
constantes da pseudo-velocidade. As linhas inclinadas a 45° com gradiente positivo
representam valores constantes da pseudo-aceleragio. As linhas inclinadas a 45° com
gradiente negativo, representam valores constantes de deslocamento relativo.

A Fig. I1.10 mostra um espectro desenhado usando estas coordenadas.
Deste unico grafico pode-se ler os valores dos trés efeitos para qualquer sistema de

1GDL.

Velocity, in.fsec

~

=

0.05 0.1 0.2 0.5 1 2 5 10 20 50

Frequency, cps

Fig. I1.10.- Espectro de resposta em coordenadas trilogaritmicas. (do livro
Structural Dynamics, theory and computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van

Nostrand Reinhold, 1991. p.178.).
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I3 VIBRACAO DE SISTEMAS COM VARIOS GRAUS DE LIBERDADE

Quando trata-se com sistemas estruturais reais, € necessario, em geral,
considerar varios graus de liberdade, cada um correspondente a uma coordenada
independente.

O numero de graus de liberdade deveria ser igual ao nimero de
componentes de deslocamento necessario para definir adequadamente a deformada do
sistema sob o tipo de excitagio de interesse,e, como consequencia, poder determinar as
forcas internas de modo suficientemente aproximado.

No caso de edificios submetidos a carregamento sismico, a excitagdo
principal sdo aceleragdes horizontais que inserem & estrutura uma deformacio lateral, e
cujos graus de liberdade independentes importantes sdo os deslocamentos horizontais

dos nos.

1.3.1 MODELOS

O modelo mais simples para um sistema com varios graus de liberdade
corresponde a uma série de massas interconectadas por molas sem peso, como se mostra

na Fig. IL11.
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Fig. IL11.- Sistema com varios graus de liberdade. Modelo de acoplamento
tipo cortante. (do livro Andlisis Dindmico, por Piqué J. e Scaletti, H. Lima,

ACI, 1991. p.1-30).

Este modelo chama-se de sistema de acoplamento tipe cortante.
Estritamente sO € aplicavel as vibragdes laterais de um portico com vigas infinitamente
rigidas e desprezando-se a deformagd3o axial dos pilares; ou também a sistemas
vibratorios cujas deformagdes sejam principalmente deslocamentos laterais. Por isto
também denomina-se modelo tipo cortante .

Numa estrutura real, no entanto, as massas estdo conectadas por
elementos flexiveis e o modelo anterior podera ndo ser aplicavel.

O modelo real seria um em que as massas encontram-se todas
interconectadas, denominando-se este modelo de acoplamento interconectado (Fig.

12,



Fig.- 2.12.- Sistema com varios graus de liberdade. Modelo de acoplamento
interconectado (vigas flexiveis). (do livro Andlisis Dindmico, por Piqué J. e Scaletti,

H. Lima, ACI, 1991. p.1-30).

11.3.2 MASSAS E RIGIDEZES

Considere-se iniciaimente um modelo tipo cortante de n graus de
liberdade para estudar as propriedades basicas dos sistemas com varios GDL. Fazendo-
se um diagrama de corpo livre de cada massa, a correspondente equagio do equilibrio

dindmico, desprezando-se o amortecimento, pode ser escrita como: (Fig. IL11)
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m, ﬁ“l+(k1 ‘5‘1(2) 1281 —kzuz = FI

Jm, u2“1(2‘11*”(1‘12"’f'ks)‘12"”1(3“3_“—1:2 ? (2.52)

(my Uy _knunwl +knun an J

Ha tantas equagdes do movimento quantos graus de liberdade existentes.

Exprimindo-se as equagdes anteriores em forma matricial, tem-se:

i {D} + 1 ) - 1 253

onde [M] é a matriz de massas do sistema, [K] € a matriz de rigidez, {F} ¢é o vetor de

[ ]
forgas dindmicas aplicadas, {U} e {U} sdo os vetores de deslocamentos € aceleragdes

respectivamente.

Para o modelo simples considerado ou em geral quando trata-se com
massas concentradas, e usando os deslocamentos como graus de liberdade, a matriz de
massas [M] é uma matriz diagonal com a iésima massa, m; , como o iésimo elemento

diagonal.
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m 0 0
0 iy 0
0 0 m

[M]

[K] é a matriz de rigidez do sistema, que relaciona os graus de liberdade

dindmicos escolhidos com as forgas correspondentes. Para o sistema com acoplamento

tipo cortante em estudo tem a seguinte forma:

(ki +k,) —ky 0
-k, (kz + ks) - kj
K] = 0 ~k;  (ks+ky)
0 0 0
0 0 0

0 0
0 0
0 0

(kn—l + kn) - kn

""'kn kn-J

(2.54)

(2.55)

Notar que neste tipo de modelo o acoplamento das n equagdes

diferenciais € proporcionado somente pela matriz de rigidez.

11.3.3 PROPRIEDADES DINAMICAS: MODOS E FREQUENCIAS

Como no caso de sistemas com 1GDL, é 1til estudar o comportamento de

um sistema sem amortecimento quando estd submetido a uma perturbagfo inicial. As

equacgGes do movimento sdo:

43



[M] {U} + [K] {U} = {0} (2.56)

Onde {0} representa um vetor com n componentes, todas elas nulas. As
» »
condigdes iniciais sdo: {U}wy = {Uo} e U = 1Uo
(0)

Na secdio anterior observou-se que um sistema com 1GDL, submetido a
uma perturbagiio inicial, estaria for¢ado a vibrar com um movimento periédico de

periodo T ou frequéncia circular (@, =2 7 / T), que é uma caracteristica do sistema

(@3 = %). Por analogia ¢ interesante pesquisar se um sistema com varios graus de

liberdade ao que impds-se um conjunto inicial de deslocamentos (ou velocidades),
vibrard harmonicamente, mantendo a forma relativa destes deslocamentos e variando
somente as amplitudes por um fator de proporcionalidade.

Se o movimento € harmonico, U deve ser:
U=A,cosa,t + A,senm,t=Xsen (a,t + a) (2.57)

U, Ay, Az, e X sio vetores. U é - CD‘I”,U. Logo a eq. (2.56),

transforma-se em:
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~ @ [M] {U} + [K] {U} = {0}
ou! (2.58)
[K] {U} = ol [M] {U}

Substituindo-se (2.57) em (2.58):

[K] {X} = o} [M]{X} (2.59)

O problema ¢ determinar se existem valores de a)jflZ € vetores
correspondentes X que satisfazem esta equagfo matricial, além da solugio trivial a)é =

0, x = 0. Este é um problema matematico chamado de autovalores, valores

caracteristicos, ou de valores proprios.

Considerando o problema da forma:

(K] - @2 [M]) {X}= {0} (2.60)

Pode-se observar que esta equag¢do representa um sistema com n
equagdes algébricas lineares com n incOgnitas (as componentes do vetor X). Como o

segundo membro € igual a zero, este € um sistema homogéneo. Nio tera solugdo unica (a
solugdo trivial x = 0), se o determinante da matriz dos coeficientes ([ K] - coj [M]),

for nulo (matriz singular).
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A expansio deste determinante resultara numa equagio algébrica de grau

nem a}g, denominada equacdo caracteristica. As raizes desta equagfo sdo os valores
2 .
de @, procurados que fazem nulo o determinante.

Os valores aJI% sdo as frequéncias naturais do sistema, e os vetores x sdo
os modos de vibracdo. Um sistema com # graus de liberdade tera n frequéncias naturais
e 1 formas modais ou modos de vibragio associados.

Ao se resolver o sistema de egs. (2.53), a maior dificuldade é que elas
estio acopladas, isto ¢, relacionadas entre si, 0 que obriga a uma resolugio simultinea
dessas equagdes. A analise modal desacopla as equacBes, gerando um conjunto de
equagOes independentes de um grau de liberdade, facilitando a resoluggo.

Para a analise dindmica de sistemas lineares em computadores, citaremos
dois métodos de solugdo: integragdo direta e analise modal.

A primeira baseia-se na integrac@o das equagOes passo a passo. A segunda
técnica baseia-se na superposi¢io dos modos de vibragio para a montagem da resposta
forgada; por esse motivo denominada superposi¢io modal. Neste trabalho sera estudada

a ultima técnica, no capitulo IIL

IL3.4 PROPRIEDADES MATEMATICAS DOS MODOS

Quando as matrizes [K] e [M] sdo simétricas, e uma delas é definida
positiva ([K] o ¢ quando a estrutura ¢ estavel), varias propriedades dos problemas de

autovalores podem ser automaticamente garantidos.
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1).- Se o sistema tem n graus de liberdade, a equagiio caracteristica tera n raizes reais,
a)lz ate wg (deve-se notar que uma raiz pode ter uma ordem de multiplicidade maior

que um.Se a ordem de multiplicidade é r, deve-se contar como r raizes. Este é o caso de

um edificio simétrico com a mesma rigidez em ambas as diregdes principais).
2).- Para cada valor proprio ou caracteristico(frequéncia natural) @ de multiplicidade

um, existe uma forma modal x; definida em fungdo de um fator, o que implica que

impondo ac sistema um conjunto de deslocamentos com a forma do vetor x; , este
vibrara com a frequéncia @ .
3).- As formas modais X; , Xj correspondentes a duas frequéncias naturais @, @ sio

tais que:

X? [M] X_] = Zxki my ij =0 (2.61)
k

Esta propriedade é conhecida normalmente como a condigio de
ortogonalidade. Diz-se que os vetores X; e X; sio ortogonais em relagdo a matriz de

massas [M] (o somatorio somente € valido quando a matriz de massas € diagonal). Deve-
se notar que as formas modais também sdo ortogonais com relagido a4 matriz de rigidez

[K], de modo que:

x; [KIxj=20 2 kip X Xgj =0 (2.62)
1 n
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A ortogonalidade implica que um modo nfo pode ser obtido a partir de

outro.

4).- O conjunto de n formas modais x; até x, constitui um conjunto completo definindo
um espago vetorial de ordem n. Isto implica que qualquer vetor v com n componentes

pode ser expresso como uma combinagdo linear das formas modais.

v= a x; (2.63)
i=1
Os coeficientes a; sdo obtidos usando as condigdes de ortogonalidade.

Entio pre-multiplicando ambos os lados da eq. (2.63) pela matriz [M] e o vetor [xf]
tem-se:

1]
x? [M] v= 2, a; x} [M] x; (2.64)

i=1

Mas, como x}r [M] X; = 0, para i diferente de j, obtem-se:

x}-T[M]V
a.=

iTLT
X; [M] X;

(2.65)
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Esta propriedade € extremamente importante porque permite exprimir a
solugdo de qualquer problema dindmico como uma soma onde cada termo representa a
contribui¢io de um modo. Permite reduzir a solugio de um sistema de » graus de
liberdade, a solugio de n sistemas de um grau de liberdade independentes, desacoplando
as equagdes do movimento.

Devido a que as formas modais estdo sempre definidas em termos de um
fator constante, € possivel arbitrar a escala de seus valores. Pode-se usar diversos
critérios para isso.

a).- As vezes as escalas dos vetores sio tomadas de modo que a maxima componente em
termos absolutos iguala-se a unidade.

b).- Em outros casos, uma dada componente (por exemplo o deslocamento da massa do
ultimo piso), é selecionada arbitrariamente e igualada a unidade em todos os modos.

c).- No entanto, para o célculo, prefere-se escalar os vetores de modo que
x;r [M] x; =1, para todo i, tendo em conta que repete-se este produto constantemente
no denominador de muitas expressdes. Isto implica dividir as componentes de x;, obtidas
da solucgdo do problema de valores caracteristicos, pela raiz quadrada de X? [M] x;.

Quando as formas modais escalam-se desta ultima forma, diz-se que estéo

normalizadas. Logo x;r [K] x; = wiz.

As formas modais normalizadas podem agrupar-se como as colunas de

uma matriz [®], que ¢ denominada matriz modal.
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@ =9, 92 &3 . . &, Obs: ¢ ; = X;. (2.66)

Usando-se a propriedade de ortogonalidade dos modos, o produto [®@]T [M] [®] ¢
uma matriz identidade, e o produto [®]T [K] [®] ¢ uma matriz diagonal cujo iésimo

termo diagonal ¢ igual a (01-2.

IL.3.5 AMORTECIMENTO

Nos itens anteriores supds-se por simplicidade que o sistema n3o estava
amortecido.

As edificagbes tém diferentes mecanismos de dissipagio de energia
enquanto vibram sob a agdo de um sismo. As perdas de energia (e consequentemente o
amortecimento), ocorrem devido a fricgdo interna nas unides, ou entre as paredes e 0s

porticos, e, se as deformagdes séo grandes, devido a plastificagdes.



As equagtes do movimento do sistema, considerando-se o amortecimento

(matriz [C]), serdo:

(M] {U} + [C] {U} + [K] {U} = {F(t)} (2.67)

Quando se usa a analise modal, ndo € necessario contar com uma matriz

de amortecimento. Tudo o que se requer € introduzir uma fragio do amortecimento

critico (ou porcentagem do amortecimento ) na iésima equagdo modal:

ait) + 2y on ail) + 0,2 M) =x7 F) 68)

A determinagdo da matriz [C] s0 € necessaria se nfo se vai usar a analise
modal, e vai-se integrar numéricamente o conjunto completo de equagdes. Este € o caso
quando se vai executar uma analise dinimica nfo-linear, e deseja-se acrescentar &
estrutura uma quantidade adicional de amortecimento, além do que resulta do

comportamento ineldstico.
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CAPITULO 111

TEORIA DA ANALISE MODAL

MI.1 CONSIDERACOES INICIAIS

As equagles de movimento para um sistema com varios graus de

liberdade (tal como um edificio qualquer), tem a seguinte forma:

[M] {U} + [C] {U} + [K] {U} = {F(t)} (3.1)

A resposta das estruturas a uma excitagio dinimica pode ser avaliada de
varias formas.

Para o caso de uma excitagio sismica (movimento da base), a resposta
pode ser obtida por quaisquer dos trés métodos gerais utilizados na solugio dindmica de

sistemas com varios graus de liberdade:

1).- Integragdo direta no tempo das equacles do movimento, resolvendo-se
simultaneamente as n equagOes diferenciais através de um procedimento de integragdo

passo a passo.



2).- Solugdio direta no campo das frequéncias, resolvendo-se novamente n

equagdes simultineas.

3).- Analise modal.

De todos estes procedimentos. o primeiro € 0 UNICO Processo rgoroso
para levar em conta um comportamento ndo-linear,

No segundo procedimento as solugdes no campo de frequéncias estio
sempre limitadas a sistemas lineares, mas tém a vantagem de permitir considerar
propriedades dependentes da frequéncia. O comportamento ndo-linear pode ser simulado
através de um processo iterativo, onde os valores da rigidez e o amortecimento sdo
recalculados ao final de cada analise para igualar o nivel de deformagdes obtido.

A analise modal permite-nos desacoplar as # equagdes diferenciais do
movimento reduzindo o problema a solugio de n equagdes independentes de 1 grau de
liberdade.

Na maiona dos casos somente alguns dos modos contribuem
significativamente para a resposta, €, portanto, nem todos os # sistemas simples tém que
ser resolvidos.

Agora, considere-se uma coluna fixada no solo. A conformagio final pode
ser definida por trés deslocamentos, referenciados a trés modos de vibragdo como na

Fig. IIL 1.
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Fig. I11.1.- Superposicao dos modos de vibracio.

Assim, qualquer vetor {u} pode ser obtido através da conveniente

superposi¢ido dos modos de vibragdo; deste modo:

{ui}z a; {6}, (3.2)

onde: {1} € o vetor de desiocamentos generalizado;
a; sfo as coordenadas modats;

{$}; sio os modos de vibraggo.

Esta representagdo é baseada no fato que os modos de vibragio sfio

ortogonais em relagio as matrizes [M] e [K] , formando um conjunto linearmente
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independente,e, portanto, podendo constituir-se numa base para a representagio de

gualquer vetor pertencente aquele espago vetorial.

O vetor {U} completo passa a ser expresso por:

{U}=2a;{¢}; = [Dl{a} (3.3)

onde, {a} = coordenadas no espago modal

[®] = matriz modal.

As coordenadas a; é dado o nome de coordenadas modais (ou naturais)

da estrutura. A matriz [®] ¢é ndo singular, pois é composta de n vetores linearmente
independentes, logo € inversivel.

A ortogonalidade dos modos de vibragdo pode ser mostrada da seguinte
forma:

Da eq. (2.60) tem-se que:

(K] - of [M}) {¢}= {0} (a)

assim, para m%r tem-se ¢, e para (D:,Z1 s tem-se (¢ , entdo:
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({K] - 03%11' [M] ) = {0} (b)

([K] - w%s {M] )d) § {0} (C)
agora multiplicando a eq.(b) por d)ze a eq.(c) por (%)E‘ resulta:

¢ J(K] - o, M)} .= {0} (d)

¢ ‘rr([K} - 0)}215 [M] W = {0} (e)

Fazendo-se a transposta da equagio (e), tem-se:
¢ S(KI - of [M] )% .= {0} ®

Fazendo-se a subtragio (d) - (f), tem-se:
(025 -02) 6 TIMI6 . = {0} ®

Como: (0%1'5 # coflJr logo:

¢ T [M] ¢, = {0} (b)
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substituindo-se este valor em quaisquer das eqgs. (d), (¢) ou (f), tem-se:
¢ « [K] ¢, = {0} (i)

assim os modos de vibragdo sdo ortogonais em relagdo as matrizes de massa e rigidez.

1.2 DECOMPOSICAOC MODAL DAS EQUACOES DE MOVIMENTO

A existéncia dos modos como um espaco vetorial € extremamente
importante, j4 que permite reduzir a solugdo de um sistema de n graus de liberdade a
solucdo de nm sistemas independentes de 1GDIL, desacoplando as equagbes do
movimento. A seguir desenvolve-se esta formulagio.

IL2.1 EQUACIONAMENTO PARA SISTEMAS SEM AMORTECIMENTO

A equagio inicial é:
[M]{G}HK]{U} ={F(t)} (3.4)

Com o resultado do item Z7L1:({U} = [®]{a}) tem-se:



se.
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ML 3 |+ [KI[0l(a) - (F(0) 69
Mutltiplicando-se a eq. (3.5) por {¢};r verr:

{0} [M] [@] {§}+{¢}'f (K] [@} {a} = {0}, {F(1)}

Desenvolvendo-se os termos e simplificando (pela ortogonalidade), tem-

@7 M {0}, ai + (0)7 (K] {0}, a, = {0} (F(D)} (3.6)

Define-se:

M; = {6} [M] {6},
K:=1{0}; [K] {6},

Fit)= {6}, {F(O}



Estas novas constantes sdo chamadas: massa, rigidez, e cargas modais

respectivamente. Usando-as na eq. (3.6), tem-se:

L 1]
M, a; + K,a,=F (1) (.7)
Esta expressdo ¢ semelhante a equagio de um sistema com 1GDL

(equagdo diferencial ordinaria).

Ainda, pode-se relacionar K e M através de:
2
Ki=05; M; (3.8)
deste modo a eq.(3.7) fica:
(1] 2
M; a; + op; M;8,=F (1) (3.9)

e resolver da mesma maneira que um sistema de 1GDL para cada frequéncia natural.

Normalizando as formas modais em relagio a matriz de massas:

[@]" [M] [@] =1] (3.10)

a eq.(3.8) resulta:
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K, =02, (3.11)

Substituindo-se as eqgs. (3.10) e (3.11) na eq. (3.7) tem-se:

a8 2

aij(t) + of; a;()=F, (1) (3.12)

Assim, esta expressdo € a equagfo modal desacoplada e representa n
equagdes diferenciais independentes e cuja resolugio resulta nos valores desejados das

coordenadas modais #;.que substutuidas na eq. (3.3) fornecem finalmente os valores dos

deslocamentos genelarizados na estrutura.

HL2.2 EQUACIONAMENTO PARA SISTEMAS COM AMORTECIMENTO

A equagio geral do movimento é:

[M]{U} + [C]{[.}} + [KI{U} = {F(t)} (3.13)

Tendo-se em conta que a relagio de ortogonalidade também ¢ valida para

a matriz de amortecimento [C], tem-se:

60



61

{p} (MI{p}, =0, paraj=i; {g}; [M] {g},=Mi=1 (3.14)

{8} [K] {¢} ;=0,paraj=i; {g}] [K]{g}, =} =K, (3.15)

($} 1C {g} ;=0,paraj=i; {}] [C){g},=Ci=2y 0, M, (.16)

Na eq. (3.16), i € a iésima razdo de amortecimento, e os outros fatores ja
sdo conhecidos. E mais conveniente e fisicamente razoavel definir o amortecimento pela
variavel ¥, que calcular os elementos da matriz [C]. O fator 7; representa a razdo entre

o amortecimento real da estrutura e 0 amortecimento critico

Logo, a eq. (3.13) ap0s tratamento analogo ao do item IIL 2.1 fica:

M, a; + C,a + K, a;,=F (1) (3.17)

Normalizando em relagdo & matriz de massa eq. (3.14), o sistema de
equacgdes diferenciais reduz-se a um outro sistema de n equagdes independentes da

forma:

;i(t) + 27 o481 + oy;” ;)= (1) (3.18)
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Estas equagOes s30 chamadas equagdes modais do movimento.

Constituem n equacgdes independentes de um grau de liberdade.

a; (t) encontra-se da solugdo de um sistema com um grau de liberdade (a

eq. (3.18)) com a frequéncia natural @, ; submetida & fungdo do tempo F; (t).

Em geral, para estruturas, as frequéncias mais altas tém menor
amplificagdo e, como resultado, a contribui¢do dos modos superiores na resposta nio
serd tdo significativa. Na maioria dos casos praticos somente alguns modos (3 até 5) sdo
suficentes para obter uma resposta razoavel (isto considerando o problema plano; se o
problema € modeiado tri-dimensionalmente, tem-se que triplicar este nimero).

A determinagdo de ai(t) requer a solugdo da equagdo de movimento para
um sistema com um grau de liberdade. Esta pode ser resolvida tanto no campo do tempo

quanto no campo de frequéncias.

1.3 ANALISE MODAL PARA EXCITACOES SISMICAS

Quando um sistema com varios graus de liberdade submete-se a uma
excitagdo sismica, representada usualmente como uma aceleragfo horizontal na base, as

equagdes de movimento t€m a seguinte forma:
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[M] {f}r} + [C] {f},} + K {U,} = - IM]T ug(t) (3.19)

Onde: U,, U; , Uy, representam os vetores de deslocamento, velocidade e
aceleragio relativos a base.

U; = U -1 u, (u, é o deslocamento do solo).

ug( t) ¢é a aceleragdo do solo.

I representa um vetor unitario.

Aplicando-se a descomposi¢io modal apresentada na segiio anterior, tem-

se para a resposta:

U, = éai(t) I {¢}1 (3.20)
ai(t) + 27, 0 (0 + o2, (1) = - ug(t 321)

M| 1 (3.22)

Existem duas formas de executar-se a analise modal;



a).- Pode-se resolver cada equago modal tanto no dominio do tempo quanto no dominio

de frequéncias. A resposta da equag¢do modal ou seja toda a histéria no tempo da
variavel a;(t) ¢ axmazengda. Logo os modos superpdem-se apropriadamente para cada

intervalo do tempo e avalia-se o tempo-historia para cada efeito para encontrar seu
maximo valor.

b).- A analise modal pode ser executada mantendo para cada modo somente a méaxima
resposta &; . Isto € particularmente conveniente quando usa-se um espectro de resposta
para representar 0 movimento, ao invés de um registro (que é precisamente o caso da

analise sismica especificada nos codigos de projeto) , ja que o valor a; max 1é-se
diretamente do espectro especificado para o amortecimento desejado, a; max = Sy

(Wni , i )- Este procedimento € o que se conhece como Andlise Modal Espectral.

IM.4 ANALISE MODAL ESPECTRAL

Neste caso de analise modal a resposta correspondente ao modo i estara

expressa como segue:

u,; =S4; I {0} (3.23)

onde, Sg; ¢ o valor lido do espectro de resposta que se esta usando, ou, também, pode

ser o valor maximo da solug@o da equacdo modal (3.21).
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Em ambos os casos obtém-se os valores maximos da aceleragio,
deslocamento ou velocidade para uma frequéncia determinada e que sfo o dado de
ingresso para a eq. (3.23).

O fator de participacdo estdtica tem a forma apresentada anteriormente
o e . T
para o caso de uma excitagio sismica: I; = {¢}I [M] 1.

Os maximos para outros efeitos, tais como forgas nos elementos,

determinam-se para cada modo, de uma analise estatica, obtendo-se primeiro os valores

do conjunto de deslocamentos para o modo { @ }1. e dai multiplicando-os por 8z ¢ T.

.5 COMBINACAO MODAL

Na analise modal espectral, a determinagio do efeito devido a
superposigio de todos os modos pode ser feita somente de forma aproximada,
combinando (ja ndo superpondo) as respostas ou participacdes modais.

Como ¢ pouco provavel que todas as respostas maximas dos modos
coincidam no tempo, somar os valores absolutos dos valores modais maximos € muito
conservador.

O procedimento estabelece que se devem calcular os efeitos modais para a
resposta desejada: deslocamentos, forgas globais, efeitos locais nos elementos, e
combina-los seguindo diversos critérios.

Comumente calcula-se a raiz quadrada da soma dos quadrados dos

méximos efeitos (SRSS - Square-Root-of-Sum-of-Squares), mas atualmente usam-se
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outras aproximag¢des, cada uma tratando de se acercar 4 resposta prevista pela analise
tempo-historia.
Aplicando-se o método SRSS (raiz quadrada da soma dos quadrados das

contribui¢des modais), a resposta total pode ser aproximada por:

R=./>R? (3.24)

onde R ¢ a resposta estimada (forga, deslocamento, etc) para uma coordenada
especificada e R; € a correspondente resposta maxima para o modo 1 para esta
coordenada.
Também estd-se usando a chamada combinacdo quadrdtica completa
(CQC = Complete Quadratic Combination), que é mais laboriosa de se implementar,
mas segundo os seus criadores € mais precisa que todas as conhecidas (ver referéncia
[12]).
O método da combinagido quadrdtica completa(CQC) requer que todos

os termos da resposta modal sejam combinados pela aplicagio da seguinte equagdo:

(3.25a)

Py € o fator de correlagdo modal e depende da frequéncia e do amortecimento da

estrutura, e que para um amortecimento modal constante y € dado por:



8v(1+q)q 2
(1-q?)" +4y2q(1+q)’

Pi ; (3.25b)

c . .
onde: Y= C—, ¢ a relagdo entre o amortecimentos da estrutura ( ¢ ) € 0 amortecimento
c

critico {c.).
O] :
q = —— ¢ a relagfo entre as frequéncias naturais j e 1 da estrutura.
i
Deve-se notar que esta formula de combinagdo € uma forma quadratica

completa que inclui todos os termos modais; daqui o nome de combinacdo quadrdtica

completa (CQC). Para maiores detalhes do método ver a referéncia [12].

L6 RESUMO DO PROCEDIMENTO DA SUPERPOSICAO MODAL

1).-Equagdo de movimento:

B + 10{5} + k10 - o) 329
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2).-Obtencdo das frequéncias naturais / modos de vibragdo; resolugdo do

problema matematico de autovalores e autovetores atraveés da equagdo de vibragGes

livres:

(IK] - w2 [M]) {6} = {0}

(3.27)

3).-Ortogonalizagdo das matrizes de massa, rigidez e amortecimento. Para cada ¢;

obtido tem-se:

(g} M {g};=0 para j # i

{¢}ir (K] {4} i=0 para] #1

{¢}fp [C] {¢}j=0 para] #1
4).-Normalizagdo da matriz modal:

[@] [M] [@]T =[1]

(3.28)

(3.29)

(3.30)

(3.3

5).-Equagdes desacopladas para cada frequéncia natural e resolugio delas para

encontrar os valores modais a;;
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a1 + 27; on;ai(t) + 0,2 3;0)= E (1) (632)

6).-Resposta nas coordenadas geométricas. Tendo a resposta nas coordenadas

modais {a;} , obtém-se a resposta nas coordenadas geométricas:
6.1.- Superposi¢io modal:
{Um}=19] {a®)}={g};, a,(t) + ......... +{g} a,() (333
6.2.- Superposigdo modal espectral. Para o modo i tem-se:
(U(1)) =u,; = SqiT{d}; (3.34)
7).-Obtengdo das forgas elasticas:
{F} =[] {U®} =K (@] {a(0}=[M] (@] (@}, a,(t)  (339)
IIL7 ELABORACAO DE UM ESPECTRO DE RESPOSTAS

Exposto brevemente, um espectro de respostas ¢ uma representagio

grafica da resposta méxima (deslocamento, aceleragdo, tensdo, etc) de sistemas com um
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grau de liberdade para uma dada excitagdo, versus algum pardmetro do sistema,

geralmente a frequéncia natural ndo amortecida.

Um conjunto daquelas curvas, por exemplo curvas desenhadas para varios

niveis de amortecimento do sistema € conhecido como um espectro de respostas.

O espectro de respostas tem conseguido ampla aceitagio na pratica da

dindmica estrutural e, particularmente, no projeto de engenharia sismica.

Para ilustrar a construg¢do de um grafico espectral de respostas, considere-

se o oscilador ndo amortecido da Fig. III.2(a} submetido 2 forca de excitagdo mostrada

na Fig. IH1.2(b) e eq.{(3.37).

Assume-se o sistema inicialmente em repousso. O tempo de duragio do

impuiso é denotado por Iz

HIL2(c) é:

onde:

A equag¢do diferencial do movimento no diagrama de corpo livre da Fig.

-8

mu + ku = F() (3.36)
F, seno t para 0< t < td}
t) = .
F® { 0 para t >ty 3:37)
T
0= — (3.38)



(c) Ky 2L |

{b)

Fig. IIL2.- (a) Oscilador simples nio amortecido submetido ao
carregamento F(t). (b) funcio de carregamento F(t). © diagrama do corpo livre.
(do livro Structural Dynamics; theory aﬁd computations, por M. Paz. 3. ed. New York,
Van Nostrand Reinhold, 1991. p.171.)

A soluggo da eq. (3.36) é:

FV

U,y = k I‘se:zm)t - (03 \sen t

. 7| Vo, ) S @, (3.39)
(t) - (%n) A) }

2

k
Fazendo-se: Uest =Fo/k, @, = P

2
tq

Logo, a eq. (3.39) torna-se:
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u 1 I t T t
= sent— - — sen2x — |para 0 <t<143.40a
Uy | (“E“T L ty 2ty TJ (3.402)
T2ty
T
t t t t
- - \dz cos z“Tg- sen 2:r(¥ - Eg"f] para > t4(3.40b)

uest (___ -1
2ty)

Da eq.(3.40) pode-se observar que a resposta em termos de U / Ueg
(FAD) ¢é uma fungdo da relagéo entre o tempo de duragiio do puiso com o periodo
natural do sistema (t4 / T) e o tempo exprimido como (t / T.)

Daqui, para qualquer valor fixo do pardmetro (ta / T) pode-se obter a
resposta maxima da eq. (3.40).

O grafico na Fig.IIL3 destes valores méaximos como uma fungio de
(ta/T) é o espectro de respostas para a forga excitadora de duragdo tq considerada neste
caso.

Pode-se observar do espectro de respostas da Fig. IIL3 que o valor

maximo da resposta (FAD ou fator de amplificagio dindmica) U / Uexy = FAD = 1,76

ocorre (para este particular pulso) quando t4 / T == 0,8.
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Fig. IIL.3.- Espectro de respostas para uma forca semi-sinusoidal F(t) de

duracio ty. (do ivro Structural Dynamics;, theory and computations, por M. Paz. 3. ed.

New York, Van Nostrand Reinhold, 1991, p.173.)
NL8 ESPECTRO DE RESPOSTAS PARA EXCITAC;\O DA BASE

Um problema importante em dindmica estrutural € a analise de um sistema

submetido a uma excitagdo aplicada na base ou apoio da estrutura.

Mostra-se na Fig. IIl.4 um exemplo deste tipo de excitagio no apoio

atuando sobre um oscilador amortecido.
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i}

{b)

Fig. IIL.4.- (a) Oscilador simples amortecido submetido a uma excita¢io do
apoio. (b) diagrama do corpo livre. (do livro Structural Dynamics, theory and

computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van Nostrand Reinhold,1991.p.174.)

A excitagdo neste caso ¢ dado como uma fungio da aceleragiio que ¢

representada na Fig. IILS5.

&

k

g—o ‘V}:J’S‘?_‘ ¥l

A
Wi

m

¢

by~ — =]

e

b 3 -Y;"—-

my

E—-—-m—y“u—

yitl = iig {4}

Fig. IIL5.- A fung¢io aceleracio excitando o apoio de sistema na Fig. IIL.4.

(do livro Structural Dynamics, theory and computations, por M. Paz. 3. ed. New York,

Van Nostrand Reinhold, 1991. p.175).
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A equagio do movimento é: (ver Fig. II1.4(b))

mu +c(u-u) +k(@-u,) =0 (3.41)

2 — _
Ou, com:@), = %l , € y= % , onde: ¢, = 2 vkm, tem-se:
C

u+27y0,u toiu= 0iu(t) + 27 o uglt) (3.42)

A eq. (3.42) ¢ a equaglo diferencial de movimento para um oscilador
amortecido em termos do seu movimento absoluto.

A formulag@o mais conveniente para este problema ¢ exprimir a eg. (3.42)
em termos do movimento relativo da massa com respeito ao movimento do apoio, isto &,

em termos do deslocamento da mola.

O deslocamento relativo é definido como:

(3.43)

Substituindo-se (3.43) em (3.42), tem-se;



u; + 2y o,ur + mﬁ u,= - ug(t) (3.44)

A formulagdo da equagdo do movimento eq. (3.44) como uma funcdo do
movimento relativo entre a massa € o apoio € particularmente importante, toda vez que
no calculo é o deslocamento ou a tensdo no elemento ¢ que se procura.

Tambeém, os movimentos na base s3o usualmente especificados por meio
de uma funcdo da aceleragdo (por exemplo o registro acelerografico dos terremotos);
portanto, a eq. (3.42) contendo no lado direito a aceleragdo da excitagdo ¢ a forma mais

conveniente para estes casos

IIL.9.- ESPECTRO DE RESPOSTA EM ESCALAS TRILOGARITMICAS

E possivel representar em um grafico simples usando escalas logaritmicas
a maxima resposta em termos da aceleracdo ou deslocamento relativo e uma terceira
quantidade conhecida como a pseudo- velocidade relativa.

A pseudo-velocidade ndo € exatamente o mesmo que a velocidade real,
mas estd intimamente relacionada com ela e serve para uma conveniente substituigio da
velocidade verdadeira.

Estas trés quantidades: a aceleragdo absoluta mdxima, o deslocamento

relative miximo e a pseudo-velocidade relativa midxima , sio conhecidos

76



respectivamente como a aceleracdo espectral, o deslocamento espectral e a velocidade

espectral.
O deslocamento espectral .Sy, isto é, o maximo deslocamento relativo é
proporcional & aceleragdo espectral .S, ou maxima acelera¢io absoluta.

Para demonstrar isto, da eq (3.41), tem-se, desprezando o

amortecimento:

mu + ku, = 0 (3.45)

Nota-se desta equagdo que a aceleragio absoluta em qualquer instante é

proporcional ao deslocamento relativo.

Em particular, para valores maximos, a aceleragio espectral &

proporcional ao deslocamento espectral.

Assim, da eq. (3.45) tem-se:

S, = - ©; S (3.46)

onde:

), = % ¢ a frequéncia natural do sistema,

S, = Umg:eSd= Ur max

também:

17
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(3.47)

Um exemplo tipico de espectro de resposta de deslocamento para um
sistema com um grau de liberdade submetido ao movimento da base é mostrado na Fig.
IIL 6.

- Esta representacdio € a resposta para a excitagio de entrada (excitagiio
sismica) dada pela aceleragdo do solo registrada no terremoto de 1940 em El Centro

(California -EE.UU.).

10.0
. "x

20

il

0.5

0.2

Y
\
\

0.02
005 01 0.2 05 1o 20 50 100 200 500

Maximum displacemant {reiative to base) (inches)
Y

MNatural frequency, cps

Fig. II1.6.- Espectro de resposta de deslocamento para sistema elastico
submetido ac movimento do solo para o terremoto em El Centro de 1940. (do livro
Structural Dynamics, theory and computations, por M. Paz. 3. ed. New York,Van

Nostrand Reinhold, 1991. p.177.)



O registro de aceleragio deste terremoto tem sido utilizado amplamente

em pesquisas na engenharia sismica. Ver Fig.IIL 7.

H;N’]MNI!I!M"%J L”MWWJWW. v“m ; }‘f"‘“‘“

: T ) I : :
L ke P b —i T
o 5 16 15 20 25 me. sec

Fig. IIL.7.- Registro de aceleracio do solo para o terremoto em El Centro,
California - 18 de maio de 1940. Componente norte-sul. (do livro Structural
Dynamics; theory and computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van

Nostrand Reinhold, 1991. p.178).

Na Fig.Il1.8 os mesmos tipos de dados que foram usados para obter o espectro
de respostas de deslocamentos da Fig. 1116 sdo representados em termos da velocidade
espectral para diversos valores do fator de amortecimento ¥ , com a diferenga que a

abcissa, assim como a ordenada, s30 nestes casos representadas numa escala logaritmica.
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Neste tipo de representago grafica, e por causa das egs. (3.46) e (3.47), é
possivel tragar escalas diagonais para o deslocamento inclinadas de 135° com a abcissa ,
¢ para a acelerago inclinadas de 45° também com a abcissa, de modo que se possa ler de
um unico grafico simples valores da aceleracio espectral, velocidade espectral e
deslocamento espectral

Para mostrar a construgdo de um diagrama em escalas trilogaritmicas tal
como o mostrado na Fig. 1118, escreve-se a eq. (3.47) em termos da frequéncia natural f

em ciclos por segundo (cps), e toma-se os logaritmos dos termos, de modo que:

S

¥

= @, Sy = 2xf854;log S, = logf + log (2 7#Sy) (3.48)

Para valores constantes de Sy, a eq. (3.48) ¢ a equagdo de uma reta do

log §, versus log f com uma inclinagio de 45°. Analogamente, da eq. (3.45) tem-se:

S =

¥

S
@ 3af (3.49)

Para valores constantes de S, a eq. (3.49) ¢ a equagdo de uma linha reta

do log S, versus log f com uma inclinag@io de 135°.
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Fig. I11.8.- Espectro de resposta para sistema elastico para o terremoto de
1940 em El Centro, California. (do livio Structural Dynamics, theory and

computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van Nostrand Reinhold, 1991. p.178).
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CAPITULO IV

ANALISE SISMICO-ESTATICA DE PORTICOS PLANOS

IV.1.- CONSIDERACOES PRELIMINARES

As normas citadas abaixo estabelecem requisitos minimos para que as
edificagBes sejam resistentes ao abalo sismico, porém, dentro de certos critérios de servigo.
Estas normas apresentam a formula a utilizar para encontrar a forga cortante
minima na base da edificagdo para ser usada na analise estrutural sismico-estatica da mesma.
Apresentam-se a seguir as formulas incluidas nas seguintes normas:
e Norma Americana UBC-88.
e Norma Peruana NPDSR-77.
¢ Norma Chilena NCh433.0f93.
Apresenta-se também um resumo das principais consideragdes relativas ao

calculo da forga cortante sismica incluidas nas citadas normas.
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IV-2.- FORMULA PARA A DETERMINACAO DA FORCA CORTANTE

SISMICO-ESTATICA NA BASE DA EDIFICACAO.

IV.2.1.- NORMA AMERICANA UBC-88

A 1988 Uniform Building Code (UBC-1988)®", norma para edificagbes

mais extensivamente utilizada nos EE.UU., e basicamente na parte oeste do pais, estabelece

que a estrutura deve ser calculada para uma forga cortante total na base dada pela seguinte

formula:
ZIC
V= "I"i";" (4.1)
em que:
1,258
C= 7 <275 (4.2)
T3

A norma também estabelece um valor minimo de 0,075 para a relagdo C/ R,.
Os fatores nas eqs.(4.1) e (4.2) s&o definidos a seguir:
e 7 ¢ o fator de zona sismica e depende do local como mostrado no mapa de zonificagio

sismica da Fig. IV.1. O mapa mostra os Estados Unidos dividido em 5 zonas sismicas

como dado na tabela IV.1.
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Fig. TV.1.- Mapa de zonificacio sismica dos Estados Unidos (UBC-88). (do livro

Structural Dynamics, theory and computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van

Nostrand Reinhold, 1991. p.547.)

Tabela IV.1 Zonas sismicas para os EE.UU.

Zona sismica Z
1 0,075
2A 0,15
2B 0,20
3 0,30
4 0,40
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e 1 ¢é o fator de uso e importdncia relativo ao uso projetado da estrutura como classificado

na fabela IV.2.

Tabela IV.2 Fator de uso e importincia (do livio Structural Dynamics; theory and

computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van Nostrand Reinhold, 1991. p.548.)
Occupancy Importance Factor

Occupancy Categories

Occupancy Type or Functions of

Structure Factor 1

1. Essential Facilities

II. Hazardous Facilities

1. Special Occupancy
Structure

Hospitais and other medical 1.25
facilities having surgery and
emergency treatment areas.

Fire and police stations.

Tanks or other structures
containing, housing, or
supporting water or other fire-
suppression materials or
equipment required for the
pratection of essential or
hazardous facilities, or special
occupancy structures.

Emergency vehicle shelters and
garages.

Structures and equipment in
emergency-preparedness
centers.

Standby power-generating
equipment for essential
facilities.

Structures and equipment in
government communication
centers and other facilities
required for emergency
response.

Structures housing, supporting, or 1.25
containing sufficient guantities
of toxic or explosive substances
to be dangerous to the safety of
the general public if reieased.

Covered structures whose 1.0
primary occupancy is public
assembly--capacity > 300
persons.

Buildings for schools through
secondary or day-care centers—
capacity > 250 students.

Buildings for colleges or adult
education schools-—capacity >
500 students.
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{Continued)

QOccupancy Type or Functions of
Occupancy Categories Structure Factor 1

Medical facilities with 50 or
more resident incapacitated
patients, but not included
above.

Jails and detention facilities.

All structures with occupancy >
5000 persons.

Structurcs and cquipment in
power-generating stations and
other public utility facilities
not included above, and
required for continued
operation.

IV. Standard Occupancy All structures having occupancies 1.0
Strucrure or functions not listed above.

(Reprinted from the 1988 Uniform Building Code, © 1988, with permission of the pub-
lishers, the International Conference of Building Officials. |

e S ¢ o fator de solo e depende das caracteristicas do solo como descrito na tabela IV.3.

Tabela IV.3 Fator de solo (do livro Structural Dynamics, theory and computations, por

M. Paz. 3. ed. New York, Van Nostrand Reinhold, 1991. p.549).

Site Coefficients

Type Description Site factor, S

S A rocklike material characterized by a shear- 1.0
wave velocity greater than 2,500 feet per
second or a stiff or dense soil condition
where the soil depth is less than 200 feet.

Sa A soil profile with dense or stiff soil 1.2
conditions, where the soil depth exceeds 200
feet.

S3 A soil profile 40 feet or more in depth and 1.5

containing more than 20 feet of soft to
medium stiff clay but not mare than 40 feet
of soft clay.
Sa A soil profile containing more than 40 feet of 2.0
soft clay.

{Reprinted from the 1988 Uniform Building Code, © 1988, with permission of the pub-
lishers, the Intemational Conference of Building Officials.)
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R. €é o fator estrutural (ou fator de dutilidade da estrutura) variando entre 4 e 12 como
mostrado na tabela IV.4. R,, é uma medida da capacidade do sistema estrutural de absorver

e¢hergia no regime inelastico.

Tabela IV.4 Fator estrutural (do livro Structural Dynamics, theory and computations,

por M. Paz. 3. ed. New York, Van Nostrand Reinhold, 1991. p.557).
Structural Factor

Lateral Load Resisting System Ry  Haox*

A. BEARING WALL SYSTEM
1. Light-framed walls with shear panels
a. Plywood walls for structures of three stories or

less 8 65

b. All other framed walls 6 65
2. Shear walls

a. Concrete 6 160

b. Masonry 6 160
3. Light steel-framed bearing walls with tension brac- _

ing 4 65
4. Braced frames where bracing carries gravity loads

a. Steel 6 160

b. Concrete** 4

¢. Heavy timber 4 65

R. BUILDING FRAME SYSTEM
1. Steel braced frame [EBF) 10 240
2. Light-framed walls with shear panel

a. Piywood walls for structures three stories or less 9 65
b. All other framed walls 7 65
3. Shear walls
a. Concrete 8 240
b. Masonry 8 160
4. Concentrated braced frames
a. Steel 8 160
b. Concrete** 8
c. Heavy timber 8 65
€. MOMENT-RESISTING FRAME SYSTEM
1. Special moment-resisting frames (SMRSF}
a. Steel 12 N.L.
b. Concrete 12 N.L.
2. Concrete intermediate moment-resisting frames
{IMRSF)° 8
3. Ordinary moment-Tesisting frames {OMRSF)
a. Steel 6 160
b. Concrete*** 5
D, DUAL SYSTEM+
1. Shear walls
a. Concrete walls with SMRSF 12 N.L.
b. Concrete with concrete IMRSFE 9 160
c. Masonry with SMRSF 8 160
d. Masonry with concrete IMRSF 7

(continued on next page}
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{Continued)
jateral Load Resisting System Rw  Hg,*
2. Steel EBF with steel SMRSF 12 N.L.

3. Concrete braced frames
a. Steel with steel SMRSF
b. Concrete with concrete SMRSF**
c. Concrete with concrete IMRSF**

N.L.

s
DO

*H = height limit applicable to seismic zones 3 and 4
**pProhibited in seismic zones 3 and 4
**+Prohibited in seismic zones 2, 3, and 4
tStructural system defined in the glossary, Appendix 2
NL = No Limit
{(Reprinted from the 1988 Uniform Building Code, © 1988, with permission of the pub-
lishers, the International Conference of Building Officials.|

» T é o periodo fundamental da estrutura que pode ser aproximado pela seguinte formula:
3
T=C,(hy ) 43)
onde:
hy = altura total da edificacio em pés(feet).

C. = 0,030 para porticos de concreto armado.

e W ¢ o peso total da edificagdo que inclui o peso permanente mais 25% do peso acidental

por piso (quando trata-se de uso para armazenagem).
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1V.2.2.- NORMA PERUANA NPDSR-77

A Norma Peruana de Calculo Sismico-Resistente, NPDSR-77%®  estabelece
que a forga horizontal ou forga cortante total na base da edificaggio produzida pela agio

sismica determina-se pela seguinte formula:

_ ZUSC p
- Ry (4.4)
0,8
em que: C= T (4.5)
- +1,0
TS
sendo que:
0,16£C<040
0,3sec < Tg <0,9sec (4.6)

Os fatores nas eqgs. {4.4) e (4.5) sdo definidos a seguir:

e H ¢ a forga cortante total na base da edificagéo.
e Z ¢é o fator que depende da zona sismica onde esta localizada a edificagio. O territério
peruano considera-se dividido em trés zonas segundo a sismicidade observada e a

potencialidade sismica dos locais. Esta divisdo mostra-se no mapa da Fig. IV.2 ¢ os

valores de zonificagdo na tabela IV.5.
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Fig. IV.2.- Mapa de zonificag&o sismica do Peru (da NPDSR-77 p. 19).



Tabela IV.5.- Zonificacio sismica no Peru.
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Zona sismica Z
1 1,00
2 0,70
3 0,30

e U é o fator de uso e importancia ¢ depende da categoria da edificagdo. Ver tabela IV.6.

Tabela IV.6.- Valores do fator de uso e importincia U (NPDSR-77 p. 8).

Categoria U Caracteristicas
Nio especificado. O|Edificagcdes  especialmente
calculista devera justificar |importantes cuja falha além
detalhadamente a  forga|do perigo proprio do colapso,
A cortante  adotada. Como |representam perigo adicional:
minimo a estrutura devera ser |reatores  atdmicos, usinas
considerada como do tipo B. |hidrelétricas, diques, etc.
Edificagbes com servigos
vitais & populacdo e que ndo
deveriam ser interrompidas
B i,3 - P ..
pela acd3o sismica:hospitais,
centrais telefonicas,creches,
colégios,etc.
Edificagbes comuns: prédios
C 1.0 habitacionais, hotéis, escritorio

setc.
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e S é o fator de solo e considera os efeitos da amplificagiio da ac¢io sismica produzida pelas

caracteristicas do sub-solo de fundagfio. Os valores de S referem-se ao comportamento

de estruturas sobre um estrato duro. Ver tabela IV.7.

Tabela EV.7.- Fator do solo S e periodo predominante do solo Ts (NPDSR-77 p. 9).

Solo S Ts (sec) Caracteristicas
I 1,00 0,3 rochas
11 1,20 0,6 areia densificada, solo
coesivo duro.
11 1,40 0,9 solo coesivo brando

>

OBS.- Para solos intermediarios podera usar-se um valor intermedidrio entre os valores

indicados na tabela IV.7.

e C é o coeficiente sismico da edificago e representa a fragio do peso total da mesma que

devera-se tomar para para determinar a forga cortante na base. C é fun¢io do periodo

fundamental da estrutura (T) e o periodo predominante do solo (Ts) indicado na tabela

IV.7. O valor de C determina-se da eq. (4.5).

Rs é o fator de dutilidade e corresponde basicamente a dutilidade global da estrutura,

levando em conta também consideragdes de amortecimento e comportamento em niveis

proximos da fluéncia. Os valores de Ry sdo mostrados na tabela IV.8 considerando os

materiais utilizados e o sistema de estruturagfio concebido para resistir 4 a¢3o sismica.




Tabela IV.8.- Valores do fator de dutilidade Ry (NPDSR-77 p. 10 e 11).
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Tipo

Caracteristicas da Edificagdo

El

-Edificios de concreto armado com porticos dicteis especiais que resistem
independentemente a 100 % da forga sismico-horizontal.

-Edificios de porticos de ago.

6,0

E2

- Edificios de concreto armado com porticos diicteis especiais € paredes de
corte calculados segundo os seguintes critérios:

a.- Os porticos e paredes resistem a forca sismico-horizontal total segundo as
suas rigidezes relativas considerando-se a interagio entre os porticos e as
paredes.

b.- Os porticos resistem independentemente a mais de 25 % da forga sismico-

honzontal.

5,0

E3

- Edificios similares aos do caso anterior exceto que seus porticos ou paredes
ndo satisfazem integramente os requisitos especiais de dutilidade.

- Edificios de madeira e de ag¢o ndo incluidos em outros casos.

4.0

E4

- Edificios em que as forgas horizontais sio resistidas basicamente por
paredes ou estruturas similares.

- Reservatorios elevados, silos e estruturas tipo péndulo invertido.

3,0

ES

- Edificios com paredes de alvenaria confinada ou armada.

2,5

E6

- Edificios com paredes de alvenaria sem confinar e outras nio contempladas

nesta classificagao.

1,5
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e P ¢ o peso total da estrutura calculada adicionando a carga permanente da edificacdo uma

porcentagem da carga acidental, que para o caso de edificagGes da categoria C (tabela

IV.6) é de 25 %.

e T ¢ o periodo fundamental de vibrago da estrutura determinada segundo procedimentos

tedricos concordantes com as equagdes da dindmica e levando em conta as caracteristicas

estruturais e a distribuigio de massas da edificagio.

Alternativamente T podera ser determinado pelas seguintes expressdes:

Observacdes

0,08N

Para edificagdes cuja estrutura esta definida por vigas e pilares

(porticos) exclusivamente.

51

D

Para edificagdes cujos elementos resistentes a agSio sismica sdo

unicamente os porticos e as paredes da caixa dos elevadores.

0,05h

)

Para edificagdes cujos elementos resistentes correspondem

principalmente a paredes de corte

Onde:

h € a altura total da edificag@io em metros (m).

D ¢ a dimens8o horizontal da edificagio na diregio do sismo em metros(m).

N é o niimero de pavimentos (andares) da edificacéo.
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IV.2.3.- NORMA CHILENA NCh433.0193

A Norma Chilena NCh433,0193%” estabelece que a forga cortante na base

da edificacio esta dado por:

Q, =CIP 4.7)

Onde:
e Q, ¢ aforga cortante total na base da edificagio.

e C ¢ o coeficiente sismico definido por:

)
it

levando em conta que:

A 0,6A
% g<C< % (4.9)

onde:

¢, n e T sfio parimetros relativos ao tipo de solo de fundagdo especificados na tabela TV.10

segundo a classificag@o da tabela ['V.9; e g ¢ a aceleragio gravitacional.
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Tabela IV.9.- Definic8o dos tipos de solo de fundagio

Tipo de solo | Descrigo
I rocha
11 gravilha densa, areia densa, solo coesivo durc
U1 areia ndo saturada, gravilha ndo saturada, solo coesivo brando
IV solo coesivo saturado

Tabela TV.10.- Valores dos parametros dependentes do tipo de solo

Tipo de solo T (sec) c n
I 0,25 2,50 1,00
I 0,35 2,75 1,25
11 0,80 2,75 2,00
v 1,50 2,75 2,00

A, é a acelerago efetiva maxima determinada na tabela IV.11 segundo a zonificagio sismica

do Chile mostrada nas figuras [V.3 (a), IV.3 (b) e IV.3 (¢).

Tabela IV.11.- Valores da aceleracdo efetiva maxima A,

Zona sismica A,

0,20g

0,30g

0,40g
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Fig. IV.3 (a).- Zonificagio sismica das Regides I, Il e Il de Chile (NCh433.0193 p. 13).
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Fig. IV.3 (b).- Zonificagdo sismica das Regioes IV até X de Chile (NCh433.0193 p. 14).
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Fig. IV.3 (c).- Zonificagdo sismica das Regides XI e XII de Chile (NCh433.093 p. 15).
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e R é o fator de modificagcdo da resposta estabelecido na tabela TV.12. Este fator reflete as
caracteristicas de absor¢do da energia da estrutura resistente bem como a histéria sobre

o comportamento sismico dos diferentes tipos de estruturas e materiais utilizados.

Tabela IV.12.- Valores do fator de redugio R

Sistema estrutural Material estrutural R
Porticos aco estrutural 8
concreto armado 8

ago estrutural 8

concreto armado 8

Paredes e sistemas concreto armado e alvenaria confinada 7
contraventados madeira 6
alvenaria armada 5

alvenaria confinada 5

Qualquer outro tipo de material nfo classificado nas categorias anteriores 2

e TN ¢o periodo do modo com maior massa translacional equivalente na dire¢io de
analise.
I é o fator de uso e importincia da edificagio mostrado na tabela 1V.14 segundo a

classificag@o da tabela IV.13.
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Tabela 1V.13.- Classificacdo das edificagdes e estruturas segundo a sua importancia, uso e

risco de colapso.

Categoria Descrigdo

edificios governamentais, municipais, de servigos publicos ou de utilidade

A publica tais como: quartéis da policia, centrais elétricas, hospitais, correios,
quartéis de bombeiros, etc.

B bibliotecas, museus, estadios, escolas, colégios, universidades, pristes, locais
comerciais, saldes de espetaculos, etc.

C edificios cimuns de apartamentos € outros similares, armazens, etc.

D construgdes i1soladas nfo destinadas a moradia.

Tabela TV.14.- Valor do coeficiente I

Categoria da edificag@o I
A 1,2
B 1,2
C 1,0
D 0,6

e P ¢é o peso total da edificagdo. Calcula-se considerando o carregamento permanente e
adiciona-se uma porcentagem do carregamento acidental nfio inferior a 25 % em
construgdes destinadas a habitagio ou uso publico, sem aglomeragdo de pessoas ou
materiais, e ndo inferior a 50 % em construgdes em que € usual a aglomerag@o de pessoas

ou materiais.
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IV.3.- DISTRIBUICAO DAS FORCAS SiSMICO-LATERAIS

IV.3.1.- NORMA AMERICANA UBC-88

A forga cortante na base, calculada segundo a eq. (4.1), é distribuida nos

diversos pisos da edificagio de acordo com a seguinte formula:

(V-F)Wsh,
= TR (4.10)
2. W;h;
i=1
onde:
Fi=007TV<025V para T > 0,7 seg.
F,=0 para T < 0,7 seg. (4.11)
e
N
V=F, + Z}Fi (4.12)
1=

onde: N = numero total de pisos acima da base da edificagio.
F,, F;, Fy = for¢a lateral aplicada no nivel x, i ou N.
F; =por¢io da forga cortante na base (V) que se adiciona a carga Fy no topo da edificagio.

h,, h; = altura do nivel x ou 1 relativo a base; wy, w; = peso do nivel x ou i da edificagio.
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A norma estabelece que a forga F, sera aplicada no centro de massas do nivel
x da edificag@o.
A forga cortante V, para qualquer andar x € dada pela soma das forgas

laterais sismicas acima do nivel x, incluindo-se a do nivel x, ou seja:
V,=F+ 2F (4.13)

IV.3.2.- NORMA PERUANA NPDSR-77

A forga cortante na base, calculada segundo a eq. (4.4), para cada diregfio é

distribuida na altura da edificagdo segundo a seguinte formula:

F = fH <l
j = Eﬁl— (4.14)

onde: F; = forga horizontal correspondente ao nivel i

h; = altura do nivel i relativo a base

P; = peso do piso considerado i

H = forga cortante total na base da edificagio

f= 0,85 para edificios cuja relagdo altura / largura na dirego considerada excede de 6

f = 1,00 para edificios cuja relagdo altura / largura na diregdo considerada nio excede de 3,

para relagOes altura / largura entre 3 e 6 deve-se interpolar linearmente.
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IV.3.3.- NORMA CHILENA NCh433.0193

As forgas sismico-horizontais podem ser calculadas pela seguinte expressdo:

AP
Fk:wik X-Q, (4.15)
A P;
fuent
em que:
i _ Z
A== Bt 1o 2 @19
onde:

Fy = for¢a horizontal aplicada no nivel k

A, = fator de ponderagdo para o peso associado ao nivel k
P, = peso associado ao nivel k

Q, = forga cortante na base da edificagio

N = nimero de pavimentos (andares) da edificagio

Zy = altura do nivel k sobre a base da edificagio

H = altura total da edificacéo sobre a base
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IV.4.- OUTRAS CONSIDERACOES DAS NORMAS PARA O CALCULO

SISMICO-RESISTENTE

As normas citadas no item anterior apresentam outras consideragdes que

servem para clarificar o calculo sismico-resistente, algumas das quais apresentam-se a

Seguir:

Define-se que o objetivo do calculo sismico-resistente é projetar edificagdes que devem
comportar-se diante do sismo segundo os seguintes critérios:

resistir sismos leves sem danos.

resistir sismos moderados considerando-se a possibilidade de danos estruturais leves.
resistir sismos excepcionalmente severos com a possibilidade de danos estruturais
importantes e com uma possibilidade remota de ocorréncia do colapso da edificag@o.
Considera-se que as forgas horizontais produzidas pelo sismo atuam segundo as duas
diregdes principais da estrutura ou nas diregGes que resultem mais desfavoraveis. A
analise far-se-4 independentemente para cada diregio e para o total da forca sismica em
cada diregdo.

A distribuicio em planta das forgas horizontais para o caso das edificagdes gque
apresentam diafragmas rigidos ao nivel dos pavimentos, far-se-4 levando em conta as
rigidezes dos elementos resistentes, exigindo-se nestes elementos a compatibilidade de
deformagdes para a condigio de diafragma rigido.

Considera-se que a forga sismica em cada nivel atua horizontalmente no centro de

massas do nivel correspondente.
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Determina-se 0 momento de torgio em cada nivel - considerando-se a nfo coincidéncia
entre o centro de massas e o centro de rigidezes dos elementos resistentes da estrutura, e

uma torg¢io acidental - utilizando as formulas seguintes:

My = H;(1,5¢; +0,05b, )

My; = H;(e; - 0,05b,) 4.17)

onde:

Mr; € o momento de torgio no nivel i;

H; ¢ a forcga cortante no nivel i;

€; ¢ a excentricidade no nivel i;

b, ¢ a dimensdo da edificagiio no sentido transversal ao sismo.

A aglo sismica € considerada como uma carga eventual ndo sendo necessario combina-la
com outras cargas eventuais.

O método sismico-estatico executa-se em quaisquer zona sismica para estruturas
regulares com menos de 75 metros de altura e também para estruturas irregulares com
ndo mais de 5 andares nem mais de 20 metros de altura.

O método sismico-dindmico pode ser adotado para quaisquer estruturas em quaisquer
zonas sismicas, mas deve ser adotado para estruturas com mais de 75 metros de altura ¢

estruturas irregulares de mais de 5 andares ou mais de 20 metros de altura.



CAPITULOV

ANALISE DINAMICA MODAL ESPECTRAL NO SOFTWARE SAP90

V.1.- CONSIDERACOES INICIAIS

O programa SAP90 é um software para engenharia estrutural que pode ser
utilizado em microcomputadores compativeis com o IBM-PC.

A série de programas SAP (Structural Analysis Program) representa o
trabalho de pesquisa desenvolvido ao longo de mais de 25 anos na Universidade da
California, Berkeley, pela equipe liderada pelo Professor Edward L. Wilson, e atualmente
tem-se convertido num dos programas de computador mais respeitados e extensivamente
usados na area de analise estrutural.

A primeira versdo do programa SAP90 apareceu no ano de 1970, e
posteriormente tem sido revisada e acrescida de outros programas, resultando na versio
atual do SAP90 que inclui a versdo em ambiente grafico (SAPIN-An Interactive Graphical
Input Generator for SAP90, Berkeley, California - 1992).

Para utilizar o programa SAPS0 € necessario um microcomputador
compativel com o IBM-PC XT, AT ou PS/2 com 640 Kbytes de memoria, disco rigido de
10 Mbytes e do coprocessador 8087, 80287 ou 80387. A versdo SAP90 Plus pode resolver

problemas de estruturas com mais de 4000 nds.
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O SAP90 efetua andlise estatica e dinidmica dos mais diversos tipos de
estruturas, possibilitando simular o seu comportamento real quando sujeitas as mais variadas
solicitagdes e otimiza-las em custo e desempenho.

Utiliza avancados conceitos de Analise Matricial, Técnica dos Elementos
Finitos, Métodos de Dindmica de Estruturas, associados a modernas técnicas
computacionais.

As areas de aplicacdo sfio diversas: Estruturas Metalicas (trelicas planas e
espaciais, torres de transmissdc e telecomunicagdo,etc), Concreto Armado (edificios altos
sob a agdo do vento, cascas espaciais, reservatorios,etc), Geotecnia (tuneis, barragens,etc),
Mecanica (turbinas, pontes rolantes,etc), Naval e Offshore e Automotivas (6nibus, vagdes,
maquinas agricolas, etc).

O programa apresenta os seguintes resultados: deslocamentos (translagdes e
rotagdes em qualquer ponto do modelo estrutural), reages de apoio, esfor¢os nos nos,
tenses nos elementos finitos; frequéncias naturais e modos de vibragio e selegdo dos
resultados (escolha apenas dos resultados desejados).

As familias de Elementos Finitos utilizados pelo SAP90 séo os seguintes:

e Elementos de Barra - FRAME:
barra de portico espacial.
barra de portico plano.
barra de grelha plana
barra de trelica espacial.

barra de treli¢a plana.
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e Elementos Laminares - SHELL:
elementos de placa.
elementos de membrana.
elementos de casca.

o Elementos Solidos Bidimensionais - ASOLID:
elemento axissimétrico.
estado plano de tenses.
estado plano de deformagdes.

o Elementos Solidos Tridimensionais - SOLID:

elasticidade tridimensional.

No presente trabalho utilizou-se 0 médulo de Analise Dindmica para resolver
uma estrutura sujeita ao abalo sismico através da opgdo Andlise Sismico-Dindmica Modal
Espectral, a qual apresenta-se no capitulo V1.

Deve-se ainda indicar que o SAP90 executa tanto analise dinimica
deterministica {analise para carregamento harmonico e outros), quanto anélise dindmica nio-

deterministica (analise tempo-historia e analise sismica pelo espectro de respostas).
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V.2.- ANALISE DE AUTOVALORES NO SAP90

A analise sismico-modal espectral precisa, para a sua solugio, da
determinacdo das formas dos modos de vibrag#o livre ndo amortecidos, assim como também
das frequéncias naturais da estrutura.

Deve-se entdo resolver um problema de autovalores generalizado que surge

na andlise dindmica da forma:

[KH{o} = wiMI{s} (5.1)

onde, [K] e [M] sdo as matrizes de rigidez e massa do sistema, e (G)f, i» §;) é o autopar i.

Se a ordem de [K] e [M] é n, entdo tem-se n autopares que podem ordenar-

$€ como segue:

2 2 2 2
0<wp1S0h) SO;3 ... SO p>

(5.2)

¢i:¢2=¢3= """"" ¢n

A solugdo para os menores p autovalores, e correspondentes autovetores,

pode ser escrita em forma matricial como:

(K[| = [M][D[)] (5.3)
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onde: [K] é a matriz de rigidez,
[M] é a matriz diagonal de massas,
[®] ¢ a matriz que contém nas colunas os autovetores requeridos e

[Q] é a matriz diagonal com os autovalores na sua diagonal.

[q)]:[(biia‘bZi:----a ¢pp]= (€] = “n2 _ (5.4)

2
5 ®pp |

Entre as técnicas para calcular os p menores autovalores e correspondentes
autovetores da eq. (5.1), o programa SAP90 usa o método de iteragdo no subespaco™ que,
segundo a referéncia [19], tem provado ser eficiente para o caso.

Durante a fase de solugiio, o programa imprime os aufovalores aproximados
depois de cada iteragdo.

A medida em que os autovetores convergem, eles sio removidos do

subespaco e novos vetores aproximados sdo inseridos.

Para melhores detalhes deste algoritmo ver as referéncias [18] e [19].
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V.3.- ANALISE SISMICO-DINAMICA MODAL ESPECTRAL NO SAP90

As equagdes de equilibrio dindmico associadas com a resposta de uma

estrutura ao movimento sismico (no solo) sdo dados por:

[M]{U} + [C]{f}} +[KN{U} = [M]'u.g(t) (5.5)

onde:[K] ¢ a matriz de rigidez, [M] é a matriz diagonal de massas, [C] é a matriz de
L 1] L 1} .
amortecimento, Ug(t) é a aceleragio do solo produto do sismo, e YU ¢, U e {U} sdo

os vetores de aceleragdes, velocidades e deslocamentos da estrutura respectivamente.

O programa SAP90 resolve este sistema de equagtes usando o méiodo da
superposi¢do modal pelo espectro de respostas explicado no capitulo III.

Neste método a aceleragdo do solo € introduzida como dado para a curva do
espectro de respostas de acelera¢@o espectral versus o periodo do tempo.

A excitagdo do solo pode acontecer simultaneamente em trés diregdes, isto &,
quaisquer duas dire¢des mutuamente perpendiculares contidas no plano XY, e na diregéo Z.

As duas dire¢Ges no plano XY sdo definidas como 1 e 2, onde a diregiio 1 ¢é
determinada pelo angulo 4, medido em sentido anti-horario a partir do eixo global X. A

diregdo 2 € definida como normal & dire¢do 1. Ver Fig. V.1.



o
’/

s

(
7

DIiRECTION 1

DIRECTION 2

RESPONSE

DYNAMIC SEISMIC SPECTRUM

EXCITATION

N

!

P X

.
/ \ANGLE a

GLOBAL REFERENCE AXIS
DIRECTION 2 1S ALWAYS
NORMAL TO DIRECTION 1

113

Fig V.1.- Convencio de direcdes para a excitagiio sismico~-dinimica usada no

SAP90. (do SAP9S0 Structural Analysis Users Manual 1992).

Para se obter os deslocamentos e esfor¢os internos maximos (ou tensfes) nos

elementos, primeiro sdo calculadas as respostas modais associadas com uma diregdo

especifica de excitagdo e logo estas respostas sdo combinadas usando a técnica da

combina¢io quadratica completa (Complete Quadratic Combination-CQC), como mostrado

no capitulo III (item IIL. 5).

Finalmente a resposta total ¢ calculada pela combinagido das respostas nas

trés diregbes através da raiz quadrada da soma dos quadrados (Square-Root-of-Sum-of-

Squares-SRSS), ver item IIL 5.



CAPITULO VI

COMPARACAO DOS RESULTADOS OBTIDOS

VL1.- CONSIDERACOES PRELIMINARES

Apresentam-se aqui duas estruturas a serem analisadas tanto estaticamente,
mediante as normas sismico-estaticas apresentadas no capitulo IV, quanto dinamicamente
utilizando-se o método da superposi¢do modal espectral apresentada nos capitulos Il e V.

Para a determinac@o das forgas sismico-laterais na analise estatica utiliza-se
os requerimentos sismico-resistentes estabelecidos nas normas de alguns paises com
problemas de abalo sismico.

Estas normas reduzem as agdes sismicas a forgas estaticas equivalentes e a
analise é executada considerando um conjunto de forgas aplicado estaticamente a estrutura.
A edificagdio pode ser analizada tri ou bidimensionalmente, mas a analise segue sendo
estatica e unica.

A analise estrutural estatica executa-se utilizando o software SAP90 levando
em conta que depois que as for¢as sismico-laterais sdo calculadas com ajuda das normas,
estas convertem-se em um outro tipo de carregamento estitico (aplicado nos nos da

estrutura) além dos carregamentos correspondentes a gravidade (permanente e acidental),
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A analise dinimica, também contemplada nos codigos modernos de calculo
sismico, considera as caracteristicas ou propriedades dindmicas da estrutura na determinacio
das forgas sismicas e em cada efeito particular que se deseja calcular.

No entanto, a sua aplicagio ndo foi muito difundida até a década passada
considerando-se a quantidade de calculo envolvido e a necessidade de dispor de aparelhos e
procedimentos para a determinagdo das propriedades dindmicas, assim como ¢ trabalho
posterior dedicado & determinagio e combinagio dos efeitos modais. Com a disponibilidade
e poténcia dos computadores modernos, principalmente os pessoais (microcomputadores), a
analise dindmica ¢ a ferramenta mais adequada para a determinagdo das forgas sismicas.

Deve-se observar ainda que a pratica generalizada atual no calculo sismico
considera que as solicitagdes sismicas sobre a estrutura s3o determinadas por meio de uma
analise elastica. A analise se faz tendo em consideragio que a estrutura e seus elementos ndo
excedem sua resisténcia e mantém sua forma inicial, hipoteses implicitas na analise estrutural
no regime elastico.

As estruturas submetidas a sismos severos tém um comportamento altamente
ndo-linear; todavia, os codigos permitem a analise linear com o fim de facilitar o trabalho
com as ferramentas (hardware e software) disponiveis. Indiretamente, os cédigos de calculo
sismico-resistente reconhecem o comportamento n3o-linear nas redu¢des por dutilidade dos
espectros de calculo e na exigéncia de detalhes para o reforgo que permitam & estrutura
alcangar grandes deformagdes e dissipar muita energia sem entrar em c¢olapso.

A seguir apresenta-se primeiro uma estrutura regular a ser analisada

estaticamente usando a norma americana UBC-88 (método da forga sismico-lateral
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equivalente: Uniform Building Code-1988) e dinamicamente usando o método de
superposicio modal espectral incluido no software SAP90. Depois os resultados dos
esforgos nas barras para um poOrtico desta estrutura analisada tanto estaticamente quanto
dinamicamente sdo comparados.

Posteriormente apresenta-se uma estrutura bastante irregular a qual é
analisada estaticamente pela norma peruana NPDSR-77 e dinamicamente utilizando-se o
software SAP90 no seu modulo de analise dindmica modal espectral. Nesta estrutura
também comparam-se os esforgos nas barras para um pértico analisado tanto estaticamente
quanto dinamicamente.
Também calcula-se para as duas estruturas a forga cortante sismica na base utilizando-se as
trés normas incluidas no capitulo IV, isto é norma americana UBC-88, norma peruana

NPDSR-77 e norma chilena NCh433.0f93. Depois estes valores sio comparados.

VL2.- APRESENTACAO DO PRIMEIRO EXEMPLO A SER ANALISADO

EXEMPLO 1.- Um edificio aporticado de concreto armado de 04 andares
tem suas dimensdes em planta mostradas na Fig. VI.1. Tanto as se¢Oes transversais das
colunas e vigas quanto os carregamentos permanente e acidental sdo mostrados abaixo. O
solo de fundagdo assume-se ser de rocha dura. A edificagio esta localizada na zona sismica
3 do mapa de zonificagdo sismica dos EE.UU., mostrado na Fig.IV.1, e devera ser usada
para armazenagem. Deve-se executar uma analise sismica para esta estrutura (na diregdo
normal aos eixos A, B € C) da seguinte forma:

1. Uma analise sismico-estatica em concordincia com a norma americana UBC-88.
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2. Uma anélise sismico-dindmica em concordincia com a superposi¢do modal espectral
mediante o uso do software SAP90.

3. Faz-se uma comparagao dos resultados estatico e dinamico para o pértico 3.

4, Calcula-se e compara-se a forga cortante sismica na base da estrutura utilizando-se as trés

normas indicadas no item VIL.1.

111551 :

a4

151 :

24"

8 12 w56
l {a) Plan
x f
L3
1
-
L
A B
o A Wc > x
r{M H

b} Etevation

Fig. VL1.- Planta e elevacio da edificacio de 4 andares do exemplo 1. (do livro
Structural Dynamics; theory and computations, por M. Paz. 3. ed. New York, Van

Nostrand Reinhold, 1991. p.526.).
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VI1.2.1.- ANALISE SISMICO-ESTATICA DO EXEMPLO 1 PELA NORMA

AMERICANA UBC-88

1.- Peso efetivo por andar e peso efetivo total:
» Para o caso de armazém, a carga de projeto devera incluir 25% da carga acidental. Para o
nivel superior (Gltimo nivel) nfio se considera carga acidental. Daqui:
Wp + 0,25 W = 140 + 0,25 x 125 = 171,25 psf (1°, 2° e 3° andares).
Wp + 0 = 140 psf (4° andar).
e A area em planta da edificagdo €:
48 ft x 96 ft = 4608 i’
e Entdo, os pesos dos varios pisos sdo:
Wi =W, = W; = 4608 x 0,17125 = 789,12 kips.
W; = 4608 x 0,140 = 645,12 kips.
e O peso efetivo total é:

W =789,12 x 3 + 645,12 = 3012,48 kips.

2.- Periodo fundamental da estrutura (T):

T= Ct(h;é) (6.1)
onde:
C, = 0,030 (para porticos de concreto armado).
hy = 48 ft (altura total da edificagdo em pés).

Daqui: T = 0,030 x 48** = 0,55 sec.
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3.- Forga cortante na base da edificagio:

Z1C
V= T{;_W (6.2)

onde:;

Z = fator de zona sismica = 0,3 (localizado na zona sismica 3 do mapa de zonificagiio
sismica dos EE. UU. Ver Fig. IV.1).
I = fator de uso e importdncia = 1,0 (uso para armazém, Ver tabela I'V.2).

Ry = fator de ductilidade da estrutura = 12 (para estruturas aporticadas de concreto

armado. Ver tabela IV 4).

S = coeficiente que depende do tipo de solo.= 1,0 (para rocha é 1.0. Ver tabela IV.3).

Entdo:
1,258
C= ’22 <275 (6.3)
1%
C=1,25(1,0)/(0,55*=1,862<2,75 OK!
Também:
C/Rw= 1,862/12=0,155 > 0,075 OK!
Daqui:
Z1C
V=5—W=03x1,0x1,862x3012,4/12
Ry

V = 140,23 kips. (aprox. 5% de W).

4.~ Forgas laterais na edificaggo:



com: F,=007TV<025V

tho

Daqui: F, =0,

para T > 0,7 sec.

para T < 0,7 sec.

N
1I=X

sendo T = 0,55 sec < 0,7 sec.

(6.4)

(6.5)

Na tabela VI.1 mostram-se as forgas laterais e a forga cortante sismica para cada nivel.

Tabela VL1.- Forgas laterais e forca cortante sismica para cada nivel.

Nivel W; (kips) h; (feet) Whi(k-f) F: (kips) Vi (kips)
4 645,12 48 30965,76 49,47 49,47
3 789,12 36 28408,32 45,38 94,85
2 789,12 24 18938,88 30,25 125,12
1 789,12 12 9469.44 15,13 140,23
2‘1; W, hi _ 877824

5.- Distribuicio da for¢a cortante nos porticos da estrutura:

120

Distribui-se a forga cortante em cada nivel proporcionalmente as rigidezes

(valores D) dos elementos resistentes da estrutura.
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O valor “D” dos elementos resistentes em um piso qualquer € a forga cortante
que atua no elemento quando o deslocamento relativo do piso considerado tem um valor
unitario.

O método de analise € o seguinte:

8.1.- Avaliagio dos valores “D”;

5.2.- Distribui¢do da forga cortante do piso aos elementos através de:

Dy
Vy=V; SD. (6.6)

S 2 1
onde: 'V, = forca cortante num elemento ou conjunto de elementos resistentes.
V; = for¢a cortante total no piso considerado.
D, = valor “D”de um elemento ou conjunto de elementos resistentes.
>D. = Soma dos valores “D”em todos os elementos resistentes no piso considerado.
58.3.- Corregdo por tor¢ao.
A seguir desenvolvem-se estes trés items (5.1, 5.2 e 5.3),
&.1.- Avaliacdo dos valores “D”no sentido do sismo:
5.1.1.- Simbologia a usar:
I=bt"/12  inércia da segdio retangular.
K,=1L /L coeficiente de rigidez de vigas.
K.=L/h coeficiente de rigidez de pilares.
ke=K,/K; coeficiente de rigidez relativa de vigas.
k. =K./K; coeficiente de rigidez relativa de pilares.

Ko=10in"  coeficiente de rigidez de comparagio.



5.1.2.- Portico tipico no sentido do sismo:

T‘i

5.1.3.- Tabela VL2.- Cilculo de rigidezes no portico tipico 3:

%

yrrrd 7

24

Hn

Fig. V1.2.- Pértico tipico 3.

48'

4@ 12'=

|
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seciobxt I K k=K/K,
elementos eixos niveis (in x in) (in*) (in®) K=10in’

A,C 4e3 12x 16 4096 28,44 2,84

A,C 2el 12x 20 8000 55,56 5,56
colunas B 4e3 12 x20 8000 55,56 5,56

B 2el 12x 24 13824 96,00 9,6
vigas A-B 4al 12x 24 13824 48,00 4.8
B-C 4al 12x 24 13824 48,00 4.8
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OBS.- Os porticos 1 até 9 tém as mesmas caracteristicas e portanto os mesmos coeficientes

de rigidez relativa (k) mostrados na tabela VL.2.

5.1.4.- Calculo de valores *D”.

5.1.4.1.- Caso geral:

f‘/
¢ Rw Kve (
— kg tky,tketkey ) —
k=
2k,
ke (6.7)
__k_ e o
2+k } f
5.1.4.2.- Extremo engastado:
'
1 kvl + kv?.
k= ——kc—wm { Rvi Rvz (
(6.8)
_ 0,5 +_k Re
2+k
s

5.1.4.3.- Para altura de piso uniforme:

D=axk O0<ax<l] (6.9
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5.1.5.- Tabela VL3.- Valores “D” no portico tipico 3 (diregdo Y).

coluna
nivel eixo k a k. D=axk 3D,
A 1,69 0,63 2,84 1,79
4 B 1,73 0,63 5,56 3,50 7,08
C 1,69 0,63 2,84 1,79
A 1,65 0,63 2,84 1,79
3 B 1,73 0,63 5,56 3,50 7,08
C 1,69 0,63 2,84 1,79
A 0,86 0,30 5,56 1,67
2 B 1,00 0,33 9,60 3,17 6,51
C 0,86 0,30 5,56 1,67
A 0,86 0,48 5,56 2,67
1 B 1,00 0,50 9,60 4,80 10,14
C 0,86 0,48 5,56 2,67

onde: k = relagio de rigidezes entre as vigas que chegam ao pilar e a rigidez do pilar.
(k=202).

2D; = somatorio dos valores “D”no nivel i do pdrtico considerado.

5.1.6.- Tabela VL4.- Resumo do somatoério dos valores “D”dos elementos resistentes

em cada nivel (D,, na direcio Y).
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NIVEL Dn
4 63,72
3 63,72
2 58,59
1 91,26

5.2.- Tabela VL5.- Distribui¢ie do corte em pilares do portico tipico 3:

Vi Vo=V;x
i COLUNA D, 2D, D, /2D, | D, /2D,
NIVEL EIXO (kips) (kips)
A 1,79 0,0281 1,39
4 B 49,47 3,50 63,72 0,0549 2,72
C 1,79 0,0281 1,39
A 1,79 0,0281 2,67
3 B 94,85 3,50 0,0549 5,21
C 1,79 63,72 0,0281 2,67
2 A 1,67 0,0285 3,57
B 3,17 0,0541 6,77
C 125,10 1,67 58,59 0,0285 3,57
1 A 2,67 0,0293 4,11
B 4,80 0,0526 7,38
C 140,23 2,67 91,26 0,0293 4,11
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5.2.1.- Tabela VL6.- Forcas sismico-laterais no portico 3:

FORCA SISMICO-LATERAL
NIVEL {kips)
nivel 4 (N4) 5,50
nivel 3 (N3) 5,10
nivel 2 (N2) 3,36
nivel 1 (N1) 1,69
5,50
510
336 |
1,69
A B e
77T Rt 77T

Fig, VL3.- Forcas sismico-laterais no portico 3
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5.3.- Correciio da forca cortante pela tor¢io em planta da edificacio

5.3.1.- Centro de massas

E o centro de todas as cargas permanentes mais a porcentagem
correspondente da carga acidental acima do nivel considerado.

A sua localizagdo - para edificios regulares- coincide com o centro
geométrico da planta.

As coordenadas do centro de massas (ou centro de corte) relativo a dois

eixos normais s&o:

_ ZW;X; ZWiYi

©TEw o R TEw ©10

onde:
X e ¥y sdo as coordenadas do centro de massas.
X; € y; 580 as coordenadas do centro geométrico para cada piso.
W; € o peso do piso 1.
ZW; ¢ 0 peso acumulativo.
No presente exemplo, e por se tratar de um edificio geometricamente regular,

considera-se que o centro de massas coincide com o centro gométrico.



5.3.2.- Tabela VL7.- Calculo do centro geométrico e do centro de massas:
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centro momento YW, 2 Wy, centro
nivel| W, XW; | geométr. estatico (kips- | (Kips- de

(kips) | (kips) (feet) (kips-feet) feet) feet) massas

x5 |y Wix; Wiyi xc | ¥o

4 |645,12 645,12 |48 |24 ]30965,76|15482.88]30965,76]15482,88 48 |24
3 |789,12 |1434,24148 |24 |37877,76|18938,88|68843,52134421,76]48 |24
2 |789,12 |2223,36}48 |24 [37877,76]18938 88|106721,3153360,64148 |24
1 |789,12 |3012,48{48 |24 |[37877,76|18938,88]144599,172299,52|48 {24

5.3.3.- Centro de rigidez ou centro de valores “D”
E o centro das rigidezes dos elementos verticais resistentes. E o ponto em
torno do qual produz-se a rotagdo por torgéo do edificio.

As coordenadas do centro de rigidez sdo:

Z(Dy")

Sabendo-se que a estrutura ¢ duplamente simétrica (tanto para a geometria

>.(D,y)

Yr= ZDX (6.11)

quanto para o carregamento), entdo o centro de rigidezes coincide com o centro de massas e
o centro geométrico, resultando nula a excentricidade torsional, assim:
ex =€y =0

(6.12)

¥Yr=¥aG > Xr =XgG €

para todos os niveis (ver tabela V1.7).
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5.3.4.- Cilculo da forca cortante devida a tor¢io acidental
5.3.4.1.- Momento de torcio acidental

As normas sismico-resistentes consideram que deve levar-se em conta uma

torgdo acidental dada pela formula:

M,; = H,(1,5¢ + 0,05b,) (6.13)
como para este exemplo a excentricidade “e” ¢ nula, resulta:

M;; = 0,05b,H; (6.14)
onde: e = excentricidade.

M, ; = momento de tor¢do no nivel 1.

H; = cortante no nivel i.

b, = dimensdo da estrutura normal a dire¢3o do sismo.

5.3.4.2.- Momento polar de inércia
E a resisténcia a rotagdo que a estrutura oferece como um todo. E igual a

soma dos momentos de inércia nas duas diregdes normais.
2 2
Iy = Z(Dch)_ Yr ZDx
2 PAN
I, = X(D,x2)-x}¥D, (6.15)
MP = IX + IY

onde: Iy, Iy = momentos de inércia relativos ao centro de rigidez nas diregdes X e Y.



130

D,, D, = coeficientes de distribuigdo (rigidezes) nas dire¢des X e Y respectivamente.

X = distancia do elemento considerado ao eixo Y (eixo global da estrutura).

y = distancia do elemento considerado ao eixo X (eixo global da estrutura).

M = momento polar de inércia.

5.3.4.2.1.- Calculo de valores “D”em poérticos da direcao X

a.- Tabela VLS.- Calculo de rigidezes nos porticos A ¢ C:

Seciobxt I K=I/L |k=K/K,
Elementos | Eixos Niveis (in x in) (in*) (in’) |[Ko=10in’
colunas 1a9 2el 20x12 2880 20 2,0
1a9 4e3 16x 12 2304 16 1,6
1-2 até
vigas 8-9 4a1 12x24 13824 96 9,6
b.- Tabela VL9.- Calculo de rigidezes no portico B:
Seciobx t I K=I/L |k=K/K,
Elementos | Eixos Niveis (in x in) (in’) (in’) |Ky=10in’
colunas 129% 4e3 20x 12 2880 20 2,0
1a9 2el 24x 12 3456 24 2.4
1-2 até
vigas 8-9 431 12 x 24 13824 96 9,6




¢.- Tabela V1.10.- Valores “D”nos porticos A e C:
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Coluna k a k. D=axk. p ) )
Nivel Eixo
1,20x 2+
4 1e9 6,0 0,75 1,6 1,20 137x7=
248 12,0 0,86 1,6 1,37 12,00
3 le9 6,0 0,75 1,6 1,20
2a8 12,0 0,86 1,6 1,37 12,00
2 1e9 4.8 0.71 2.0 1,42
2a8 9,6 0,83 2,0 1,66 14,46
1,42x2+
1 le9 4,8 0,78 2,0 1,56 1,74x7 =
228 9.6 0,87 2,0 1,74 15,30




d.- Tabela VL.11.- Valores “D”no pértico B:
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Coluna k a k. D=axk 2Dy
Nivel Eixo
142x2+
4 le9 4,8 0,71 2,0 1,42 1,66 x 7=
2a8 9,6 0,83 2,0 1,66 14,46
le9 4,8 0,71 2,0 1,42
3 248 9,6 0,83 2,0 1,66 14,46
le9 4,0 0,67 2,4 1,61
2 2a8 8,0 0,80 2,4 1,92 16,66
1,80x 2+
1 le9 4,0 0,75 2,4 1,80 2,04x7=
2a8 8,0 0,85 2,4 2,04 17,88
e.- Tabela VL.12.- Resumo dos valores “D”na direcdo X:
NIVEL D,
4 38,46
3 38,46
2 45,58
1 48,48




5.3.4.2.2.- Cilculo dos momentos de inércia ¢ momento polar

a.- Tabela VL13.- Valores Dyxe2 e D,y.” por niveis:
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NIVEL 4
DIRECAO Y DIRECAO X
D, X Dx 1 ¥
EIXO| (IDy) | (feet)| Dyx. D,x.’ |EIXO | (IDp) | (feet)| D,y. D.y.’
1 7,08 | 0,0 0,0 0,0 A | 12,00 48 |576,00] 27648,00
2 708 | 12 | 8496 | 101952 | B | 1446 | 24 |347,04| 832896
3 708 | 24 | 169,92 | 4078,08 Cc |[1200] 00 | 00 0,0
4 7,08 | 36 | 254,88 | 917568 | ¥ = | 40,98 Y= | 35976,96
5 7,08 | 48 | 339,84 | 16312,32
6 7,08 | 60 | 424,80 | 25488,00
7 7,08 | 72 | 509,76 | 36702,72
) 7,08 | 84 | 594,72 | 49956,48
9 7,08 | 96 | 679,68 | 6524928
>= | 63,72 = |207982,08

OBS: D, = rigidezes dos pilares.
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NIVEL 3
DIRECAOY DIRECAO X
D, Xe Dx Ye
EIXO | (ZDy) | (feet) | Dyx. D,x.’ |EIXO | (IDp) | (feet)| D.ye D,y.
1 7,08 | 00 0,0 0,0 A [ 1200 48 [576,00] 27648,00
2 708 | 12 | 8496 | 101952 | B | 1446 | 24 |347,04| 832896
3 708 | 24 | 16992 | 407808 | € |1200] 00 | 00 0,0
4 7,08 | 36 | 25488 | 917568 | T = | 3846 Y= | 35976,96
5 7,08 | 48 | 339,84 | 1631232
6 7,08 | 60 | 424,80 | 2548800
7 7,08 | 72 | 509,76 | 36702,72
8 7,08 | 84 | 594,72 | 49956,48
9 7,08 | 96 | 679,68 | 65249,28
Y= | 63,72 = | 207982,08
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NIVEL 2
DIRECAO Y DIRECAO X
D, Xe Dx Ye
EIXO | (£Dy) | (feet) | Dyx. D,x’ |EIXO | (XDr) | (feet)| D.y. D,y
1 651 | 00 ] 00 0,0 A | 14461 48 |694,08] 3331584
2 6,51 | 12 | 78,12 | 93744 B |1666] 24 [39984] 959616
3 651 | 24 | 15624 ] 374976 | € |1446] 00 | 00 0,0
4 6,51 | 36 | 23436 | 843696 | 3= [ 4558 >= | 42912,00
5 6,51 | 48 | 312,48 | 1499904
6 6,51 | 60 | 390,60 | 23436,00
7 | 6,51 | 72 | 468,72 | 3374784
8 | 651 | 84 | 546,84 | 45934,56
9 | 651 | 96 | 624,96 | 59996,16
Y= | 5859 = 1191237,76
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NIVEL 1
DIRECAOY DIRECAO X
D, X Dx | v
EIXO | (D5) | (feet)| Dyx. Dyx. |EIXO | (ZDs) | (feet)| D,y. D.y.
1 | 10,141 00 0,0 0,0 A 15301 48 |734,401 3525120
2 | 10014 ] 12 | 121,68 | 1460,16 | B | 17.88 | 24 [429,12] 1029888
3 (10,14 | 24 | 24336 | 584064 | € [1530] 00 | 00 0,0
4 |} 10,14 | 36 | 36504 | 13141,44 | > = | 48,48 > = | 45550,08
5 | 10,14 | 48 | 486,72 | 23362,56
6 | 10,14 ] 60 | 608,40 | 36504,00
7 110,14 | 72 | 730,08 | 52565,76
8 | 10,14 | 84 | 851,76 | 7154784
9 | 10,14 | 96 | 973,44 | 9345024
¥= | 91,26 = | 297872,64




b.- Tabela VL.14.- Momento polar da estrutura:
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NIVEL >(Dyx.’) L, >( Dy I, M,=1,+1,
4 207982,08 207982,08 35976,96 35976,96 24395904
3 207982,08 | 207982,08 | 3597696 | 3597696 |243959,04
2 191237,76 | 191237,76 | 4291200 | 42912,00 [234149,76
1 297872,64 | 297872,64 | 45550,08 | 45550,08 |343422,72

6.- Correcio da for¢a cortante pela torcio em planta da edificacio

6.1.- Calculo do momento torsor na direcdo do sismo (eixo Y):( ver tabela V1.15)

Mty = Vy (L5 ex + 0,05by)

sendo que para nosso exemplo e, = 0 ; entdo:

Mt

onde: Mty = momento torsor na diregdo Y.

b, = dimensdo da estrutura normal 3 diregio do sismo.

= 0,05b, Vy

Vy = for¢a cortante em cada nivel na diregdo Y.

e, = excentricidade estatica.

(6.16)

6,17)




Tabela VL15.- Momento torsor na direciio do sismo:
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NIVEL | b, (feet) | 0,05b, V, (kips) Mty = 0,05by Vy (kips-feet)
4 96 4,80 49,47 237,456
3 96 4,80 94,85 455,280
2 96 4,80 125,10 600,480
1 96 4,80 140,23 673,104

6.2.- Forca cortante devido a torg¢ao:

VT =

M~
M—PDyx

onde: V= forca cortante devido a tor¢io.

M+ = momento torsor.

Mp = momento polar.

(6.18)

D, = coeficiente de distribuigdo do elemento resistente, quando analisa-se a estrutura

na direcdo Y.

X = distancia do elemento considerado ao eixo X (eixo que passa pelo centro de

rigidez da estrutura).




6.3.- Tabela VL16.- For¢a cortante final no pértico 3:
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Vi
coluna D, X Dyx M;p My, Vi Vi (final)
N | eixo (feet) (kips) | (kips) | (kips)
A | 1,79 ] 24 | 429 1,39 | 0,04 | 143
4 B | 350 | 24 | 84,00 |243959,04|32928] 2,72 | 0,08 | 280
Cc | 1,79 | 24 |429 1,39 | 0,04 | 143
A 1,79 24 42,96 2,67 | 0,08 2,75
3 B 3,50 24 84,00 1243959,04 | 631,20 | 5,21 0,16 5,37
c | 1,79 24 | 4296 267 | 0,08 | 275
A 1,67 24 40,08 3,57 0,10 3,67
2 B 3,17 24 76,08 123414976 | 832,32 | 6,77 | 0,20 6,97
C 1,67 24 40,08 3,57 0,10 3,67
A 2,67 24 64,08 4,11 | 0,12 4,23
1 B 4,80 24 | 115,20 |343422,72| 932,64 | 7,38 | 0,22 7,60
C | 267 | 24 | 64,08 411 o012 | 423

OBS: V;(final) = V; + V1.
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6.4.- Tabela VI.17.- Forcas sismicas finais no portico 3:

FORCA SiSMICO-LATERAL FINAL
NIVEL _ (kips)
nivel 4(N4) 5,66
nivel 3(N3) 521
nivel 2(N2) 3,44
nivel 1{N1) 1,75
566
524
344
175
A B c
TTITITIT TITTITIT T

Fig. VL4.- Forcas sismicas finais no portico 3
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V1.2.2.- ANALISE SIiSMICO-DINAMICA MODAL ESPECTRAL USANDO O

SOFTWARE SAP90

O programa SAP90 executa a analise dindmica modal espectral baseiando-se
em teoria similar com a apresentada nos capitulos ILIII e V.

O programa SAP90 precisa de um arquivo de dados da estrutura para
executar a analise dindmica; arquivo onde, além dos dados ingressados para a massa inercial
da estrutura, deve-se preparar um bloco de dados para definir o carregamento dindmico
espectral e que denomina-se com o nome de SPEC.

No bloco de dados SPEC do programa SAP90 deve ser ingressado o dngulo
a que indica a diregfo da excitag@o sismica (ver Fig. V.1). Também devem ser ingressados
os dados relativos a aceleragido da gravidade, S, ¢ a relagdo de amortecimento, d, medido
como uma fragido do amortecimento critico. Ver referéncia [11]

Os dados espectris sy, Sz € 83, s8o valores de aceleragio espectral ingressados
no SPEC correspondentes as diregOGes sismicas 1, 2 e Z respectivamente, para o periodo

dotempo t,. Uma curva espectral tipica com estes dados é mostrada na Fig. VI.5.



- 40
6
ey
[ e
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20 ‘
2 \‘0
’ \
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/-!
| R
13
14
15 16
1 2
TIME PERIOD
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Fig. VL5.- Tipica curva de resposta espectral.(do SAPS0 Structural Analysis

Users Manual por E. L. WILSON e A. HABIBULILAH, 1992).

Se a excitagio ao longo de uma diregio particular ndo € requerida, o

correspondente ingresso de valor espectral deve ser nulo (0).
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VL.2.3.- COMPARACAO DOS RESULTADOS ESTATICO E DINAMICO PARA O

EXEMPLO 1

A seguir apresentam-se os graficos de saida fornecidos pelo SAP90 tanto
para analise sismico-estatica quanto para analise sismico-dindmica modal espectral do
portico 3.

Inicialmente mostram-se os graficos dos quatro primeiros modos de vibragiio
analisados para o portico 3.

Logo apresentam-se os graficos de deslocamentos para os seguintes
carregamentos:

e permanente + acidental + sismico-estatico.
e permanente + acidental + sismico-dindmico modal espectral.

Observa-se que o deslocamento sismico-dindmico no nivel superior (N4)
corresponde a 62% do deslocamento sismico-estatico.

Finalmente apresentam-se os graficos de envoltorias de momentos para o
portico plano 3. Estas envoltorias sao mostradas tanto para a andlise estatica quanto para a
analise dindmica modal espectral .

Observa-se que a envoltoria sismico-estatica contém a envoltoria sismico-

dindmica.
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VL2.4.- FORCA CORTANTE SISMICO-ESTATICA NA BASE PELAS NORMAS

PERUANA E CHILENA

Calcula-se aqui a forga cortante na base da edificagio do exemplo 1 segundo
as normas peruana e chilena. Logo estes valores sio comparados com o valor da forga

cortante calculada segundo a norma americana UBC-88 e apresentada no item VI.2.1.

V1.2.4.1.- FORCA CORTANTE NA BASE PELA NORMA PERUANA NPDSR-77

Calcula-se a for¢a cortante na base segundo a norma peruana NPDSR-77

apresentada no item IV.2.2.

1.- Peso efetivo total: P = 789,12 x 3 + 645,12 = 3012,48 kips.
2.- Periodo fundamental da estrutura: T = 0,08N = 0,08 (4) = 0,32 sec.

3.- Coeficiente sismico C :

08
T

?8-1-1

C= - onde: T = 0,32 sec

Ts = 0,30 sec (periodo predominante do solo de fundagio - rocha)

) 08 _
Daqui: C= "655“”1" =0,387
030*

7

Também: 0,16 < 0,387 < 0,40 OK!

4.- Forga cortante na base.Da eq. (4.4) tem-se:
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ZUSC
H= R,

P onde:

Z = 1,0 (edificio localizado na zona sismica 1 do Peru).

U = 1,0 (edificagio categoria C; a ser utilizada como armazém).

S = 1,0 (solo tipo I; rocha).

Rq = 6,0 (fator de dutilidade correspondente a estruturas aporticadas de concreto armado).
C = 0,387 (coeficiente sismico).

Daqui:

N 1,0x1,0x1,0x0,387
h 6,0

x 3012,48 =194,3 kips (= 6,5% P).

V951.2.4.2.- FORCA CORTANTE NA BASE PELA NORMA CHILENA NCh433.0193

Calcula-se a forga cortante na base segundo a norma chilena NCh433.0193

apresentada no itern IV.2.3.

1.- Peso efetivo total: P = 789,12 x 3 + 645,12 = 3012,48 kips.

2.- Periodo fundamental da estrutura: T = 0,08N = 0,08 (4) = 0,32 sec.

3.- Coeficiente sismico C :

Ae(TY
C= gf:[’;{") ; onde:

A, = 0.40g = acelerago efetiva maxima para a zona sismica 3 do Chile (tabela IV.11).
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¢ = 2,50 = parimetro do tipo de solo rocha (tabela IV.10).

n = 1,00 = parimetro do tipo de solo rocha (tabela IV.10).

T =0,25 sec. = parametro do tipo de solo rocha (tabela IV.10).
T* = 0,32 sec. = periodo fundamental da estrutura,

g = aceleragdo da gravidade.

R = 8 = fator estrutural para porticos de concreto armado (tabela IV.12).

0.40x2.50(0.25\°
Daqui: C = ; = (0’32) = 0,098

também: 0,067 < 0,098 < 0,240 OK!
4.- 4.- Forga cortante na base. Da eq. (4.7) tem-se:
Q. = CIP; onde:
C = 0,098 = coeficiente sismico.
1= 1,00 = coeficiente relativo ac uso da edificagio (no caso armazenagem; ver tabela IV.14)
P =3012,48 kips = peso total da estrutura.
Daqui:

Q, = 0,098x1,0x3012,48 = 29520 (= 10% de P).
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VI.2.4.3.- COMPARACAO DA FORCA CORTANTE PARA AS TRES NORMAS

(EXEMPLO 1)
Observa-se da tabela VI.18 que os valores da forga cortante na base segundo
as normas peruana (NPDSR-77) e chilena (NCh433.0193), s&o maiores que para a norma

americana UBC-88.

Tabela V1.18.- Comparagio da forga cortante na base para as trés normas (exemplo 1).

Peso total da edificagfio | Forga cortante na base | Porcentagem do peso

Norma (kips) (kips) total da edificagido (%).
UBC-88 3012.48 140,23 4,65
NPDSR-77 3012,48 194,30 6,45

3

NCh433.0193 3012,48 295,20 9,80

b
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VL3.- APRESENTACAO DO SEGUNDO EXEMPLO A SER ANALISADO

EXEMPLO 2.- Uma edificacdo irregular aporticada de concreto armado de
07 andares tem suas dimensOes em planta mostradas na Fig. VL.6. A estrutura inclui também
as paredes da caixa do elevador do edificio.

O solo de fundag@o assume-se ser de areia e gravilha densa. A edificagio esta
localizada na zona sismica 1 do mapa de zonificagio sismica do Peru, mostrado na
Fig.IV.02, e projetou-se para escritdrios e apartamentos.

Deve-se executar uma analise sismica para esta estrutura (na diregdo normal

aos eixos 2, 3 e 4) da seguinte forma:

1. Uma analise sismico-estatica em concordédncia com a norma peruana NPDSR-77.

2. Uma analise sismico-dindmica em concordidncia com a superposi¢io modal espectral
utilizando-se o software SAP90.

3. Faz-se uma comparagfo dos resultados obtidos para o pértice principal G.

4. Calcula-se e compara-se a forga cortante sismica na base da estrutura utilizando-se as trés
normas indicadas no item VI.1.

O peso por nivel e peso total da estrutura apresenta-se na tabela VI.19.



Tabela V1.19.- Peso por nivel e peso total da estrutura.
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NIVEL PESO (T)

7 32,59

6 65,01

5 124,00
4 125,70
3 126,41
2 127,22
1 141,15

PESO TOTAL 742,08 toneladas (T).
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VL3.1.- ANALISE SiSMICO-ESTATICA DO EXEMPLO 2 PELA NORMA

PERUANA NPDSR-77

1.- Peso efetivo total: P = 742,08 T (ver tabela V1.18).
2.- Periodo fundamental da estrutura (ver item IV.2.2): Trata-se de uma estrutura contendo

porticos e também as paredes da caixa do elevador, entio:

0,09h
T= \/—5 ; onde: h = 19,90m (altura em metros (m) da edificacio).

D = 13,00m (dimens&o horizontal em metros da edificagio na dire¢do do sismo). Dagui:

~0,09(19,90)
T V13

3.~ Coeficiente sismico C, da eq.(4.5) tem-se:

= (0,50 seg.

08
C= T : onde: T = 0,50 seg.
"T""S“ +1

Ts = 0,45 seg.(periodo de solo intermediario entre I e If na tabela IV.7 - solo de areia e

gravilha densa).
0.8
Daqui: C= 050 = 0,38
+1
0,45

Também: 0,16 < 0,38 <040 OK!
4.- Forga cortante na base. Da eq. (4.4) tem-se:

ZUSC
H= R, P: onde:

Z = 1,0 (edificio localizado na zona sismica 1 do Peru. Ver tabela IV.5).
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U = 1,0 (edificagdo a ser utilizada para moradia. Categoria C; ver tabela IV.6).
S = 1,10 (tipo solo intermediario entre I e II na tabela IV.7 - solo de areia e gravilha densa).
Rs = 4,0 (fator correspondente a estruturas aporticadas de concreto armado comuns com

paredes da caixa do elevador). C = 0,38 (coeficiente sismico).

B 1,0x1,0x1,10x0,38

m x 742,08=7755T (= 10%P)

Daqui:
5.- Forgas laterais na edificacido; da eq.(4.14) tem-se:
Pih;
o= , onde:
F,=fH m, onde

f= 1,00 (para edificios cuja relagdo altura / largura na diregio considerada ndo excede de 3)

A tabela VI1.20 mostra a distribuicdo em altura da forga cortante na base.

Tabela V1.20.- Forcas laterais e for¢a cortante sismica para cada nivel.

NIVEL Pi () h; (m) Px h; (t -m) F; (t) Vi (0
7 32,59 19,90 648,54 6,80 6,80
6 65,01 17,15 1114,98 11,68 18,48
5 124,00 14,40 1785,60 18,71 37,19
4 125,70 11,65 1464,41 15,35 52,54
3 126,41 8,90 1125,05 11,79 64,33
2 127,22 6,15 782,40 8,20 72,53
1 141,15 3,40 479,91 5,02 77,55
2.Ph;=| 7400,83
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6.- Distribuig¢io da forca cortante nos pérticos e paredes da estrutura:

Distribuir-se a forga cortante em cada nivel proporcionalmente as rigidezes
(valores D) dos elementos resistentes da estrutura (ver item IV.4).

Seguindo-se um procedimento similar ao indicado no item VI.2.1-(5)
calculam-se os valores das rigidezes (valores D) nos porticos da diregdo principal e nos
porticos da dire¢do secundaria. Igualmente calculam-se as rigidezes nas paredes da caixa do
elevador.

Também avalia-se a interagdo portico-parede {da caixa do elevador) no eixo
A com o proposito de calcular as rigidezes (valores D) finais tanto nos elementos resistentes
do pértico (pilares) quanto na parede da caixa do elevador produto da interagdo portico-
parede.

Levando-se em conta que a distribui¢do da forga cortante aos porticos e as
paredes da estrutura depende das rigidezes (valores D) destes elementos resistentes, entio é
claro que as mudangas de rigidezes produto da interagio portico-parede no eixo A levam a
uma redistribui¢io global da for¢a cortante tanto nos poérticos quanto nas paredes da
estrutura.

Executa-se também a corre¢io (da forga cortante) pela torgdo em planta da
estrutura levando-se em conta a ndo coincidéncia entre o centro de massas (ponto de

aplicagio da forga cortante) ¢ o centro de rigidezes (ponto em torno ac que produz-se a
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rotagdo da edificagdo). Existe entdo uma excentricidade afetada principalmente pela

localizagdo extrema da caixa do elevador.

Todos estes calculos previos para o exemplo 2 encontram-se na referéncia [30].

Feitos todos os calculos acima mencionados, a tabela VI.21 mostra os valores

finais para os valores das rigidezes e da forga cortante tanto nos porticos quanto nas paredes

da diregdo principal da edificagio do exemplo 2.

Tabela VL21.-Valores finais da for¢a cortante nos pérticos e nas paredes do exemplo 2

nivel | valor D |valor D | valor D jvalores | cortante | cortante | cortante | cortante
porticos | paredeA | parede B | D(total) | total (t) | porticos | parede A | parede B

6 11,32 | 1024 | 053 | 2209 | 18,48 9,47 8,57 0,44

5 17,51 | 18,12 1,87 | 3750 | 3719 | 1737 | 1797 1,86

4 17,49 | 27,75 5,01 50,25 | 5254 | 18,29 | 2902 5,24

3 22,40 26,90 7,10 56,40 64,33 25,55 30,68 8,10

2 22,53 | 37,19 576 | 65,48 | 72,53 | 24,96 | 41,19 6,38

i 37,94 | 106,86 47,36 192,16 } 77,55 15,31 43,13 19,11

A tabela VI.22 mostra os valores finais da for¢a cortante no portico G




Tabela V1.22.- Forca cortante final nos elementos do portico principal G
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pilar cortante | valores D, [valoresy D, | D,/ XD, | corte V(1)
nivel €IX0 total (t) elementos total elementos
3 0,67 0,122 0,83
7 4 6,80 0,67 5,50 0,122 0,83
3 0,90 0,041 0,76
6 4 18,48 0,76 22,09 0,034 0,63
2 0,87 0,023 0,86
5 3 37,19 0,97 37,50 0,026 0,97
2 0,76 0,020 0,74
2 0,87 0,017 0,89
4 3 52,54 0,97 50,25 0,019 1,00
4 0,76 0,015 0,79
2 1,40 0,025 1,61
3 3 64,33 1,69 56,40 0,030 1,93
4 1,15 0,020 1,29
2 1,40 0,021 1,52
2 3 72,53 1,69 65,48 0,026 1,89
4 1,25 0,019 1,38
2 1,42 0,007 0,54
1 3 77,55 3,75 192,16 0,020 1,55
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4 3,07 0,016 1,24

5 0,92 0,005 0,39

>

6.4.- Tabela V1.23.- Forcas sismico-laterais finais no pértico G:

NIVEL FORCA SISMICO-LATERAL FINAL(t)
nivel 7 (N7) 1,66
nivel 6 (N6) -0,27
nivel 5 (N5) 1,18
nivel 4(N4) 0,11
nivel 3(N3) 2,15

nivel 2(N2) -0,04
nivel 1(N1) -1,07
N7 .
G, — 406 T
he | 4— 02T
NG | .‘
i S — e — 4% T
‘, ;
N4 r v ; iii’ ‘”1: — O!a‘i T
N2 | , f
" e R ] «~ -0,04T
NA f |
jL g i 3 { By -4,037
1 ]
® & )

Fig. V1.4.- Forgas sismicas finais no portico G
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VL3.2.- COMPARACAO DOS RESULTADOS ESTATICO E DINAMICO PARA O

EXEMPLO 2

A seguir apresentam-se os graficos de saida fornecidos pelo SAP90 tanto
para analise sismico-estitica quanto para analise sismico-dindmica modal espectral do
pértico G.

Iniciaimente mostram-se 0s graficos dos sete primeiros modos de vibragdo
para o portico G.

Logo apresentam-se os graficos de deslocamentos para os seguintes
carregamentos:

e permanente -+ acidental + sismico-estatico.
e permanente + acidental + sismico-dindmico modal espectral.

Observa-se que o deslocamento sismico-dindmico no nivel superior (N7) é
36% maior que o deslocamento correspondente a analise sismico-estatico.

Finalmente apresentam-se os graficos de envoltorias de momentos para o
portico plano G. Estas envoltérias mostram-se tanto para a analise estatica quanto para a
analise dindmica modal espectral .

Observa-se que a envoltoria sismico-estatica estd contida na envoltoria

sismico-dinamica.
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VL3.3.- FORCA CORTANTE SISMICO-ESTATICA NA BASE PELAS NORMAS

AMERICANA E CHILENA PARA O EXEMPLO 2
V1.3.3.1.- FORCA CORTANTE NA BASE PELA NORMA AMERICANA UBC-88

1.- Peso efetivo total: W = 742,08 T (ver tabela VI.18)
%
2.- Periodo fundamental da estrutura: da eq.(4.3) T=C,| hy" |; onde:

C; = 0,030 (para porticos de concreto armado)

hx = 65,30 feet (altura total da edificacio em pés)

3
daqui: T= 0,030(65,30)/‘ = 0,69 sec

ZIC
3.- Forga cortante na base. Da eq. (4.1) tem-se: V = ———W: onde:

w

Z = 0,30 (edificio localizado na zona sismica 3 dos EE.UU; ver Fig. 1V.1)

I = 1,0 (fator de uso IV; ver tabela IV.2)

R, = 12 (fator de dutilidade para estruturas aporticadas de concreto armado; ver tabela
IV 4)

1,258
C= e <2,75; onde:S = 1,20 (fator do solo S; para gravilha densa, ver tabela IV .3),
T3

1,25(1,20)
C= =
(0,69)7

c/ _192/ _
A{w - Kz =016>0,075 OK!

192<275 OK!

daqui tem-se:
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ZIC .. 0,30x1,0x1,92
W = Xizx

Dagqui: V= x742,08 =35,62T (aprox 5 %de W)

V1.3.3.2.- FORCA CORTANTE NA BASE PELLA NORMA CHILENA NCh433.0193

1.~ Peso efetivo total: P = 742,08T

2.- Periodo fundamental da estrutura: T"= 0,08N = 0,08 (7) = 0,56 sec.

3.- Coeficiente sismico C :

AR
C= jﬁg&ﬁc(;—*) ; onde:

A = 0.40g = aceleragio efetiva maxima para a zona sismica 3 do Chile (tabela IV.11).
¢ = 2,75 = pardmetro do tipo de solo gravilha densa (tabela TV.10).

n = 1,25 = parmetro do tipo de solo gravilha densa (tabela IV.10).

T' = 0,35 sec. = pardmetro do tipo de solo gravilha densa (tabela IV.10).

T* = 0,56 sec. = periodo fundamental da estrutura.

R = 8 = fator estrutural para porticos de concreto armado (tabela IV.12).

0,40x2,75( 0,35
8 \056

1,25
Daqui: C= ) =0,0764

também: 0,0667 <0,0764 < 0,240 OK!
4.- 4.- Forga cortante na base. Da eq. (4.7) tem-se. Q, = CIP; onde:

C = 0,0764= coeficiente sismico
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1= 1,00 = coeficiente relativo ao uso da edificagio (no caso habitagio; ver tabela IV.14)

P = 742 08T = peso total da estrutura.

Dagqui:

0, =0,0764x1,0x742,08 = 56,70T (= 8 % de P).

VL3.3.3.- COMPARACAO DA FORCA CORTANTE PARA AS TRES NORMAS

(EXEMPLO 2).

Observa-se da tabela VI.24 que os valores da forga cortante na base segundo

as normas peruana (NPDSR-77) e chilena (NCh433.0193), s#io maiores que para a norma

americana UBC-88.

Tabela V1.24.- Comparagio da forga cortante na base para as trés normas (exemplo 2).

Peso total da edificagio

Forga cortante na base

Porcentagem do peso

Norma (T) (T) total da edificago (%e).
UBC-88 742,08 35,62 4,80
NPDSR-77 742 08 77.55 10,45
NCh433.0193 742,08 56,70 7,64




CAPITULO VII

CONCLUSOES E RECOMENDACOES

e A analise modal desacopla as equagbes de movimento, transformando a resolugio de um
sistema simultaneo de n equagdes diferenciais com n graus de liberdade na resolugio de
n equacgdes diferenciais independentes de um grau de liberdade. Na maioria dos casos
nem precisa resolver as n equagdes independentes , bastando resolver um nimero muito
menor delas conseguindo-se uma boa precissio nos resultados. Também consegue-se um
menor trabalho computacional decorrente de trabalhar com sistemas simples de
equagdes e com um NUMero menor que as n equagdes inicialmente desacopladas. Outra
importante caracteristica da analise modal € que n3o se perde o sentido fisico do
comportamento dindmico das estruturas, uma vez que através dos modos de vibraggo

visualiza-se o movimento vibratorio destas estruturas.

e Considerando os dois exemplos desenvolvidos tem-se que:

- Para o caso do exemplo 1, estrutura com uma distribui¢io relativamente simétrica
de elementos resistentes ao sismo e geometricamente regulares, o calculo modal espectral
apresenta resultados menores para os esforgos internos na estrutura quando comparada com

a analise sismico-estatica segundo a norma americana UBC-88.
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- Para o caso do exemplo 2, estrutura com distribui¢io ndo simétrica de elementos
resistentes ao sismo e com geometria relativamente irregular, a resposta sismico-dindmica
modal espectral apresenta maiores resultados quando comparada com a analise sismico-
estatica segundo a norma peruana NPDSR-77.

- No entanto, analises sismico-dindmica tridimensionais para diferentes tipos de
estruturas (simétricas ou ndo simeétricas na distribuigdo de elementos resistentes ao sismo;
geometricamente regulares ou irregulares, etc) fornecerfio maior clareza nos resultados

finais; de maneira especial para o caso de estruturas irregulares.

e No caso de estruturas mistas conformadas por porticos e paredes, as paredes absorvem
uma grande porcentagem do efeito sismico, resuitando em um menor trabalho dos

porticos o que € bastante aconselhavel.

e O comportamento sismico das estruturas melhora quando observam-se as seguintes
(entre outras) condigdes: simetria (tanto na distribuigio de massas quanto das rigidezes);
peso minimo da estrutura; continuidade da estrutura (tanto na planta quanto na
elevagio); dutilidade da estrutura; fornecer a estrutura de recursos sucessivos de

resisténcia frente ao abalo sismico (amortecimento, etc).

e As normas de célculo sismico-estdtica apresentam resultados competitivos quando

comparadas com a analise sismico-dindmica modal espectral.
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Os pardmetros sismicos adotados pelas normas de calculo sismico-resistente refletem

com boa aproximacgdo as caracteristicas solo-estrutura durante a agio sismica.

As normas de célculo sismico-estatica do Peru (NPDSR-77) e do Chile ( NCh433.0193)

sio mais conservadoras que a norma Americana UBC-88.

Recomenda-se para futuras linhas de pesquisa com base no presente trabalho,
desenvolver a andlise sismico-dindmica modal espectral de estruturas tridimensionais
com diferentes graus de irregularidade e compara-lo com a analise sismico-estatica

proposto pelas normas.

Outra possivel linha de pesquisa para a continuidade do presente trabalho seria comparar
a analise dindmica modal espectral com a analise no dominio do tempo ou das

frequéncias.

Levando em conta que parte de uma boa formacio basica de um aluno de Pos-
Graduag¢do na area de estruturas inclui conhecimentos introdutdrios de dinimica de
estruturas, recomenda-se a possibilidade de incluir como parte das disciplinas da area de

estruturas a materia “Introducéo a Dindmica de Estruturas”.
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