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As técnicas de controle estrutural têm origens no campo aeroespacial e nos dias atuais têm sido 

efetivamente utilizadas para mitigar vibrações excessivas em edificações. Com uma maior 

densidade populacional em centros urbanos, a demanda por edifícios comerciais e residenciais 

tem aumentado. Com espaços disponíveis menores, esses edifícios são cada vez mais altos e, 

consequentemente, mais flexíveis. Dessa forma, as ações dinâmicas, como aquelas oriundas de 

terremotos e ventos fortes, afetam mais severamente essas estruturas, o que pode causar o seu 

colapso. Uma técnica de controle que vem se demonstrando eficaz, porém, ainda pouco 

utilizada, é a técnica de acoplamento estrutural. O princípio dessa técnica é conectar duas 

estruturas adjacentes por elementos de ligação, utilizando diferentes dispositivos de controle. 

Geralmente, os modelos utilizados para representar as edificações adjacentes são simplificados 

com múltiplos graus de liberdade, como o shear frame. Dessa forma, o principal objetivo é 

estudar numericamente a técnica de acoplamento estrutural utilizando um modelo estrutural 

estabelecido através de um modelo experimental tridimensional construído em escala reduzida. 

Como a maioria dos estudos que tratam de acoplamento estrutural utilizam modelos 

simplificados para avaliar a eficiência dessa técnica, um modelo shear frame é estabelecido do 

modelo experimental. Foi possível assim, verificar se o modelo simplificado é eficiente em 

representar a estrutura experimental. Os resultados indicaram a importância da escolha do 

modelo estrutural na análise do acoplamento estrutural entre edificações adjacentes. Mesmo 

modelos tridimensionais mais simplificados apontam discrepâncias grandes em relação ao 

modelo shear frame. 

 

Palavras-chave: Análise dinâmica; Controle de vibrações; Controle passivo; 

Acoplamento de edifícios; Análise sísmica. 
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Structural control techniques have origins in the aerospace field and these days have been 

effectively used to mitigate excessive vibrations in buildings. With a higher population density 

in urban centers, the demand for commercial and residential buildings has increased. With 

smaller available spaces, these buildings are increasingly tall and therefore more flexible. In 

this way, dynamic loads, such as those caused by earthquakes and strong winds, affect these 

structures more severely, which can lead to their collapse. A control technique that is proving 

effective, but still little used, is the structural coupling technique. The principle of this technique 

is to connect two adjacent structures using different control devices. Generally, the models used 

to represent adjacent buildings are simplified with multiple degrees of freedom, such as the 

shear frame. Thus, the main objective is to study numerically the structural coupling technique 

using a structural model established through a three-dimensional experimental model built on 

a reduced scale. As most of structural coupling studies use simplified models to evaluate the 

efficiency of this technique, a shear frame model is established from the experimental model. 

It was possible to verify if the simplified model is efficient in representing the experimental 

structure. The results indicated the importance of choosing the structural model in the structural 

coupling analysis between adjacent buildings. Even more simplified three-dimensional models 

point to discrepancies in relation to the shear frame model. 

 

Keywords: Dynamic analysis; Vibration control; Passive control; Building coupling; 

Seismic analysis. 
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1 INTRODUÇÃO 

 

A demanda por prédios comerciais e residenciais tem aumentado e, junto com isso, os 

espaços disponíveis são cada vez menores, fazendo com que os prédios sejam mais altos, e 

também, mais próximos (BIGDELI et al., 2016). A complexidade das edificações atuais, 

principalmente devido à maior esbeltez e flexibilidade, torna necessária análises mais 

complexas que levem em conta, por exemplo, as características dinâmicas da edificação e todas 

as ações atuantes, sejam estáticas ou de natureza dinâmica, como ventos, sismos ou movimentos 

humanos. Essas forças dinâmicas, aliadas com as frequências cada vez mais baixas das 

edificações, podem causar vibrações excessivas gerando desconforto aos usuários ou até o 

colapso da estrutura.  

A fim de controlar as vibrações excessivas, são utilizadas as tecnologias de controle 

estrutural. Essas técnicas aumentam o nível de confiabilidade às estruturas, geram economia de 

materiais e ainda tornam possível a construção de estruturas resistentes as vibrações excessivas. 

Motivados por desastres naturais, como o terremoto El Centro em 1940 nos EUA, o de Kobe 

no Japão em 1995, e mais recentemente o terremoto de magnitude 7,1 que atingiu o centro do 

México e deixou mais de 350 vítimas, os engenheiros têm estudado técnicas cada vez mais 

eficazes para o controle estrutural (HOUSNER et al., 1997; KASAI et al., 2008; JUNG, 2010; 

RAHEEM, 2014). Essencialmente, as técnicas de controle têm o intuito de que os dispositivos 

instalados absorvam ou adicionem energia na estrutura, diminuindo a amplitude das vibrações. 

Os tipos de controle são classificados de forma mais geral em: passivo, ativo, semiativo e 

híbrido (HOUSNER et al., 1997; SOONG e DARGUSH, 1997; SOONG e SPENCER JR., 

2000; SPENCER JR. e NAGARAJAIAH, 2003; KIM e KANG, 2011). 

Os controles do tipo passivo são aqueles que não necessitam de nenhuma fonte de 

energia externa para o seu funcionamento. O princípio desse funcionamento é dado pela 

transferência de energia de vibração para um dispositivo que vai absorver ou dissipar parte 

dessa energia, mantendo níveis aceitáveis para o conforto dos usuários e integridade da 

estrutura. Controles do tipo ativo aplicam forças na estrutura para adicionar ou dissipar energia 

e necessitam de uma fonte ativa de eletricidade. Além disso, necessitam de recursos de maior 

tecnologia para aquisição rápida de dados. Controles semiativos combinam aspectos dos 

controles passivos e ativos, assim, são dispositivos controláveis, porém, necessitam de menos 
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energia para o seu funcionamento. Por fim, os controles do tipo híbrido combinam os sistemas 

ativo e passivo com o objetivo de alcançar um melhor desempenho.   

 Uma técnica de controle para edificações que vem se demonstrando eficaz é a de 

acoplamento estrutural. Essa técnica foi primeiramente sugerida por Klein et al. (1972), e foi 

ganhando espaço devido sua a eficácia em impedir o pounding ou martelamento entre edifícios 

próximos, além de controlar as vibrações excessivas na estrutura causadas por terremotos e 

ventos fortes. O princípio dessa técnica é conectar duas estruturas adjacentes por elementos de 

ligação, utilizando diferentes dispositivos de controle. Dessa forma, as edificações adjacentes 

exercem forças de controle uma sobre a outra para reduzir a resposta dinâmica de cada estrutura 

individualmente e do conjunto acoplado. Diversas pesquisas foram realizadas, destacando as 

vantagens para diferentes tipos de dispositivos de ligação, diferentes alturas e propriedades 

dinâmicas das edificações (WESTERMO, 1989; LUCO E BARROS, 1998; XU et al., 1999; 

ABDULLAH et al., 2001; CHRISTENSON et al., 2006; PÉREZ et al., 2014; PATEL, 2017). 

Dentre as diversas configurações de edifícios adjacentes e tipos de dispositivos de 

ligação, os trabalhos acima utilizam, em comum, modelos simplificados para verificar a 

eficiência e calcular as propriedades mecânicas dos dispositivos de acoplamento. A resposta a 

excitações dinâmicas depende das características de rigidez, amortecimento e massa da 

estrutura. Também, as propriedades mecânicas ótimas do elemento de ligação entre os edifícios 

adjacentes, dependem da resposta dinâmica do sistema acoplado. Dessa forma, a escolha do 

modelo estrutural é fundamental para garantir valores de frequência natural e deslocamentos 

precisos. 

 

1.1 Justificativa 

Nas abordagens analíticas, a partir do conhecimento da geometria estrutural, condições 

iniciais, características dos materiais, distribuição de massa, rigidez e amortecimento da 

estrutura, resolve-se um problema de autovalor e autovetor para determinar os parâmetros 

dinâmicos do sistema (frequências e modos de vibração). A avaliação do comportamento 

dinâmico da estrutura é claramente dependente do nível de conhecimento disponível para os 

parâmetros acima mencionados (CERONI et al., 2014). A análise de modos de vibração é um 

componente crítico de projeto para entender o comportamento de estruturas complexas e fixar 

suas propriedades elásticas por meio de seus parâmetros modais (MICHEL et al., 2010). 
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Os modelos utilizados para representar as edificações, na maioria dos estudos sobre 

controle de estruturas adjacentes, fazem uso de modelos lineares de múltiplos graus de liberdade 

considerando shear frame. Também, efeitos torcionais são desconsiderados. No acoplamento 

de estruturas adjacentes, dependendo do dispositivo utilizado na conexão, pode-se alterar 

significativamente as propriedades dinâmicas das estruturas isoladas. Ainda, no caso de 

estruturas com geometria assimétrica, pode-se aumentar a resposta em relação à torção e ao 

cisalhamento na base da estrutura mais rígida. (HUANG e ZHU, 2013; PATEL, 2017). 

Os modelos 2D são justificados uma vez que se assume o movimento do solo em apenas 

uma direção. O modelo shear frame é utilizado, principalmente, pelo fato de se assumir que a 

excitação do abalo sísmico não é severa ou porque a capacidade de absorção de energia das 

edificações é suficiente para mantê-los com propriedades no estado elástico linear.  (XU et al., 

1999). Porém, a formulação das equações do movimento para modelo shear frame, embora 

fácil de visualizar em sistemas simples, não é adequada para estruturas complexas (CHOPRA, 

2012). Ellis (1980) comenta que a idealização teórica é, geralmente, a principal fonte de erros 

na resposta dinâmica de edificações. Por esse motivo, as propriedades dinâmicas das 

edificações são muitas vezes estimadas de forma inadequada. Embora a abordagem com esse 

modelo possa prever os valores de frequências naturais com algum grau de precisão, não produz 

resultados idênticos com relação a deformação real (CLOUGH e PENZIEN, 2003; MBANUSI 

e OBODOH, 2016). 

Utilizar o modelo shear frame para representar o comportamento de edificações e 

avaliar o desempenho de dispositivos de controle em estruturas adjacentes, impede a avaliação 

de diferentes configurações de acoplamento e seu comportamento frente a diferentes direções 

de sismos. Outro fator, é que o dispositivo de controle pode gerar esforços adicionais na 

estrutura, o que pode levar a possíveis reforços estruturais. Existe uma escassez de dados 

experimentais com modelos simples e complexos, dessa forma, é necessária uma avaliação 

mais detalhada do acoplamento entre estruturas adjacentes para garantir a segurança real das 

edificações. 

 

1.2 Objetivos 

1.2.1 Geral 

O principal objetivo é estudar numericamente o acoplamento de edifícios adjacentes, 

com dispositivos de controle passivo e submetidos a ações sísmicas, através de modelos 
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estruturais como o pórtico espacial e comparar esses resultados com os de um modelo shear 

frame oriundo de uma estrutura experimental 3D. 

 

1.2.2 Específicos 

 Verificar se a escolha do modelo estrutural para as edificações adjacentes modifica a 

performance do controle por acoplamento; 

 Avaliar se o modelo shear frame é suficiente para representar a resposta de uma 

estrutura experimental; 

 Avaliar a eficiência do acoplamento utilizando ações de sismos em diferentes direções; 

 Verificar uma nova disposição para os amortecedores no modelo tridimensional. 

 

1.3 Metodologia 

Utilizando os resultados experimentais de um pórtico especial tridimensional de 

Bernardes Jr. (2018), um estudo sobre modelagem de prédios altos foi realizado. 

Primeiramente, um modelo simplificado considerando shear frame foi estabelecido via 

elementos finitos no software SAP2000®, a fim de verificar se esse modelo é suficiente para 

representar o comportamento dinâmico da estrutura experimental. A seguir, utilizando as 

medidas e características de vinculação da estrutura experimental, um modelo 3D foi construído 

com intuito de reproduzir a resposta dinâmica obtida nos ensaios.  

 No estudo de estruturas acopladas, uma análise numérica, também através do software 

SAP2000®, foi realizada para reproduzir os resultados numéricos de edificações adjacentes 

acopladas obtidos por Pérez Peña (2017). Dessa forma, é possível verificar se o software é 

eficiente na análise da resposta dinâmica de edificações acopladas sob ação sísmica. 

Utilizando dois modelos shear frame adjacentes, ambos oriundos da estrutura 

experimental, uma otimização por enxame de partículas (PSO) foi realizada para se obter a 

quantidade, posição e propriedades mecânicas ótimas dos elementos de ligação do sistema. Para 

essa etapa, foi utilizado um algoritmo desenvolvido por Pérez Peña (2017) em MATLAB® 

(MathWorks, R2009b). 

Por fim, é verificada a eficiência do acoplamento estrutural quando os valores 

otimizados dos dispositivos de ligação, obtidos através dos modelos simplificados, são 

utilizados em modelos tridimensionais, também oriundos da estrutura experimental. Nessa 
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etapa, a ação sísmica é considerada em diferentes direções e os dispositivos de ligação entre as 

estruturas adjacentes são utilizados com uma configuração diferente. 

 

1.4 Estrutura do trabalho 

Este trabalho foi dividido em 5 capítulos. Este capítulo, de introdução, explana a 

relevância do tema, bem como os objetivos geral e específicos e a metodologia do trabalho 

O segundo capítulo apresenta uma revisão da literatura utilizada como referência. São 

abordados temas como a modelagem de estruturas resistentes a sismos, a fim de verificar a 

eficiência de modelos. Também, sobre as pesquisas que apresentam a utilização do modelo 

shear frame e suas limitações. E por fim, estudos sobre controle estrutural por dispositivos de 

controle passivo e pela técnica de acoplamento estrutural.  

No terceiro capítulo está apresentado o comparativo de modelos para edifícios altos. 

Nesse capítulo apresenta-se a descrição do modelo experimental de Bernardes Jr. (2018), bem 

como os ensaios realizados e resultados obtidos pelo autor. É também avaliada a eficiência do 

modelo shear frame frente a estrutura experimental 

No quarto capítulo estão as análises numéricas considerando o acoplamento estrutural 

como técnica de controle entre duas estruturas adjacentes. Está apresentada a formulação 

matemática para estruturas adjacentes acopladas com modelos shear frame e uma breve 

descrição da otimização por enxame de partículas. Por fim, é avaliada a eficiência do 

acoplamento estrutural utilizando um modelo tridimensional sob ação sísmica.  

Por fim, no quinto capítulo estão as conclusões finais do trabalho para o modelo shear 

frame e o acoplamento estrutural, além de sugestões para trabalhos futuros.  
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2 REVISÃO DE LITERATURA 

2.1 Modelagem de estruturas resistente a sismos 

A identificação de modelos que representem estruturas civis envolve muitas 

características de difícil avaliação, dentre elas, a natureza da excitação e a definição do sistema 

a ser identificado, ou seja, o modelo estrutural. Durante um terremoto, o dano estrutural a 

edifícios é causado pelas características dessa força dinâmica em comparação com a capacidade 

de resistência dinâmica da estrutura, o que depende, principalmente, de sua massa, rigidez e 

amortecimento. Dessa forma, para o projeto de estruturas resistente a sismos, deve-se conhecer 

as características dinâmicas dessa edificação. (TARJÁN e KOLLÁR, 2004; HONG et al., 

2009). 

Ações de terremotos podem afetar severamente uma estrutura por, muitas vezes, não se 

conhecer corretamente suas propriedades dinâmicas. É importante ressaltar que antes que as 

frequências naturais de um edifício possam ser computadas ou medidas, um modelo teórico 

idealizado do edifício deve ser estabelecido (ELLIS, 1980; EWINS, 2000; NASCIMBENE, 

2015). Dentro da análise teórica de frequências naturais, Ewins (2000) menciona que a rotina 

da análise tem três passos: 

 Descrição da estrutura: Modelo estrutural (contém as características de massa, rigidez e 

amortecimento da estrutura); 

 Modos de vibração: Modelo modal (contém as frequências naturais e modos de 

vibração); 

 Níveis de resposta: Modelo de resposta (como exemplo um conjunto de funções de 

resposta de frequência ou FRF). 

 

Elnashai e Sarno (2008) comentam que os modelos estruturais são idealizações de 

estruturas reais e são destinados a simular as características de resposta da estrutura. Para os 

autores, existem três níveis de modelagem utilizados na análise de resposta para terremotos: 

 Modelos substitutos: A estrutura é idealizada como um sistema equivalente de um único 

grau de liberdade. Dessa maneira, quatro parâmetros são necessários: massa efetiva, 

altura efetiva, rigidez efetiva e amortecimento efetivo. Esse tipo de idealização é 

inadequado para avaliação da resposta local da estrutura. 
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 Modelos bastão: Consiste em sistema de múltiplos graus de liberdade, em que cada 

elemento idealiza um número de membros da estrutura. Normalmente, são utilizados 

modelos de massa concentrada, como o shear frame. Esse tipo de modelo é adequado 

para análise de sensibilidade para avaliar os efeitos de diversos parâmetros de projeto. 

Consequentemente, não é adequado para avaliar as demandas de ductilidade e danos 

entre os elementos estruturais individuais. 

 Modelos detalhados: São incluídos os modelos construídos a partir de elementos finitos. 

As estruturas são discretizadas em um largo número de elementos 2D ou 3D. 

Dependendo do grau de precisão requerido, esses modelos podem ser custosos 

computacionalmente, especialmente no campo da dinâmica inelástica. Na Figura 2.1, é 

possível visualizar uma estrutura idealizada pelos três modelos citados acima, bem 

como, o grau de acurácia e complexidade. 

 

Figura 2.1 – Níveis de modelo estrutural. (Elnashai e Sarno, 2008). 

 

Ellis (1980) comenta que a idealização teórica é, geralmente, a principal fonte de erros 

no resultado final. O motivo da idealização inadequada é que os edifícios são estruturas 

complicadas e há apenas uma compreensão limitada de como eles realmente se comportam. Por 

esse motivo, as propriedades dinâmicas das edificações são muitas vezes estimadas de forma 

Protótipo da Estrutura 
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Modelos Matemáticos 

Modelos Substitutos 

Modelos Bastão 

Modelos Detalhados 

Complexidade 
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inadequada. Em seu trabalho, foi realizada uma síntese sobre a previsão das frequências naturais 

de vibração de edificações. Os dados das frequências naturais foram coletados de diversos 

autores e incluem medições in loco, utilização de fórmulas empíricas e modelos numéricos. 

Além disso, discutiu-se a significância de características não lineares e da análise considerando 

interação solo-estrutura. Na Tabela 2.1 a seguir, estão apresentados alguns dados resumidos 

sobre edificações durante o terremoto de São Fernando de 1971, suas propriedades geométricas 

e dinâmicas. Na tabela: 𝑁 é o número de pavimentos, 𝐻 a altura e 𝑏 a largura do edifício. Na 

Tabela 2.2 encontram-se sete edificações com suas medições e previsões de frequência natural. 

 

Tabela 2.1 – Medições e cálculos de frequências naturais em edifícios durante o terremoto de 

São Fernando. (Ellis, 1980). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

No trabalho, ainda é afirmado que na maioria das edificações, três modos de vibração 

contribuem significativamente no comportamento dinâmico, um de torção e dois de translação. 

Esses modos podem representar mais de 90% do movimento geral da estrutura. Dessa forma, é 

razoável desconsiderar os modos mais altos. Esta afirmação condiz com normas de estruturas 
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resistentes a sismos, como a americana e a colombiana. A norma americana que trata de 

edificações resistentes a sismos (ASCE 7-10 – 2010) comenta das simplificações que podem 

ser realizadas em modelos estruturais. Ela frisa, bem como a norma colombiana (NSR-10 – 

2010), que a análise deve incluir um número suficiente de modos para obter uma participação 

de massa modal combinada de pelo menos 90% da massa real da estrutura. Esse percentual de 

massa modal é a energia contida em cada modo de vibração ressonante, uma vez que representa 

a quantidade de massa do sistema que participa de um determinado modo. 

 

 Tabela 2.2 – Medições e previsões de frequências naturais de edifícios. (Ellis, 1980). 

 

 

A Tabela 2.3, oriunda também do trabalho de Ellis (1980), ilustra a diferença de 

períodos naturais em relação a complexidade do modelo e a comparação com o valor obtido 

experimentalmente. 
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Nº Complexidade do modelo
Primeiro período 

natural (s)

Frequência 

(Hz)

1. Pórtico vazio com Contraventamento K 3,95 0,253

2. 1 + Profundidade de vigas reduzidas 3,43 0,292

3. 2 + Ação da laje composta 3,16 0,316

4. 3 + Painéis exteriores 3,10 0,323

5. 4 + Proteção contra fogo 3,06 0,325

Experimental 2,90 0,345

Tabela 2.3 – Diferença do período natural com a complexidade do modelo. (Ellis, 1980). 

 

 

 

 

 

 

 

Michel et al. (2010) tiveram como principal objetivo mostrar a importância da análise 

modal experimental no entendimento do comportamento de edifícios submetidos a sismos 

fracos. O edifício utilizado é de concreto armado, tem 13 pavimentos e está localizado na 

França. Foram empregados testes de vibração ambiente e uma rede de acelerômetros com 

monitoramento permanente. Os dados acelerométricos observados no topo do edifício foram 

comparados com os valores calculados usando um modelo unidimensional de massa-

concentrada ajustado com os resultados das análises modais obtidas pelos registros de vibração 

ambiente, e um modelo numérico 3D baseado em elementos de viga multifibras. Os autores 

comentam que os parâmetros modais obtidos por vibrações ambiente são sem escala, logo, não 

é possível deduzir a amplitude do movimento do edifício apenas com esses parâmetros. Assim, 

é necessário um modelo físico integrando os parâmetros modais. Como resultado, os autores 

obtiveram um modelo unidimensional satisfatório, principalmente em prever o deslocamento 

relativo entre pavimentos. Os erros desse modelo foram devidos ao efeito do comportamento 

3D do edifício, especialmente devido a torção e a não consideração dos modos de vibração mais 

altos. Portanto, a resposta de uma estrutura, submetida a leves terremotos, pode ser facilmente 

prevista assim que o comportamento dinâmico do edifício sob vibrações ambientais tenha sido 

determinado com precisão usando técnicas experimentais. Por fim, o modelo 3D também foi 

eficiente em representar a estrutura, porém, é necessária uma descrição completa da estrutura 

para estabelecer esse modelo. 

Kwok et al. (2011) utilizaram diversas técnicas para medição das propriedades 

dinâmicas de quatro edifícios com diferentes alturas e formas. A diferença dos valores medidos 

com aqueles obtidos através de modelos em elementos finitos (EF) foi considerável.  Uma vez 

que as massas da construção e suas distribuições podem ser determinadas de forma bastante 
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precisa, essas discrepâncias são principalmente atribuíveis às incertezas na estimativa da rigidez 

geral, incluindo contribuições de elementos estruturais primários e secundários e suas conexões, 

característica do material, como módulo de Young, e componentes não portadores de carga, 

como fachadas e outras armações e acessórios. 

Fagà et al. (2012) estudaram os esforços dinâmicos gerados por um sismo em um tanque 

elevado de aço suportado por um pórtico de aço contraventado. Dois modelos foram utilizados 

para determinar a resposta da estrutura: um modelo simplificado considerando dois graus de 

liberdade, conforme Figura 2.2, e uma análise de espectro de resposta com um modelo em EF 

desenvolvido no software SAP2000®. No modelo em EF, o tanque foi modelado utilizando 

elementos de casca e o suporte por elementos de viga. Essa análise permite representar a rigidez 

da estrutura de suporte com mais precisão e, ao mesmo tempo, a modelagem adequada da 

interação dinâmica entre o fluido e a estrutura do tanque. Os resultados indicaram que os 

esforços no modelo simplificado foram significativamente superestimados, levando a um 

superdimensionamento da estrutura. Isso se deve principalmente porque, no modelo 

simplificado, a capacidade dissipativa da estrutura de suporte não pode ser representa de forma 

eficiente. 

 

Figura 2.2 – Modelo simplificado. (Fagà et al., 2012). 

 

Ceroni et al. (2014) tiveram como objetivo estudar um edifício histórico de alvenaria, 

localizado na Itália, a fim de identificar suas principais frequências naturais e modos de 

vibração por meio de dados experimentais obtidos in situ. Esses dados foram então, comparados 

com resultados numéricos, utilizando três diferentes modelos 3D em elementos finitos (EF), 

desenvolvidos com elemento de placa no software SAP2000®, com a finalidade de investigar a 

influência da interação solo-estrutura (ISE) no comportamento dinâmico. Os autores comentam 
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que uma das aproximações mais tradicionais para introduzir a ISE no campo da dinâmica é por 

meio de molas translacionais e rotacionais na base da estrutura.  

O primeiro modelo considera a base fixa e não considera o nível subterrâneo. No 

segundo modelo o nível subterrâneo é adicionado ao modelo. Por fim, no terceiro modelo o 

nível subterrâneo é novamente negligenciado e molas são introduzidas para análise com ISE.  

Foram utilizados os sete primeiros modos de vibração para que a participação de massa nas 

direções translacionais fosse pelo menos 75%. Na Tabela 2.4 estão apresentados os resultados 

obtidos pelos autores.  Os dois primeiros modos de vibração são translacionais nas direções de 

menor e maior inércia, respectivamente.  

 

Tabela 2.4 – Resultados de frequência natural obtidos por (Ceroni et al., 2014). 

 

 

 

 

 

Os resultados indicaram que apenas os dois primeiros modos de vibração podem ser 

evidenciados de forma confiável. Um detalhe importante observado pelos autores foi que, no 

terceiro modelo, quando o valor de rigidez das molas diminui, os dois primeiros modos de 

vibração tendem a se tornar mais regulares, apresentando uma forma mais definida. Entretanto, 

o terceiro modo, que é de torção, desaparece e é substituído por um modo translacional. Dessa 

forma, concluíram a necessidade de utilizar a análise com ISE para se obter modelos mais 

confiáveis.  

Nascimbene (2015) a fim de entender a resposta sísmica de estruturas típicas em 

concreto armado na Europa, realizou uma análise experimental com mesa de vibração em um 

modelo em média-escala de uma estrutura aporticada tridimensional com forma irregular, 

conforme Figura 2.3. Em um primeiro momento, comparou-se os resultados de um protótipo 

em escala real, da mesma estrutura, com um modelo numérico em elementos finitos. Os 

resultados indicaram uma diferença de quase 8% no período natural de vibração. Isso se deve 

ao fato do modelo numérico ser levemente mais rígido, pois o protótipo possivelmente sofreu 

leves danos durante seu transporte. Por outro lado, houve subestimações consideráveis no 

deslocamento relativo entre pavimentos. Essa diferença foi causada pelo deslizamento do nó de 
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ligação entre viga-coluna devido o nível de excitação aplicado. Foi observado que as predições 

numéricas foram relativamente boas comparadas aos valores experimentais, mesmo que os 

transdutores de deslocamento não tenham sido colocados exatamente no centro de colunas / 

nós. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2.3 – Modelo experimental em média-escala. (Nascimbene, 2015). 

 

Na segunda etapa, foi construído então, o modelo experimental em média escala 

(modelo escalonado), respeitando as leis de similaridade de escala. Dessa forma, um novo 

modelo numérico foi estabelecido, também em elementos finitos, a fim de obter uma previsão 

realista da resposta do modelo escalonado na mesa de vibração, e assim, assegurar os limites 

de movimento da mesa, principalmente em termos de cisalhamento na base. Os resultados nessa 

segunda etapa, indicaram que os valores de períodos de vibração tiveram uma diferença de 3% 

nos modelos numéricos do protótipo e seu respectivo modelo escalonado. Com esse estudo, foi 

mostrado também, a importância das análises numéricas realizadas anteriormente aos testes 

experimentais. 

Lian e Su (2018) utilizaram o teste por mesa de vibração para estudar o comportamento 

dinâmico de um pórtico “Y-shaped” contraventado excentricamente com aço de alta resistência 

(Y-HSS-EBF) e com três pavimentos. Ainda, um modelo em elementos finitos (EF) foi 

desenvolvido para averiguar os resultados. Os resultados experimentais mostraram que a 

rigidez lateral do pórtico experimental diminuiu em 37,6% após a aplicação de um terremoto 

severo. O modelo numérico foi construído no software SAP2000®, utilizando elementos de viga 
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para conexões, vigas, colunas e contraventamentos; e elemento de placa para as lajes em 

concreto armado, conforme Figura 2.4. Os autores verificaram que a frequência fundamental 

do modelo numérico foi 6% maior que a do modelo experimental.  

 

Figura 2.4 – Modelo em elementos finitos. (Lian e Su, 2018). 

 

Em questão de deslocamento entre pavimentos, o erro percentual foi menor que 10%. 

Porém, quando se aumentava a intensidade do sismo, o erro percentual era maior que 20%. Isto 

é devido à solda fraturada na conexão de ligação da viga no terceiro pavimento do modelo 

experimental, sendo que a fratura de solda não foi considerada na análise em EF. Comparando 

as respostas de tensão entre os modelos, as distribuições de rótulas plásticas são similares, 

assim, o modelo em EF foi eficiente em representar o comportamento do Y-HSS-EBF. 

Os estudos acima apontaram diferentes análises com distintos modelos considerando a 

ação sísmica. Modelos simplificados para análises estruturais ainda são usados para determinar 

a resposta dinâmica de estruturas. Esses modelos ou métodos aproximados são de grande ajuda 

na fase preliminar em pesquisas e projetos. Por exemplo, ferramentas analíticas, de rápida 

solução, ajudam a esclarecer a escolha de diferentes elementos estruturais e suas dimensões. 

Miranda (1999) explica ainda, que os modelos simplificados são úteis nas fases preliminares 

de projetos para a rápida estimação da rigidez lateral, necessária para evitar deslocamentos 

excessivos entre pavimentos. Do mesmo modo, para edificações construídas, esses modelos 

permitem uma identificação rápida do máximo deslocamento entre pavimentos para um sismo 

específico. Por fim, é importante que a análise aproximada seja simples e rápida de 

implementar. Porém, o modelo utilizado deve representar com uma boa precisão o 

comportamento real da estrutura. 
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2.2 Modelo shear frame  

O modelo shear frame, conforme Figura 2.5, é usualmente utilizado na avaliação da 

resposta de estruturas aporticadas, normalmente edifícios de múltiplos andares submetidas a 

solicitações dinâmicas, como a ação sísmica. Neste modelo, as vigas e lajes são consideradas 

infinitamente rígidas em relação as colunas, que são inextensíveis. Deste modo, a rotação dos 

nós é inexistente.  A massa do pavimento é concentrada inteiramente na viga, e os graus de 

liberdade são unicamente os translacionais (HURTY e RUBINSTEIN, 1967; CLOUGH e 

PENZIEN, 2003; EZEOKPUBE e OSADEBE, 2010; PAULTRE, 2011; SORIANO, 2014; 

MBANUSI e OBODOH 2016). 

 

Figura 2.5 – Idealização Shear frame. (Paultre, 2011). 

 

Discrepâncias podem ocorrer ao considerar a modelagem por shear frame. Embora a 

abordagem com esse modelo possa prever os valores de frequências naturais com certo grau de 

precisão, não produz resultados precisos quando se fala em deformação real (MIRANDA, 1999; 

CLOUGH e PENZIEN, 2003; MBANUSI e OBODOH, 2016). 

Hurty e Rubinstein (1967) estudaram os efeitos da rotação dos nós nas frequências 

naturais e modos de vibração em um pórtico de aço de 19 pavimentos. Quatro casos foram 

analisados: 

a) Sem rotação nos nós; 

b) Todos os nós em um pavimento, para todas as seções, têm rotação igual; 

c) Todos os nós para um determinado tipo de seção de um pavimento têm igual rotação; 

d) Com rotação nos nós. 
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Os autores evidenciaram em seus estudos que quando se considera a rotação dos nós a 

diferença nos valores de frequências naturais chega a 109% em relação ao pavimento 

completamente rígido. Essa diferença se torna menor para as frequências mais altas.  Os 

resultados indicaram também, que o tempo computacional gasto para o caso “d” foi, em média, 

nove vezes maior em comparação aos outros casos. Os modos de vibração para o caso “a” se 

diferenciam mais do caso “d” para as primeiras três frequências. Isso é esperado uma vez que 

o efeito da rotação dos nós diminui para os modos mais altos. Por fim, os autores concluíram 

que impedir a rotação nos nós resulta em modos de vibração e frequências naturais com 

discrepâncias na ordem de 100% para as frequências mais baixas. 

Crawford e Ward (1964) utilizaram a excitação aleatória do vento para determinar, in 

situ, os primeiros três modos de vibração de um edifício de 19 pavimentos e compararam os 

valores obtidos com um modelo shear frame.  A estrutura do edifício é composta por colunas 

de aço com um núcleo central em concreto e aço, conforme Figura 2.6. O cálculo dos períodos 

naturais de vibração foi realizado sobre duas hipóteses simplificadas. A primeira assume uma 

resistência lateral provida por um sistema aporticado, e o modelo trabalha como shear frame. 

A segunda considera que o pórtico e o núcleo central trabalhem em conjunto, dessa forma, foi 

assumido que a deformação do núcleo é dada lateralmente igual à do pórtico, modelado como 

shear frame.  

 

Figura 2.6 – Planta-baixa do edifício. (Crawford e Ward, 1964). 

 

Os resultados mostraram discrepâncias grandes entre os valores experimentais e os 

valores calculados através dos modelos descritos. A diferença entre os períodos de vibração, na 

primeira hipótese, medidos in loco e calculados com os modelos foi de até 41% na direção de 

Núcleo Central 

Colunas 



 

 

17 

 

maior comprimento do edifício. Na segunda hipótese, os valores de frequência obtidos foram 

menores que os experimentais. Um dos motivos foi que as paredes externas contribuírem apenas 

para a rigidez ao cisalhamento e não para a massa no pavimento. Nas observações o núcleo não 

se deforma integralmente com a estrutura. 

Ward (1969) teve como objetivo verificar a utilização de diferentes modelos estruturais 

para um edifício de 15 andares, a fim de se obter a resposta dinâmica e comparar com os valores 

obtidos in loco. Foi investigada a distribuição de massa e rigidez na estrutura e a influência de 

algumas restrições na fundação. O esqueleto estrutural do edifício consiste num sistema 

combinado de pórtico e vigas parede (shear wall), ambos de concreto armado. Essas paredes 

são calculadas para resistirem a esforços horizontais e fornecem uma distribuição uniforme de 

rigidez. As lajes são planas e tem em média 21,50 cm. Os modelos estruturais utilizados no 

edifício têm a massa concentrada nos pavimentos, conforme Figura 2.7. 

 

Figura 2.7 – Modelo estrutural utilizado por (Ward, 1969). 

 

A rigidez lateral do edifício é composta por dois sistemas estruturais distintos: vigas 

parede e pelas partes aporticadas. Nos diferentes modelos investigados é assumido que esses 

sistemas atuam independentemente, ou estavam interligados de tal maneira que, para qualquer 

nível do pavimento, os deslocamentos dos dois sistemas eram idênticos. Dessa forma, os 

modelos utilizados para prever as frequências e modos de vibração foram os seguintes: 

 Modelo shear wall: Vigas engastadas conectadas por diafragmas rígidos em cada 

pavimento; 

 Modelo shear frame com base fixa; 

 Modelo shear frame com base rotulada; 

 Modelo combinado (shear wall + shear frame); 

 Modelo combinado com rotação nos nós; 

Conexão 

por molas 
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 Modelo combinado com rotação dos nós mais efeito mecânico do piso. 

O estudo elucidou que a melhor previsão das frequências naturais foi dada pelo modelo 

shear frame. Para o movimento ao longo do menor eixo, o modelo escolhido é o shear frame 

com conexões rotuladas na base. Para o outro eixo, o melhor é o modelo de shear frame com 

colunas engastadas. O modelo combinado assumindo a rotação dos nós fornece uma boa 

aproximação para a primeira frequência, mas não para as frequências mais altas. Isso seria 

esperado uma vez que, nos modelos teóricos assumidos, a contribuição das vigas parede no 

modo de flexão é mais significativa. O estudo da rigidez na fundação mostrou que as principais 

diferenças ocorrem no modo de vibração. 

Miranda (1999) desenvolveu um método aproximado para estimar os deslocamentos 

laterais e deslocamentos relativos entre pavimentos de edifícios de múltiplos andares sob ação 

sísmica. O edifício foi modelado como uma estrutura contínua consistindo em uma combinação 

de uma viga de flexão com uma viga cisalhamento, conectados por um elemento rígido, 

conforme ilustrado na Figura 2.8. Considerou-se apenas a contribuição do primeiro modo. 

Tanto massa como rigidez são distribuídas uniformemente ao longo da altura do edifício. É 

concluído em seu estudo que a diferença entre o deslocamento espectral e o máximo 

deslocamento no topo aumenta com o número de pavimentos. Também, a diferença entre esses 

deslocamentos aumenta à medida que as deformações geradas pela flexão aumentam em relação 

às deformações de cisalhamento. Para edifícios que as deformações por cisalhamento dominam 

o comportamento, a relação do deslocamento relativo entre pavimentos com deslocamento 

relativo do topo é significativamente maior que em edifícios que esse tipo de deformação é 

desconsiderada.  Por fim, o efeito do carregamento lateral é mais significativo para edifícios 

tipos shear frame. 

 

Figura 2.8 – Modelo simplificado para um edifício de múltiplos andares. (Miranda, 1999). 

Viga de flexão 

Viga de cisalhamento 

Ligações axialmente 

rígidas 
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(a) (b) 

Johnson (2000) fez a análise de um pórtico plano com um único pavimento. 

Analiticamente, o autor obteve a frequência natural para esse pórtico considerando o modelo 

shear frame, e, então, comparou com o mesmo pórtico considerando a rotação dos nós com 

dois graus de liberdade, conforme está ilustrado na Figura 2.9. Para o modelo com rotação nos 

nós, obteve-se uma frequência fundamental de 9,01 Hz, enquanto que para o modelo shear 

frame foi de 11,9 Hz. Essa diferença de 25% se deve principalmente pelo grande comprimento 

da viga. A rigidez a flexão da viga no modelo com rotação dos nós era menor que a das colunas, 

logo, o autor conclui que modelo shear frame está longe de ser satisfatório. 

 

 

 

 

 

 

Figura 2.9 – Pórtico com 1 pavimento. (a) com rotação nos nós (b) sem rotação (shear frame) 

(Johnson, 2000). 

 

Hajirasouliha e Doostan (2010) estudaram a adição de molas ao modelo shear frame 

para levar em conta os deslocamentos devido a deformação por flexão, além da deformação 

devido ao cisalhamento. No trabalho, três pórticos de aço contraventados concentricamente 

com 5, 10 e 15 pavimentos foram utilizados, conforme ilustrado na Figura 2.10. Os modelos 

foram então submetidos a uma ação sísmica com PGA (peak ground acceleration) 0,44 𝑔. Um 

modelo shear frame convencional e um utilizando molas, para acrescentar os deslocamentos 

devido a deformação por flexão, foram utilizados a fim de comparar com o modelo de pórtico 

tradicional. Os resultados apontaram que os modelos convencionais shear frame não são 

confiáveis o suficiente para estimar os deslocamentos relativos entre pavimentos para o caso de 

grandes deformações não lineares observadas em vários sismos. Porém, para deslocamentos 

máximos nos pavimentos o modelo convencional fornece uma estimativa razoável. Também, 

pode-se perceber que os períodos naturais de vibração do modelo de pórtico comum em 

comparação com o modelo shear frame modificado foram quase idênticos.  
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Figura 2.10 – Pórticos contraventados concentricamente.  (Hajirasouliha e Doostan, 2010). 

 

Ezeokpube e Osadebe (2010) examinaram os efeitos da rigidez dos nós na resposta de 

pórticos sujeitos a ações laterais. O modelo utilizado foi um shear frame com três pavimentos. 

Os resultados mostraram que os deslocamentos nos nós são menores quanto mais rígido eles 

forem. Também, quanto maior a rigidez, menores os momentos, o que podem reduzir a 

quantidade de material. Além disso, a frequência natural é maior quanto maior rigidez dos nós. 

Isso pode ser usado como vantagem para manter esses valores longe de frequências das 

excitações, evitando que ocorra o fenômeno da ressonância. 

Chopra (2012) analisou a resposta dinâmica de um pórtico de vão único com 5 

pavimentos de altura constante ℎ, conforme ilustrado na Figura 2.11. Definiu-se 𝜌 como a 

relação de rigidez viga-coluna. Para 𝜌 = 0 as vigas não impõem restrições às rotações nos nós, 

dessa forma o pórtico se comporta como uma viga flexível . Para 𝜌 = ∞ as vigas restringem as 

rotações completamente e a estrutura tem um comportamento de modelo shear frame. Na 

Figura 2.12, está ilustrado a deformada para três valores distintos de 𝜌. 

 

Figura 2.11 – Pórtico com 5 pavimentos e propriedades constantes. (Chopra, 2012). 
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Figura 2.12 – Deformada do pórtico. (a) 𝜌 = 0 (b) 𝜌 = 1/8 (c) 𝜌 = ∞. (Chopra, 2012). 

 

Em relação ao período natural de vibração, mostrou-se que o período fundamental é 

reduzido mais de 8 vezes quando 𝜌 varia de 0 até ∞. Assim, é indicado que os períodos são 

fortemente dependentes de 𝜌, especialmente nos modos mais altos, conforme ilustra a Figura 

2.13. Na figura 𝑛 é o modo de vibração, 𝜔𝑛 é a frequência natural do modo 𝑛, 𝜔1 é a frequência 

natural do primeiro modo , 𝑇1 o período natural do primeiro modo e 𝑇𝑛 o período natural do 

modo 𝑛. 

 

Figura 2.13 – Relações de período natural de vibração.  (Chopra, 2012). 

 

Além disso, foi observado que os modos de vibração também dependem 

significativamente de 𝜌, como pode-se observar na Figura 2.14. Dessa forma, fica claro a 

importância da relação de rigidez 𝜌 na resposta dinâmica do modelo, ou seja, a rotação dos nós 

é significativa. Essas conclusões também foram comentadas por Miranda (1999). Outros 

estudos envolvendo a relação de 𝜌 com momento fletor, cortante, deslocamento no topo e 

frequências mais altas foram realizados, as respostas dependem do valor de 𝜌 adotado.  

(b) (a) (c) 

Relação de Rigidez 𝝆 
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Figura 2.14 – Modos de vibração para o pórtico com diferentes valores de 𝜌.  (Chopra, 2012). 

 

Mbanusi e Obodoh (2016) estudaram a resposta de vibrações livres de um pórtico com 

diferentes rigidezes nas junções (nós) entre viga-pilar. O pórtico é de concreto armado com vão 

duplo e quatro pavimentos. Os modelos estruturais consideram um pórtico sem rigidez 

adicional nos nós e outros três modelos com junções infinitamente rígidas com diferentes 

comprimentos ao longo da viga e pilares. Os resultados indicaram que tanto o momento fletor 

quando o esforço cortante eram consideravelmente maiores, não importando o comprimento do 

enrijecimento. Além disso, as frequências naturais também eram maiores quando comparados 

ao modelo de pórtico rígido comum, o que aumenta sua estabilidade. 

Os estudos citados nesta seção evidenciam algumas limitações ao se utilizar o modelo 

shear frame em análises dinâmicas. Tanto na previsão de frequências, como em análises locais 

de momento fletor e cisalhamento, o modelo shear frame pode apresentar valores distantes do 

real. Os estudos de Chopra (2012), por exemplo, mostram a importância da relação de rigidez 

entre vigas e colunas e como ela afeta a resposta dinâmica. Além disso, a não consideração da 

rigidez axial das colunas, leva a erros consideráveis na questão de deformação real. Nas 

construções mais antigas, pode-se perceber que existia uma maior robustez nos elementos 

estruturais. As lajes, por exemplo, eram consideravelmente mais espessas que as construídas 

hoje em dia. Dessa forma, o modelo shear frame, em casos como esses, prediziam frequências 

com maior precisão, como foi visto em Ward (1969). Porém, deve-se tomar cuidado com a 

utilização desse modelo, visto que, os sistemas estruturais mais modernos são diferentes dos 

utilizados antigamente.  

 

 

 

Modo 1 Modo 2 Modo 3 Modo 4 Modo 5 
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2.3 Controle Estrutural 

Projetar uma estrutura civil para resistir a esforços como peso próprio e cargas de 

utilização não garante, necessariamente, um comportamento dinâmico aceitável em questões 

de conforto e segurança aos ocupantes. As raízes do controle estrutural advêm de aplicações no 

campo aeroespacial, em estudos de atrito, combustão interna e pontos de conexões. Porém, há 

registros ainda mais antigos. O professor de engenharia John Milne, no Japão em 1885, utilizou 

a técnica de isolamento de base em uma casa de madeira, com rolamentos em forma esférica 

para demonstrar que uma estrutura pode ser isolada de um abalo sísmico. Em 1909, J. A. 

Calantarients, criou um método na qual a edificação era construída em uma fundação com 

camadas de areia fina, mica ou talco, e assim, o edifício deslizaria durante um terremoto, 

reduzindo o esforço transmitido à ele. Mais atualmente, T. Kobori, em 1956, propôs um 

conceito básico de “Estrutura ativa controlada por resposta sísmica”, na qual é considerado a 

primeira tentativa de formular um problema de controle ativo aplicado na engenharia civil. Já 

em 1972, J. T. P. Yao indicou as diretrizes para as pesquisas de controle ativo na engenharia 

civil (HOUSNER et al., 1997; SOONG e DARGUSH, 1997; NAEIM e KELLY, 1999; 

SPENCER JR. e NAGARAJAIAH, 2003; JUNG, 2010). 

Desde as primeiras pesquisas, diversas técnicas para controle estrutural foram 

desenvolvidas, cada uma aliada a necessidades específicas. Basicamente, divide-se as técnicas 

de controle em quatro tipos: controle passivo, controle ativo, controle semiativo e controle 

híbrido. 

 Controle passivo: Essas técnicas se baseiam na utilização de dispositivos que não 

utilizam alimentação externa de energia. São instalados na estrutura um ou mais 

dispositivos que absorvem ou consomem parte da energia de vibração, oriunda de 

carregamentos dinâmicos, o que alivia a dissipação dessa energia na estrutura principal. 

É a técnica mais utilizada na engenharia civil e tem como principais vantagens a 

simplicidade e confiabilidade. Porém, normalmente funcionam apenas na faixa de 

frequência prevista em projeto. 

 

 Controle ativo: São dispositivos que aplicam forças externas para controlar a resposta 

advinda da energia gerada por forças dinâmicas. Assim, é uma técnica que necessita de 

alimentação externa de energia. Essas forças externas de controle são calculadas em 

tempo real computacionalmente, utilizando algoritmos de controle ativo, que funcionam 

em função da resposta da estrutura medida por sensores. As principais vantagens em 
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relação ao controle passivo é que, normalmente, o controle ativo tem mais eficiência no 

controle da resposta e são mais robustos em relação aos objetivos de controle a depender 

da necessidade. No caso de estruturais civis, uma desvantagem é a grande quantidade 

de energia necessária para geração de forças de controle. 

 

 Controle semiativo: É uma solução intermediária entre os controles ativo e passivo. Tem 

a vantagem de adaptabilidade à dinâmica da estrutura, porém, não demandam grande 

quantidade de energia externa, o que o torna uma solução mais econômica do que os 

dispositivos de controle ativo. São conhecidos também por sistemas passivos 

inteligentes, pois são uma espécie de dispositivo passivo controlável. Dispositivos desse 

tipo modificam suas propriedades mecânicas dependendo da intensidade de excitação 

externa. 

 

 Controle Híbrido: É uma técnica de controle que combina as técnicas de controle ativo 

e passivo citadas anteriormente. Uma das principais vantagens é que sistemas desse tipo 

normalmente exigem forças de magnitudes menores nos atuadores. Ainda, a faixa de 

frequência em que atuam são maiores quando comparado com o controle passivo. Por 

fim, no caso de falta de energia, o controle ativo torna-se ineficiente, porém, a parcela 

de controle passivo fornece ainda um grau de proteção à estrutura. 

 

Mesmo que os sistemas de controle ativo sejam, em geral, mais eficientes, os sistemas 

de controle passivo são mais econômicos e confiáveis, além de serem mais frequentemente 

utilizados no controle vibrações de edifícios (ALI e MOON, 2007). Também, suas formulações 

em problemas dinâmicos são mais simples. Dessa forma, se justifica sua aplicação no estudo 

desenvolvido neste trabalho. No item a seguir é realizada uma descrição mais detalha dos 

sistemas de controle passivo, especificamente dos amortecedores viscoelásticos e viscofluidos. 

Na Tabela 2.5 encontram-se as técnicas de controle mais conhecidas dentro das quatro 

categorias. 
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Tabela 2.5 – Classificação dos sistemas de controle de vibrações em estruturas. (Pérez Peña, 

2017). 

 

 

2.1.1 Controle Passivo 

Os sistemas de controle passivo não utilizam fonte de energia externa para seu 

funcionamento, absorvendo as vibrações de forma sistemática.  São geralmente de baixo custo 

em relação ao controle ativo e são um reforço eficaz para edifícios sujeitos a excitações 

dinâmicas. Esses dispositivos podem ser categorizados em duas formas de atuação. A primeira 

forma é a conversão de energia cinética diretamente em calor. A segunda forma trabalha na 

transferência de energia entre a estrutura e um oscilador adicional (AZARSA et al., 2016). 

Dentre os vários mecanismos pode-se citar: amortecedores de massa, amortecedores estruturais 

e sistema de isolamento de base. Esses mecanismos agem absorvendo ou consumindo parte da 

energia transmitida pelo carregamento dinâmico, reduzindo a dissipação de energia nos 

elementos da estrutura (AVILA, 2002; RAS e BOUMECHRA, 2016; PÉREZ PEÑA, 2017).  

 Jurukovski et al. (1995) comenta sobre as vantagens do uso de dispositivos de controle 

passivo em relação aos de controle ativo, listando os itens a seguir. 
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 Não requerem o uso de alta tecnologia, como: sistemas rápidos de obtenção de dados, 

algoritmos complexos para determinação simultânea a fim de efeito do controle ótimo, 

sistemas para gerar energia de controle, etc.; 

 Não requerem sistema de manutenção permanente; 

 Não dependem de fontes de energia externa; 

 São aplicadas há muito tempo e sua eficiência e confiabilidade são comprovadas na 

atenuação de efeitos de vento e de fortes terremotos.  

 

Baseados nos estudos de Housner et al. (1997), Soong e Dargush (1997), Avila (2002) 

e Pérez Peña (2017), os dispositivos utilizados na pesquisa estão descritos a seguir. 

 Amortecedores viscoelásticos: Na engenharia civil, começaram a ser utilizados em 

1969, quando 10.000 desses amortecedores foram instalados em cada uma das antigas 

torres gêmeas do World Trade Center em Nova Iorque, para auxiliar na resistência em 

relação ao vento. Seu funcionamento é dado pela deformação por cisalhamento de dois 

elementos rígidos unidos por um material viscoelástico. Essa deformação tem maior 

capacidade de dissipação de energia que a deformação longitudinal do material. Porém, 

é importante frisar que o material viscoelástico é altamente dependente das frequências 

das vibrações, tensões e temperatura. 

 

 Amortecedores viscofluidos: Dissipam energia convertendo energia mecânica em 

energia térmica através de um fluído muito viscoso, como silicone ou óleo, que liga um 

pistão cilíndrico. Funcionam linearmente em uma grande faixa de frequências, e não 

são tão suscetíveis à temperatura. Dessa forma, esses dispositivos são capazes de gerar 

forças que estão fora de fase com o deslocamento.  

 

Atualmente, inúmeras pesquisas ainda são realizadas nesse campo, principalmente pelo 

surgimento de novos materiais, formas de aplicação e técnicas de controle. Xing et al. (2015), 

por exemplo, a fim de manter os elementos estruturais de uma ponte no regime elástico durante 

a ação de um terremoto, aplicou três dispositivos de controle diferentes, incluindo 

amortecedores viscofluidos. Os autores concluíram que esses amortecedores possuíam a melhor 

capacidade de dissipação de energia dentre os três dispositivos testados, com redução de até 

40% da amplitude de vibração.  
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Ras e Boumechra (2016) estudaram a aplicação de amortecedores viscofluidos (AVF), 

aplicados como contraventamentos, em um edifício de 20 pavimentos em aço modelado via 

elementos finitos no software SAP2000®. Três modelos do edifício foram elaborados: sem 

contraventamento, com contraventamento e contraventamento com AVF. Eles concluíram que 

o uso de amortecedores viscofluidos resulta em uma redução significativa da resposta dinâmica 

da estrutura. O deslocamento relativo entre pavimentos reduz em uma variação de 4% no 

primeiro pavimento e 32% no topo da estrutura. Houve uma redução de 37% da aceleração 

máxima, o que reduz os valores da força de cisalhamento na base. Também, Com a energia de 

dissipação do amortecimento, os contraventamentos não transmitem quaisquer forças axiais 

indesejáveis.  

Azarsa et al. (2016) tiveram como objetivo estudar a redução da resposta de estruturas 

submetidas a sismos utilizando amortecedores viscofluidos no SAP2000®. A estrutura 

considerada é um edifício em aço de 4 pavimentos contraventado. Três modelos do edifício 

foram utilizados: com e sem contraventamento e com o uso de amortecedores. Os modelos da 

estrutura foram construídos tridimensionalmente. As vigas e colunas foram modeladas 

utilizando elementos de pórtico 3D. Para o modelo do amortecedor viscofluido foi utilizado um 

tipo de ligação não-linear do tipo “damper”. Os autores concluíram que os amortecedores 

viscofluidos são excelentes dispositivos de controle sísmico, controlando o cisalhamento na 

base, deslocamentos no topo e deslocamento relativo entre pavimentos. Houve redução de 80% 

no deslocamento no topo da estrutura quando se utiliza amortecedores em comparação com a 

estrutura sem contraventamento. Em relação ao deslocamento relativo entre pavimentos, houve 

redução de 41%, o que indica a eficiência desse tipo de controle. 

Mehrabi et al. (2017) estudaram um sistema de controle passivo viscoelástico chamado 

amortecedor de borracha rotativa, em inglês, rotary rubber brace damper (RRBD). Esse 

amortecedor é um intercalado de placas de borracha viscoelásticas e placas de aço para fornecer 

resistência ao cisalhamento. Essas placas de borracha produzem uma força restauradora 

suficiente para o sistema retornar para sua posição original. O amortecedor é conectado na 

estrutura através de braços mecânicos, como está ilustrado na Figura 2.15. Assim, a dissipação 

de energia ocorre quando os suportes são submetidos a tração e compressão. Além disso, uma 

análise experimental de um pórtico utilizando RRBD foi realizada. Observou-se que as 

respostas de deslocamento diminuíram significativamente e as respostas de aceleração 

aumentaram ligeiramente devido a maior rigidez e amortecimento. Dessa forma, O amortecedor 

proposto é acessível, fácil de construir e altamente eficiente. 
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Figura 2.15 – Mecanismo de ação do RRBD. (Mehrabi et al., 2017). 

 

Hajmoosaa e Mansoorghenaei (2017) ressaltaram as vantagens da utilização de 

amortecedores viscoelásticos sobre leves e moderados terremotos. Os autores comentam que, 

em geral, esses amortecedores, bem como os viscofluidos, reduzem a resposta sísmica de 

estruturas e minimizam o dano estrutural e não-estrutural. São dispositivos de fácil instalação 

e não impactam o projeto de fundações. Dessa forma, são atrativos para utilização em edifícios 

existentes. Porém, são eficazes para estruturas flexíveis que podem ser submetidas a grandes 

deformações. Os resultados apontaram uma redução de 50% do esforço cortante e 45% do 

momento fletor quando se utilizam os amortecedores. Além disso, 50% de redução do 

deslocamento máximo no topo também foi observado. Na base, houve uma redução de 40% do 

cisalhamento.  

 

2.4 Sistemas de acoplamento de edificações adjacentes 

Acoplamento de edificações adjacentes é um tipo de controle estrutural utilizado para 

diminuir as amplitudes de vibração provocadas por sismos e ventos fortes. A ideia principal é 

conectar duas edificações, como ilustrado na Figura 2.16, através de um dispositivo de controle 

estrutural apropriado, fazendo com que uma estrutura exerça forças de controle sobre a outra, 

e assim, atenuar a resposta individual de cada estrutura diminuindo a resposta global do sistema 

acoplado. Um dos principais fenômenos que motivam o uso desse sistema é o impacto entre 

dois prédios próximos, o chamado pounding. Os primeiros estudos para evitar esse fenômeno 

foram feitos por Klein et al. (1972) nos Estados Unidos. Posteriormente, Klein e Healy (1987) 

propuseram um algoritmo para controle semiativo, na qual duas edificações adjacentes eram 

conectadas por cabos. Constataram em seu estudo que para garantir a controlabilidade do 

sistema era necessário que as frequências naturais principais das edificações deveriam ser 

Amortecedor 

RRBD 
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distintas e que, a posição ótima seria aquela com os cabos posicionados no topo da estrutura, 

devido a ocorrência das maiores amplitudes de vibração. A partir desses estudos, na década de 

90, foram realizados inúmeros estudos numéricos e experimentais utilizando como ligação 

entre as edificações sistemas de controle ativo, passivo e semiativo (CHRISTENSON et al., 

2007; RAHEEM, 2014; PALACIOS-QUIÑONERO et al., 2017; PERÉZ PEÑA, 2017; PERÉZ 

et al., 2017). 

 

Figura 2.16 – Exemplo de sistema de acoplamento. Escritório Triton Square, Tokyo. 

(Christenson et al., 2007). 

 

Westermo (1989) ressaltou a importância do controle de edifícios adjacentes em relação 

ao pounding. Os modelos assumidos no trabalho são lineares, com múltiplos graus de liberdade, 

massa concentrada em cada piso e rigidez oferecida por paredes e colunas (modelo shear 

frame). Quatro configurações de edificações adjacentes foram estudadas. O meio de conexão 

entre os pisos dos edifícios adjacentes foi feito através de uma viga bi-rotulada, que transfere a 

força axial necessária para manter uma separação segura entre as estruturas. A viga foi alocada 

no topo do edifício mais baixo. Os resultados de várias configurações de ligações afirmaram 

que a frequência natural aumenta com o aumento da rigidez da viga. Constataram que por mais 

que esse tipo de conexão possa prevenir o impacto entre os edifícios (pounding), a alta rigidez 

da ligação altera significativamente as propriedades dinâmicas das estruturas desacopladas, o 

que pode ser perigoso se não se conhecer claramente essas propriedades. 

Estudos de Luco e Barros (1998) considerando duas estruturas adjacentes modeladas 

como duas vigas uniformes, contínuas e amortecidas com alturas distintas, determinaram 

valores ótimos da constante de amortecimento do dispositivo que conecta os edifícios, em 

função das propriedades de ambas as estruturas. Além disso, determinaram a altura ótima da 
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edificação mais baixa para minimizar as respostas daquela de maior altura. O sistema de 

controle utilizado foi o de amortecimento viscoso, ou seja, uma forma de controle passivo. Esse 

sistema foi distribuído uniformemente ao longo da altura da edificação de menor altura, 

conforme ilustrado na Figura 2.17. Ambas estruturas foram submetidas a uma aceleração 

horizontal do solo, utilizando valores do terremoto El Centro de 1940. As maiores reduções se 

deram para a altura da maior edificação sendo o dobro da menor e razão de massa igual a 1, 

reduzindo em 78% da resposta no primeiro modo e 62% de redução no segundo modo. 

 

Figura 2.17 – Esquema do sistema estrutural utilizado no acoplamento. (Luco e Barros, 1998). 

 

Xu et al. (1999) fizeram um estudo para atenuação da resposta de dois edifícios 

adjacentes submetidos a um abalo sísmico e ligados por um amortecedor de juntas inerciais. 

Foi a primeira formulação teórica feita das equações do movimento para múltiplos graus de 

liberdade aplicada em edificações adjacentes de múltiplos andares, submetidas a excitação 

sísmica e conectadas por amortecedores de fluido. Um estudo paramétrico intenso foi realizado 

para avaliar a eficácia dos amortecedores em relação a redução de deslocamento, aceleração e 

força de cisalhamento. Além disso, procurou-se determinar as propriedades ótimas dos 

amortecedores para diferentes configurações de edificações adjacentes, com diferentes razões 

de rigidez e alturas. As estruturas são consideras simétricas com planos alinhados. A 

movimentação do solo é assumida na direção do plano simétrico das edificações, assim, o 

problema é simplificado para bidimensional. O modelo estrutural utilizado é o shear frame, 

conforme Figura 2.18. Assim, é indicado que a excitação sísmica seja considerada não severa 

ou que o aumento da capacidade de absorção das edificações seja suficiente para manter as 

propriedades lineares durante o terremoto. Os autores concluíram que se as propriedades dos 

amortecedores forem cuidadosamente escolhidas, as propriedades dinâmicas das edificações 

sem vinculação permanecem quase inalteradas, logo, a resposta dinâmica oriunda de uma 
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excitação sísmica pode ser significativamente reduzida. Também, observaram que a redução da 

resposta é maior para a edificação de menor altura. 

 

Figura 2.18 – Modelo estrutural utilizado. (Xu et al., 1999). 

 

Abdullah et al. (2001) vincularam duas edificações adjacentes com um amortecedor de 

massa sintonizada compartilhado (AMSC), conforme representado na Figura 2.19, para reduzir 

a resposta de ambas as estruturas e a probabilidade de pounding. A excitação sísmica utilizada 

foi o terremoto El Centro de 1940 e o Kern County de 1952. Para o cálculo dos valores de 

rigidez e amortecimento do AMSC foi realizado um processo de otimização, utilizando uma 

função de desempenho, com propósito de resultar na menor resposta global do sistema. A 

análise numérica foi realizada através do software MATLAB® e os resultados do sistema 

utilizando AMSC foram comparados com o resultado de cada estrutura utilizando um 

amortecedor de massa sintonizada (AMS). Os resultados mostraram que é possível o sistema 

acoplado, que utiliza AMSC, reduzir as vibrações com melhor eficiência que os edifícios 

isolados utilizando AMS, e isso depende de parâmetros utilizados no processo de otimização. 

Também, foi observado que o uso do AMSC aumenta o deslocamento relativo dos edifícios, 

tendendo a evitar o pounding. Ressalta-se que com um sistema AMSC como o estudado, 

utilizando a massa de apenas um AMS, consegue-se controlar a vibração de dois edifícios 

simultaneamente.  

Utilizando a técnica de otimização com algoritmo genético multiobjetivo para encontrar 

as propriedades dinâmicas do AMSC, Kim e Kang (2014) chegaram nas mesmas conclusões 

que Abdullah et al. (2001). Ressaltaram ainda que é importante avaliar o comportamento 

utilizando um modelo tridimensional, incluindo o comportamento de torção. 

 

Edificação 2 

Edificação 1 
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Figura 2.19 – Sistema de controle proposto por (Abdullah et al., 2001). 

 

Christenson et al. (2006) analisaram a utilização de controles passivo e ativo para 

conectar estruturas adjacentes. Ressaltaram a importância de avaliar os efeitos da variação das 

configurações e propriedades das edificações como altura e rigidez e, também, em questão da 

localização ótima da conexão do dispositivo de controle. O modelo utilizado nas edificações 

flexíveis foi de viga engastada, com múltiplos graus de liberdade, usando o método de Galerkin. 

As estruturas são ligadas por um único dispositivo de controle passivo ou ativo e são sujeitas a 

um movimento no solo que simula um abalo sísmico. Os autores comentam que os resultados 

obtidos utilizando o modelo shear frame foi muito próximo dos obtidos utilizando esse tipo de 

modelagem de viga engastada. Foi verificado que o acoplamento ótimo segue duas diretrizes, 

nas quais as frequências dominantes das duas edificações são distintas e que o vínculo do 

dispositivo de acoplamento não pode estar localizado em um nó de um modo de vibração 

dominante. Quando essas condições são seguidas, a redução da resposta dinâmica, oriunda do 

controle passivo ou ativo, é muito próxima.  Porém, quando uma ou ambas as condições não 

são satisfeitas, o controle ativo traz uma performance melhor quando comparado ao controle 

passivo. Também, constataram que o controle ativo atinge um desempenho semelhante ao do 

controle passivo, utilizando uma fração da força de controle necessária.  

Christenson et al. (2007) examinou os efeitos das alturas relativas entre edificações 

adjacentes e a localização do vínculo de acoplamento na performance do controle semiativo. 

Os modelos consistem em duas estruturas adjacentes com múltiplos graus de liberdade, que são 

os mesmos utilizados por Christenson et al. (2006). As estruturas são dinamicamente distintas 
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e descritas pela altura, massa, rigidez e amortecimento. Os edifícios são conectados por um 

dispositivo semiativo único, localizados no mesmo nível de ambas as estruturas. O sistema está 

sujeito a excitação do solo, para simular um evento sísmico. Constataram que a presença de 

rigidez no vínculo do acoplamento serve para deslocar as frequências naturais no par dos 

edifícios e não proporciona nenhum benefício verdadeiro para uma excitação como um abalo 

sísmico. Também, a performance do controle semiativo decai quando as frequências naturais 

de um modo dominante coincidem. Decai ainda, quando o vínculo de acoplamento está 

localizado próximo a um nó de um modo de vibração dominante, pois esse nó é quase 

incontrolável, conforme constatado em trabalhos anteriores. O desempenho do controle 

semiativo tende a se aproximar do controle ativo, porém, tende a se afastar quando a razão das 

alturas das edificações e altura do acoplamento aumentam. Por fim, mostraram que a força de 

controle necessária é menor quando comparada a um sistema de controle passivo. 

Roh et al. (2011) utilizaram dispositivos de controle passivo lineares para conectar duas 

edificações de aço adjacentes. Essas edificações foram modeladas em forma de shear frame, 

com um grau de liberdade por pavimento e sujeita a movimento do solo. Foram testados 6 pares 

de estruturas adjacentes com diferentes andares e várias combinações de conectores, 

amortecedores viscosos e molas lineares, com diferentes localizações. Os autores constataram 

que o maior nível de redução de resposta ocorre quando a estrutura de maior altura é duas vezes 

o tamanho da estrutura de menor altura, reafirmando os estudos de Luco e Barros (1998). 

Também, ressaltam que o grau de redução da resposta é sempre maior para a estrutura cuja 

frequência fundamental é próxima da frequência natural de excitação. A adição de molas 

(rigidez) às ligações não diminui a resposta efetivamente. Em alguns casos, quando a constante 

de rigidez da mola é otimizada, há uma redução de resposta das estruturas, porém, é muito 

pequena. Concluíram ainda que a máxima redução de resposta é dada pelo acoplamento das 

estruturas com apenas o uso de amortecedores lineares.  

Huang e Zhu (2013) estudaram a melhor quantidade e arranjo de amortecedores 

viscoelásticos ligando duas estruturas adjacentes sob excitação sísmica. Os edifícios foram 

modelados como shear frame, sendo simétricos e com seus planos alinhados. Devido à adição 

de amortecedores, a capacidade de absorção dos edifícios é aumentada, então, são assumidos 

que permanecem em estado elástico linear. A estratégia de otimização foi utilizar uma função 

objetivo que leva em conta a energia total de vibração das estruturas adjacentes, logo, o objetivo 

é minimizar essa energia. Os autores constataram que quanto maior o número de amortecedores, 

menor é a importância da localização de cada dispositivo. Também afirmaram que otimizar o 
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número de amortecedores tem pequeno efeito na performance do controle, logo, o mais 

importante é otimizar a localização do amortecedor. Explanaram que deve ser evitado o uso de 

apenas um amortecedor entre duas edificações adjacentes, pois a força de saída do amortecedor 

é alta e centralizada, resultando em efeitos indesejáveis na estrutura. Caso mais de um 

amortecedor for utilizado, eles devem ser distribuídos nos pisos mais altos e mais baixos das 

estruturas. 

Pérez et al. (2014) realizaram um estudo de duas edificações acopladas ligadas por um 

dispositivo de controle passivo e também por um dispositivo híbrido, que combina o controle 

passivo juntamente com um controle ativo. As estruturas foram submetidas a acelerações no 

solo correspondente ao terremoto El Centro de 1940. Para utilização do controle ativo, foi 

utilizado um algoritmo clássico de controle ótimo linear. O sistema de controle passivo aplicado 

foi o de amortecimento viscoso. Um estudo paramétrico foi realizado com objetivo de encontrar 

o melhor coeficiente de amortecimento, variando quantidade e posição dos dispositivos de 

conexão. A melhor configuração está representada na Figura 2.20. Utilizando o sistema de 

braços ativos (controle ativo) nos andares, juntamente com a configuração ótima de 

amortecedores viscofluidos (controle passivo) foi constatado que o controle ativo reduz mais 

intensamente as respostas do edifício em que foi instalado, nesse caso, o mais alto. As respostas 

do edifício mais baixo são reduzidas efetivamente pelo sistema de controle passivo que conecta 

ambas as edificações. 

 

Figura 2.20 – Configuração ótima dos dispositivos de controle passivo. (Pérez et al., 2014). 

 

Bigdeli et al. (2016) apresentar uma formulação para otimização a fim solucionar o 

problema de encontrar a melhor combinação entre arranjos e propriedades mecânicas ótimas de 

amortecedores (viscosos) ligando duas edificações adjacentes. É um problema de otimização 
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do tipo bi-nível e que a configuração dos amortecedores é uma otimização do tipo discreta, 

enquanto os coeficientes ótimos é otimização do tipo contínua. Os modelos utilizados para 

representarem as edificações são do tipo shear frame. A partir dos resultados, foi concluído que 

quando se utiliza amortecedores com igual coeficiente de amortecimento, aumentar o número 

de amortecedores não necessariamente aumenta a estabilidade dinâmica do sistema. Quando os 

amortecedores não têm o mesmo coeficiente, aumentar o seu número, a partir de um certo valor, 

conduz a pequenos benefícios ao sistema. Também, se for usado apenas um amortecedor, este 

deve ser colocado no andar mais alto possível. Na maioria dos casos analisados, o uso de 4 

amortecedores ou menos já é suficiente para obter bom controle estrutural. 

Jankowski e Mahmoud (2016) investigaram os efeitos do acoplamento de duas 

estruturas adjacentes de três andares cada, com diferentes propriedades dinâmicas, através de 

elementos de ligação, a fim de atenuar o efeito de abalos sísmicos. Foi utilizado um modelo 

discreto (shear frame) de múltiplos graus de liberdade. Três casos foram estudados: o primeiro 

utiliza como elemento de ligação apenas molas lineares, o segundo utiliza amortecedores 

viscofluidos e o terceiro uma combinação dos dois, ou seja, amortecedores viscoelásticos. Os 

resultados indicaram que conectar duas estruturas por elementos de ligação pode ser muito 

eficaz para o edifico mais leve e flexível. As maiores reduções nas respostas foram obtidas por 

dispositivos de ligação com grandes valores de rigidez ou amortecimento, e os edifícios são 

totalmente conectados e vibram em fase. Também, foi confirmado que o uso de elementos de 

ligação viscoelásticos reduz as amplitudes do edifício mais flexível com menores valores de 

rigidez e amortecimento quando comparado com o uso de cada dispositivo sozinho. Porém, a 

resposta do edifício mais rígido é negligenciável. 

Patel (2017) estudou a viabilidade da aplicação de amortecedores de extrusão de 

chumbo (AEC), uma forma de controle passivo, no acoplamento de duas edificações adjacentes. 

Um dispositivo AEC absorve energia de vibração por deformação plástica do chumbo e então 

transforma essa energia mecânica em calor. Os modelos utilizados para as edificações são do 

tipo shear frame. São consideradas diferentes alturas para as edificações, porém, assume-se os 

andares sempre no mesmo nível. Os resultados mostraram que dispositivos AEC são eficazes 

na redução da resposta de estruturas adjacentes acopladas. As reduções de respostas do sistema 

não se alteram muito com pequenas alterações no coeficiente de amortecimento do AEC, logo, 

não são necessários ajustes ou substituição dos dispositivos. Constataram também que não é 

necessário conectar as estruturas em todos os andares, ou seja, menos amortecedores 

posicionados em lugares apropriados torna o controle mais eficiente. As melhores posições são 
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aquelas localizadas onde se obtém maior velocidade relativa entre os andares. Por fim, pode-se 

reduzir o número de amortecedores pela metade se utilizar amortecedores com coeficientes de 

amortecimento diferentes, em vez de usar amortecedores com o mesmo coeficiente conectando 

todos os andares. 

Guenidi et al. (2017) estudou a viabilidade de aplicação de um amortecedor de massa 

sintonizada compartilhado (AMSC), dispositivo de controle passivo, individualmente e em 

conjunto com um amortecedor magneto reológico (MR), dispositivo de controle semiativo, no 

acoplamento de duas edificações adjacentes. Além disso, avaliou a utilização de amortecedores 

de massa sintonizada (AMS) separadamente em cada edifício. Foram utilizadas duas 

edificações de 10 andares cada, modeladas como shear frame e sujeitos a movimentos do solo 

causados pelo terremoto El Centro de 1940. Os modelos estudados estão apresentados na Figura 

2.21. Os autores concluíram que a melhor redução de respostas foi dada pela combinação de 

AMSC+MR (controle híbrido), mesmo para diferentes razões de frequências das edificações. 

As conclusões obtidas com o uso do AMSC em comparação com AMS individual foram as 

mesmas de Abdullah et al. (2001) e Kim e Kang (2014). 

 

Figura 2.21 – Modelos estudados. a) AMS separados; b) AMSC; c) AMSC+MR. (Guenidi 

et al., 2017). 

 

Song et al. (2018) estudaram os efeitos do acoplamento estrutural nas propriedades 

modais e nas respostas induzidas pelo vento de edifícios com sistema de ligação. Segundo os 

autores, o acoplamento estrutural entre os edifícios afeta a correlação entre as respostas nas três 

direções. O modelo proposto consiste em dois edifícios de grande altura conectados por várias 

ligações, conforme Figura 2.22. Os pavimentos foram considerados como diafragmas rígidos 

tendo três graus de liberdade, duas translações e uma rotação. Cada ligação foi modelada como 

uma viga rígida (WESTERMO, 1989) conectada no pórtico do edifício. Quatro cenários foram 

a)       b)                       c) 
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considerados, a fim de demonstrar o efeito de diferentes localizações da excentricidade dos 

centros de rigidez e massa. Os edifícios têm 40 pavimentos, 160m e são de concreto armado. 

Suas dimensões em planta são 30mx30m. Os resultados indicaram que dependendo da 

localização da excentricidade, no primeiro modo de vibração, a frequência teve diferença de 

5% em relação ao edifício sem excentricidade. Para modos mais altos, essa diferença estava 

dentro de 10%. Entretanto, pode-se esperar que em casos de maiores excentricidades, esses 

efeitos podem ser significantes. Em relação aos modos de vibração, pode-se perceber 

comportamentos bem distintos em relação a cada cenário estudado. Dessa forma, é preciso 

cautela durante o projeto desse tipo de edificação. 

 

Figura 2.22 – Esquema do sistema de edifícios conectados. (Song et al., 2018). 

 

Os trabalhos mencionados evidenciam a eficiência do acoplamento de edifícios 

adjacentes com variados tipos de dispositivos de ligação, bem como características de massa e 

rigidez das edificações. Em comum, os estudos nessa área utilizam modelos simplificados shear 

frame para verificar a eficiência do acoplamento e calcular as características ótimas do 

dispositivo de ligação. Uma vez que a resposta da estrutura, perante excitações dinâmicas, 

depende de sua rigidez, amortecimento e massa, além da distribuição dessas propriedades ao 

longo da edificação, a escolha do modelo estrutural é fundamental para garantir valores de 

frequência natural e deslocamentos mais precisos. Como as propriedades mecânicas ótimas dos 

elementos de ligação entre os edifícios adjacentes dependem de suas respostas dinâmicas, torna-

se importante a escolha correta de um modelo estrutural que represente a estrutura construída. 

 

 

Torre 2 
Torre 1 
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3 ESTUDO COMPARATIVO DE MODELOS PARA EDÍFICIOS ALTOS 

 

Devido a disponibilidade de resultados experimentais, a estrutura experimental em 

pequena escala desenvolvido por Bernardes Jr. (2018) foi utilizada com objetivo de verificar a 

eficiência do modelo shear frame em prever as frequências naturais da estrutura. Também, um 

modelo tridimensional foi estabelecido para averiguar os resultados experimentais. Os Modelos 

numéricos foram desenvolvidos em elementos finitos (EF) utilizando o software SAP2000®. 

Posteriormente, no capítulo 4, esses modelos oriundos do modelo experimental serão utilizados 

na análise de acoplamento estrutural. 

 

3.1 Descrição do modelo experimental 

O modelo experimental foi desenvolvido por Bernardes Jr. (2018) e tem como objetivo 

simular experimentalmente o comportamento de um edifício alto. O modelo consiste na união 

de 10 módulos construídos em aço SAE 1020, conforme Figura 3.1. Esse aço tem Módulo de 

Elasticidade 205 GPa e peso específico 7870 kg/m3. Cada módulo é composto pela conexão de 

duas placas através de quatro colunas. As colunas possuem 6,3 mm de espessura, 20 mm de 

comprimento e 200 mm de altura. O módulo e suas dimensões estão ilustradas na Figura 3.2.  

 

 

Figura 3.1 – Modelo experimental. (Bernardes Jr., 2018). 
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Figura 3.2 – Módulo de aço e dimensões. (Bernardes Jr., 2018). 

 

Os módulos são parafusados, um a um, com arruela sob a porca. Os parafusos são 

igualmente apertados com auxílio de um torquímetro. A estrutura é então parafusada sobre uma 

base fixa, dessa forma, a altura total do modelo é aproximadamente 2,12 m e esbeltez 

aproximada de 1:10. 

Ensaios de vibração livre foram realizados para obtenção da resposta modal da estrutura. 

Um martelo de impacto foi utilizado para excitar a estrutura e dois acelerômetros, sendo um 

para referência e outro para medição, foram empregados. O ensaio foi realizado nas duas 

direções transversais da estrutura. O acelerômetro de medição foi posicionado em três pontos 

diferentes, conforme indicado na Figura 3.3. 

 

Figura 3.3 – Posicionamento dos acelerômetros na direção de (a) menor inércia (b) maior 

inércia.  (Bernardes Jr., 2018). 

 

Os resultados obtidos estão apresentados na Tabela 3.1 e as funções de resposta em 

frequência na Figura 3.4. 

 

(a) (b) 
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Tabela 3.1 – Resultados de frequência natural para o modelo experimental. (Bernardes Jr., 

2018). 

 

 

 

 

Figura 3.4 – Funções de Resposta em Frequência. (Bernardes Jr., 2018). 

 

Por fim, foi realizada uma análise de imagens adquirida por vídeo para obtenção da 

razão de amortecimento da estrutura experimental. Para isso, a estrutura foi submetida a um 

deslocamento inicial e então solta abruptamente para vibrar livremente. Esse procedimento foi 

realizado cinco vezes. Um ponto fixo foi escolhido no topo da estrutura e sua trajetória foi 

capturada. Utilizando o software MATLAB® o ajuste da trajetória capturada foi realizado. A 

razão de amortecimento (𝜉) obtida foi de 0,4%. 

 

Direção de menor 

inércia

Direção de maior 

inércia

1 4,04 6,85

2 12,15 21,80

3 23,60 32,10

Frequência Natural (Hz)

Modo

Resposta em Frequência - X 

Resposta em Frequência - Y 
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3.2 Vibração livre para sistemas com múltiplos graus de liberdade 

O software SAP2000® utiliza a formulação descrita a seguir para determinar as 

frequências naturais e modos de vibração de um sistema.  

Para a análise dinâmica de um sistema com múltiplos graus de liberdade de forma 

discreta, pode-se escrever a equação do equilíbrio dinâmico da seguinte forma: 

𝑲 u⃑⃑(t) + C u⃑⃑̇(t) + M u⃑⃑̈(t) = f⃑(t) (3.1) 

em que 

 u⃑⃑(t): é o vetor de coordenadas nodais no instante de tempo 𝑡; 

 u⃑⃑̇(t): é o vetor de velocidades nodais no instante de tempo 𝑡; 

 u⃑⃑̈(t): é o vetor de acelerações nodais no instante de tempo 𝑡; 

 K, 𝐂 e M: são as matrizes de rigidez, amortecimento e massa da estrutura, 

respectivamente; 

 f⃑(t):  é o vetor de forças externas nodais aplicadas no instante de tempo 𝑡. 

 

Para o caso de vibração livre não amortecida, a equação (3.1) toma a seguinte forma: 

M u⃑⃑̈(t) + K u⃑⃑(t) = 0 (3.2) 

Na qual, a solução é uma função harmônica do tipo 

u⃑⃑(t) = φm cos (ωm t ) (3.3) 

em que 

 ωm: frequência natural circular; 

 φm: vetor constante que fisicamente representa a deformada (modo de vibração). 

 

Derivando a equação (3.3) e substituindo na equação (3.2), obtém-se: 

-M φm cos (ωm t ) ωm² + K φm cos (ωm t ) = 0 

φm (–M ωm
2  + K) = 0 (3.4) 

Sabendo que φm = 0 implica na ausência de movimento, então, para obter uma solução 

diferente da trivial o determinante da matriz resultante de (–M ωm
2  + K) deve ser nulo, logo: 
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det |-M ωm
2  + K| = 0 (3.5) 

Assim, tem-se um problema de autovalores e autovetores. Desenvolvendo a 

equação (3.5), chega-se no chamado polinômio característico, com grau “n”, em que “n” é o 

número de graus de liberdade correspondente aos deslocamentos livres do sistema. Os 

autovalores são então, as frequências naturais do sistema e os autovetores os modos de vibração. 

 

3.3 Modelo shear frame da estrutura experimental 

A modelagem da estrutura experimental considerando shear frame (SF) foi realizada 

com base nas diretrizes gerais comentadas na bibliografia. É importante ressaltar que as 

dimensões de cada peça da estrutura experimental foram medidas in loco para levar em conta 

as variações das dimensões teóricas que ocorrem. A direção de menor inércia da estrutura 

experimental foi utilizada para estabelecer o modelo SF. 

 A massa de cada pavimento é a soma total das massas das placas, parafusos e porcas, 

subtraindo-se a massa dos furos. Essa massa é inteiramente concentrada no centro da viga, na 

qual, é considerada infinitamente rígida em relação às colunas, dessa forma a rotação nos nós é 

impedida. Como a estrutura experimental possui 10 pavimentos, no modelo SF obtém-se 10 

graus de liberdade. Na Tabela 3.2 é possível visualizar as características de massa e rigidez por 

andar do modelo. 

 

Tabela 3.2 – Valores utilizados no modelo SF. 

 

 

Pavimento Rigidez (N/m) Massa (kg)

1 5,0090E+05 5,9827

2 5,9206E+05 6,0086

3 5,1332E+05 6,0455

4 5,1029E+05 6,0225

5 5,0235E+05 6,0224

6 4,7704E+05 5,9779

7 5,0773E+05 5,9794

8 4,8134E+05 6,0016

9 5,4048E+05 5,9679

10 5,1077E+05 2,9235
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A massa das colunas é desprezada, bem como, sua rigidez axial, o que está de acordo 

com a bibliografia citada. A rigidez a flexão de cada coluna kc é dada pela equação (3.6).  

kc = 
12EI

Ln
3

 (3.6) 

em que: E é o módulo de elasticidade do aço (205 GPa), I é o momento de inércia da seção 

transversal e Ln o comprimento da coluna. As colunas são consideradas bi-engastadas devido a 

solda presente entre elas e as placas. Assim, a rigidez de cada pavimento kn, equação (3.7), é a 

soma da rigidez das quatro colunas. 

kn = 4 kc   (3.7) 

Vigas e colunas são modeladas com elemento de pórtico, e a base é considerada 

engastada. Restrições são introduzidas nas ligações viga-pilar para impedir totalmente o giro. 

Na Figura 3.5 está ilustrado o modelo SF em EF no SAP2000®. 

 

Figura 3.5 – Modelo SF da estrutura experimental. 

 

Na Tabela 3.3 estão apresentadas as três primeiras frequências do modelo SF e a 

comparação da primeira frequência com modelo experimental, pois é o modo lateral que o 

modelo SF reproduz. Na Figura 3.6 estão ilustrados os três primeiros modos de vibração do 

modelo SF. 

 

Tabela 3.3 – Valores de frequência natural do modelo SF. 

 

Modo Frequência (Hz) Experimental Diferença

1 7,35 4,04 45,03%

2 21,63 - -

3 35,49 - -
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Figura 3.6 – Modos de vibração do modelo SF. 

 

Como pode-se observar, o modelo SF não foi eficiente em reproduzir a primeira 

frequência da estrutura experimental. Um dos fatores que levam a isso é que, no modelo 

experimental, a base não é perfeitamente engastada, como é considerada no modelo SF. 

Também, a desconsideração na rotação dos nós levam a erros consideráveis na predição das 

frequêncais naturais (HURTY e RUBINSTEIN, 1967). 

 

3.4 Modelo tridimensional  

Um modelo tridimensional (3D) da estrutura experimental foi elaborado via EF, também 

no software SAP2000®. As características de massa, rigidez e condições de contorno são 

reproduzidas de modo que a diferença de resposta entre os modelos numérico e experimental 

seja mínima. As colunas foram modeladas com elemento de pórtico espacial e as lajes, foram 

modeladas como grelha equivalente. Na Figura 3.7 está ilustrado o modelo 3D. Os eixos 

cartesianos foram assim posicionados: o eixo y é a direção de menor inércia, o eixo de maior 

inércia é o x e o eixo z está ao longo da altura do modelo. 

 

Figura 3.7 – Modelo tridimensional no SAP2000®. 

1º Modo 2º Modo 3º Modo 
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A Diferença de massa entre o modelo experimental e numérico foi de 100 g 

aproximadamente. Assim, os parafusos que unem os módulos não foram modelados, pois a 

diferença entre a massa retirada nos furos e a dos parafusos é pequena.  

Quatro parafusos ligam a estrutura experimental ao solo. No modelo numérico, as 

condições de contorno da base foram então modeladas com molas lineares, conforme Figura 

3.8. A rigidez da mola foi ajustada manualmente, e percebeu-se que o comportamento dos 

modos de vibração dependem desse valor. Os resultados de frequência natural, modos de 

vibração e a comparação com os resultados experimentais, encontram-se na Tabela 3.4. Na 

Figura 3.9 estão ilustrados os três primeiros modos de vibração. 

 

Figura 3.8 – Molas lineares simulando os parafusos na base da estrutura experimental. 

 

Tabela 3.4 – Comparação entre as frequências naturais. 

 

 

 

 

 

 

Experimental Numérico

1 4,01 4,16 3,74% Flexão na direção de menor inércia

2 6,85 6,66 -2,77% Flexão na direção de maior inércia

3 12,15 12,98 -6,83% Torção

Frequência Natural (Hz)
Modo

Modo de 

vibração
Erro
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Figura 3.9 – Modos de vibração do modelo 3D. 

 

A formulação das equações do movimento para modelo shear frame, embora fácil de 

visualizar em sistemas simples, não é adequada para estruturas complexas (CHOPRA, 2012). 

Além disso, como comentado na bibliografia, a norma americana que trata de edificações 

resistentes a sismos (ASCE 7-10 – 2010) e a norma colombiana (NSR-10 – 2010), comentam 

que a simplificação de modelos deve respeitar um percentual de participação de massa 

combinada de 90%. Isso significa que para estabelecer um modelo shear frame, o primeiro 

modo de vibração do modelo 3D deveria ter no mínimo 90% de participação de massa. Essa 

exigência, no modelo 3D, acontece na quarta frequência, quando 91% da soma das massas vibra 

na direção de menor inércia. Na direção de maior inércia, 92% da soma das massas vibra apenas 

na sexta frequência. Dessa forma, o modelo SF não é adequado para representar essa estrutura. 

Esse tipo de verificação de modelo é muitas vezes neglicenciada, o que pode ser inseguro 

quando se trata da previsão de frequências naturais e na análise do acoplamento de estruturas 

adjacentes 

 

 

 

 

1º Modo 2º Modo 3º Modo 
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4 EDIFÍCIOS ACOPLADOS: COMPARAÇÃO DE MODELOS 

 

Neste capítulo, os resultados numéricos obtidos por Pérez Peña (2017) foram 

reproduzidos utilizando o software SAP2000®. Dessa forma é possível verificar a eficiência do 

software quando se trata do acoplamento entre estruturas adjacentes. Em seguida, um modelo 

SF contendo os 7 primeiros pavimentos da estrutura experimental foi posicionado adjacente ao 

modelo SF com 10 pavimentos. Utilizando a otimização por enxame de partículas (PSO), a 

posição ótima do elemento de ligação, quantidade e propriedades mecânicas foram obtidas para 

os três sismos. Por fim, um modelo tridimensional contendo os 7 primeiros pavimentos foi 

posicionado adjacente ao modelo com 10 pavimento e os resultados obtidos na otimização, da 

etapa anterior, foram utilizados para avaliar o acoplamento entre as estruturas. Nessa etapa, os 

sismos são considerados em três direções diferentes, e os amortecedores conectando a estrutura 

com duas configurações distintas: paralelos e cruzados. Dessa forma é possível verificar a 

eficiência do acoplamento em outras direções e em configurações diferentes.  

Nos modelos numéricos de edifícios acoplados, a geometria, propriedades do material 

e condições de contorno, foram oriundas do modelo experimental anteriormente citado. As 

características dos sismos utilizados no estudo, como excitação horizontal das edificações 

adjacentes, estão apresentadas na Tabela 4.1. Na tabela, PGA é a aceleração pico efetiva, M é 

a magnitude do abalo sísmico e Dss é a distância do local de medida do epicentro. Os registros 

foram obtidos no site Pacific Earthquake Engineering Research Center – PEER (PEER Ground 

Motion Database, 2013). As faixas de frequências dominantes dos sismos variam entre 0,3 e 7 

Hz. Dessa forma, uma boa faixa de frequências é utilizada para avaliar o comportamento dos 

modelos. Na Figura 4.1 está apresentado o registro de acelerações e na Figura 4.2 os espectros 

de frequência dos sismos. 

 

Tabela 4.1 – Sismos utilizados para excitar as edificações. (Pérez Peña, 2017.) 

 

 

Sismo Estação PGA (g) M Dss [Km]

El Centro Irrigation District substation 0,314 6,5 6,09

Kobe 0KJMA 0,821 6,9 0,6

Northridge 360LA - Sepulveda Hospital 0,932 6,7 8,44
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Figura 4.1 – Registro de acelerações dos sismos. (Pérez Peña, 2017). 

 

 

 

Figura 4.2 – Espectro de frequência dos sismos. (Pérez Peña, 2017). 
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4.1 Formulação matemática para modelos de edificações adjacentes acopladas  

A formulação matemática descrita a seguir é baseada nos estudos de Bigdeli (2012), 

Bigdeli et al. (2016), Pérez Peña (2017) e Uz e Hadi (2018). As estruturas adjacentes são 

modeladas como pórtico shear frame e o movimento no solo é uniforme na base em ambas as 

estruturas. A distância entre as edificações é suficiente para instalação de algum dispositivo, 

porém, não é considerada nos cálculos. O dispositivo de ligação considerado é um amortecedor 

viscoelástico linear, ou seja, um sistema de controle passivo. 

Na Figura 4.3 estão apresentados dois pórticos shear frame e o modelo massa-mola-

amortecedor correspondente, em que, a estrutura 1 contém 𝑛 + 𝑚 pavimentos e a estrutura 2 

compõe-se de 𝑛 pavimentos. As propriedades de massa, rigidez e amortecimento das 

edificações possuem, respectivamente, os valores de 𝑚𝑖
𝑗
, 𝑘𝑖

𝑗
, 𝑐𝑖

𝑗
, na qual, 𝑖 indica o número do 

pavimento e 𝑗 a edificação (𝑗 = 1, 2). As molas e amortecedores do sistema de controle 

possuem as propriedades mecânicas 𝑘𝑛
3 e 𝑐𝑛

3, sendo 𝑛 o pavimento em que os elementos se 

encontram. Por último,  �̈�𝑔 é a aceleração no solo. 

 

Figura 4.3 – Sistema acoplado com múltiplos graus de liberdade. (Pérez Peña, 2017). 

 

Na figura acima, 𝑥𝑛+𝑚
1 (𝑡) e 𝑥𝑛

2(𝑡) são os deslocamentos dos modelos no domínio do 

tempo. Dessa forma as velocidades e acelerações são, respectivamente, �̇�𝑛+𝑚
1 (𝑡), �̇�𝑛

2(𝑡), 

�̈�𝑛+𝑚
1 (𝑡) e �̈�𝑛

2(𝑡). O diagrama de corpo livre está representado na Figura 4.4.  
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Figura 4.4 – Diagrama de corpo livre para estruturas adjacentes. (Pérez Peña, 2017). 

 

Aplicando a segunda lei de Newton e utilizando a forma matricial, a equação do 

movimento para as estruturas acopladas tem a forma: 

Mee ẍee(t) + Cee ẋee(t) + Kee xee(t) = f(t) (4.1) 

em que: Mee, Cee, Kee são as matrizes de massa, amortecimento e rigidez do sistema acoplado, 

respectivamente; os vetores ẍee(t), ẋee(t) e xee(t) são os que contém os valores de acelerações, 

velocidades e deslocamentos, respectivamente, nas duas estruturaras; f(t) é o vetor de força 

externa. Dessa forma, as matrizes e vetores são os seguintes: 
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 xee(t) = {𝑥1
1 ⋯ 𝑥𝑛+𝑚

1      𝑥1
2 ⋯ 𝑥𝑛

2}𝑇  (4.14) 

 �̇�ee(t) = {�̇�1
1 ⋯ �̇�𝑛+𝑚

1      �̇�1
2 ⋯ �̇�𝑛

2}𝑇  (4.15) 

 �̈�ee(t) = {�̈�1
1 ⋯ �̈�𝑛+𝑚

1      �̈�1
2 ⋯ �̈�𝑛

2}𝑇  (4.16) 
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f(t) = Twẍg(t) = −Mee{𝟏}n+m+n ẍg(t) (4.17) 

 

As matrizes K3 e C3 contém os valores de rigidez e amortecimento do elemento de 

ligação entre as estruturas acopladas. 

 

4.2 Otimização por enxame de partículas 

O algoritmo evolutivo desenvolvido por Kennedy e Eberhart (1995) chamado enxame 

de partículas, Particle swarm optimization (PSO) foi utilizado neste trabalho. Esse algoritmo 

se baseia em uma população de indivíduos que se adaptam e retornam estocasticamente para 

regiões anteriormente bem definidas. O conceito desse método é baseado no comportamento 

de peixes, abelhas e outros animais. Os indivíduos ou partículas que fazem parte do enxame e 

que representam parâmetros de otimização, movem-se pelas regiões definidas em busca de um 

local de alimentação mais fértil, que matematicamente, significa a localização ideal que 

minimiza uma função objetivo. Além de fácil implementação, o PSO requer um tempo menor 

de cálculo para minimizar quando comparado com outros métodos (SHABBIR, 2014; HAMDY 

et al. 2017; CUI et al., 2017). 

A função objetivo utilizada é formada por duas parcelas. A primeira consiste em 

minimizar o quadrado dos deslocamentos máximos relativos entre pavimentos das duas 

edificações adjacentes (equação 4.18). A segunda destina-se diminuir o valor da soma dos 

quadrados desses deslocamentos (equação 4.19). 

fobj1= max{max({Δ}1)2   max({Δ}2)2}        (4.18) 

fobj2= ∑({Δ}i
1)

2
n+m

i=1

 + ∑({Δ}i
2)

2
n+m

i=1

   (4.19) 

fobjtotal = fobj1 + fobj2   (4.20) 
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em que {Δ}j é o vetor que contém os deslocamentos relativos de cada edificação (1 ≤ j ≤ 2) e 

xi
j
 é o deslocamento absoluto calculado em cada pavimento.  

Para cada configuração de acoplamento diferente, o PSO resolve N vezes a equação do 

movimento para os sistemas conectados a fim de obter os deslocamentos absolutos e calcular o 

deslocamento relativo entre pavimentos. Assim, o algoritmo compara todos os valores da 

função objetivo para obter a configuração ideal, bem como, os parâmetros ótimos do sistema 

de ligação, no caso desse trabalho, o coeficiente de rigidez e de amortecimento. O valor de N é 

dado por uma análise combinatória simples dada pela expressão (4.22). 

N=
n!

(n - nd)! nd!
   (4.22) 

 

na qual n é o número de pavimentos adjacentes que podem ser interligados e nd o número de 

elementos de interligação disponíveis. 

 

4.3 Análise de edificações adjacentes acopladas no software SAP2000® 

Nessa etapa, os modelos estudados por Pérez Peña (2017) foram reproduzidos via 

elementos finitos (EF) no software SAP2000®. As análises de Pérez Peña (2017) se deram 

através de códigos desenvolvidos no software MATLAB®. Foi considerado um modelo SF, 

fixado em base rígida, com as seguintes características: massa por andar mi
j = 30 t, pé direito 

Hi
j = 3,0 m e rigidez por andar ki

j = 12,58 MN/m. Os modelos estudados estão apresentados na 

Figura 4.5. As matrizes de amortecimento foram calculadas pelo método de Rayleigh, assim, 

proporcionais às matrizes de massa e rigidez, sendo considerada uma taxa de amortecimento de 

2%. Para as acelerações do solo �̈�𝑔, foram utilizados os três sismos anteriormente citados.  

 

Figura 4.5 – Casos numéricos estudados por (Pérez Peña, 2017). 
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As estruturas foram interligadas por dispositivos de controle passivo. A posição e 

constantes dos amortecedores utilizados nas análises foram encontradas através do método de 

otimização PSO. No SAP2000®, os modelos em EF foram construídos utilizando elementos de 

pórtico. O elemento de ligação foi do tipo Damper – Linear. A análise foi realizada utilizando 

o método da integração direta utilizando o método Hilber-Hughes-Taylor (HHT), na qual, é 

sugerido pelo manual do software. Utilizando os parâmetros do método HHT indicados, a 

precisão é maior que as dos outros métodos disponíveis. A Figura 4.6 ilustra o modelo para 

representar o acoplamento das estruturas de 1 pavimento e 3 pavimentos. As vigas foram 

configuradas para serem infinitamente rígidas em relação aos pilares. A massa é concentrada 

no centro da viga e restrições impedindo o giro são alocadas nos nós de ligação viga-pilar, dessa 

forma, está representado um modelo SF.  

 

Figura 4.6 – Modelo SF em elementos finitos de edificações adjacentes. 

 

Na Tabela 4.2 encontram-se as comparações dos resultados das primeiras  frequências 

naturais obtidos nos modelos em EF das estruturas utilizadas nos três casos estudados. Na 

Tabela 4.3, o deslocamento máximo e o deslocamento máximo relativo entre pavimentos (DRP) 

obtidos no modelo em EF são comparados para estruturas desacopladas e acopladas (entre 

parênteses na tabela) com edificações de 3 e 1 pavimentos, utilizando os três sismos.  

 

Tabela 4.2 – Comparação entre as primeiras frequências naturais. 

 

Pérez Penã (2017) SAP2000

1 3,259 3,242 0,52%

3 1,45 1,44 0,69%

4 1,132 1,126 0,53%

5 0,928 0,923 0,54%

8 0,601 0,599 0,40%

Frequência Natural (Hz)
Pavimentos Diferença
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Tabela 4.3 – Comparação entre os deslocamentos para estruturas de 3 e 1 pavimentos. 

 

 

Como pode-se perceber, houve pouca diferença entre os valores de Pérez Peña (2017) e 

os obtidos no presente trabalho via SAP2000®. Para o caso de duas edificações adjacentes de 

iguais pavimentos, os valores obtidos também estão próximos aos modelos em EF. Para o caso 

de estruturas com 8 e 4 pavimentos, a comparação dos valores de deslocamento máximo e DRP 

estão apresentados na Tabela 4.4. 

 

Tabela 4.4 – Comparação entre os deslocamentos para estruturas de 8 e 4 pavimentos. 

 

 

Dessa forma, mostra-se que é eficiente a análise de estruturas acopladas utilizando o 

software SAP2000®. Os parâmetros para o método de solução foram utilizados nas análises do 

acoplamento tridimensional realizadas a seguir. 

 

 

Pérez Peña (2017) SAP2000 Pérez Peña (2017) SAP2000

3 0,103 (0,084) 0,104 (0,084) 0,046 (0,035) 0,047 (0,035)

1 0,021 (0,018) 0,022 (0,018) 0,021 (0,018) 0,022 (0,018)

3 0,471 (0,190) 0,470 (0,200) 0,214 (0,071) 0,214 (0,071)

1 0,051 (0,060) 0,056 (0,062) 0,051 (0,060) 0,056 (0,062)

3 0,206 (0,142) 0,222 (0,143) 0,095 (0,058) 0,097 (0,058)

1 0,100 (0,051) 0,102 (0,052) 0,100 (0,051) 0,102 (0,052)

El Centro

Kobe

Northridge

Deslocamento máximo (m) DRP máximo (m)
Sismo Pavimentos

Pérez Peña (2017) SAP2000 Pérez Peña (2017) SAP2000

8 0,208 (0,133) 0,203 (0,135) 0,042 (0,025) 0,043 (0,025)

4 0,202 (0,079) 0,200 (0,08) 0,069 (0,025) 0,069 (0,025)

8 0,652 (0,502) 0,652 (0,504) 0,141 (0,082) 0,137 (0,083)

4 0,517 (0,260) 0,519 (0,262) 0,181 (0,074) 0,185 (0,074)

8 0,329 (0,184) 0,328( 0,185) 0,071 (0,046) 0,070 (0,044)

4 0,404 (0,114) 0,386 (0,115) 0,132 (0,044) 0,130 (0,042)
Northridge

Sismo Pavimentos
Deslocamento máximo (m) DRP máximo (m)

El Centro

Kobe
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4.4 Otimização PSO no modelo shear frame da estrutura experimental 

A utilização do modelo simplificado SF para a otimização se baseou nos estudos 

indicados na bibliografia. O custo computacional é alto para realizar a otimização dos 

dispositivos de ligação entre edificações adjacentes quando se consideram modelos mais 

complexos, como o tridimensional. Isso se torna inviável quando se utiliza computadores 

comuns. A ideia principal, foi utilizar o modelo simplificado para encontrar a posição, 

quantidade e propriedades mecânicas ótimas dos amortecedores e verificar se esses valores são 

eficientes no modelo tridimensional em EF, ou seja, se o acoplamento estrutural é eficaz na 

diminuição das vibrações no modelo tridimensional acoplado.  

Para simular uma segunda estrutura, adjacente a estrutura de 10 pavimentos, um modelo 

com os sete primeiros pavimentos da estrutura experimental foi utilizado. Essa consideração 

foi em virtude das faixas de frequências dos sismos que não afetam de forma efetiva o modelo 

com menor número de pavimentos. Na Tabela 4.5 são apresentadas as características das duas 

estruturas adjacentes. 

 

Tabela 4.5 – Características dos dois modelos SF adjacentes. 

 

 

Para essa fase, foi utilizada uma rotina desenvolvida por Pérez Peña (2017) em 

MATLAB®. A rotina considera duas estruturas do tipo shear frame adjacentes conectadas por 

dispositivos de controle do tipo passivo. Através da otimização PSO quantidade, posição e as 

propriedades mecânicas dos dispositivos ótimas são contabilizadas para os três sismos. Um 

modelo em elementos finitos (EF), utilizando o software SAP2000®, conforme o apresentado 

na Figura 4.6, foi elaborado a fim de verificar os resultados de deslocamentos máximos entre 

Pavimento Rigidez (N/m) Massa (kg)

1 5,0090E+05 5,9827

2 5,9206E+05 6,0086

3 5,1332E+05 6,0455

4 5,1029E+05 6,0225

5 5,0235E+05 6,0224

6 4,7704E+05 5,9779

7 5,0773E+05 5,9794

8 4,8134E+05 6,0016

9 5,4048E+05 5,9679

10 5,1077E+05 2,9235

Estrutura 

2
Estrutura 

1
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pavimentos (DRP), do sistema acoplado, fornecidos pela rotina. Na Tabela 4.6 estão 

apresentados os resultados da otimização e os valores de DRP da rotina em comparação aos do 

modelo em EF. Os deslocamentos máximos e DRP máximo nas duas estruturas estão indicados 

na Tabela 4.7Tabela 4.6, em que, os valores entre parênteses são os do sistema acoplado.  

 

Tabela 4.6 – Resultados da otimização PSO. 

 

 

Tabela 4.7 – Respostas máximas do sistema com e sem acoplamento. 

 

 

Os resultados da otimização indicaram o uso de amortecedores do tipo viscofluidos, ou 

seja, com coeficiente rigidez igual a zero, para o sistema acoplado estudado. Isso significa que 

as propriedades dinâmicas de cada estrutura individual, quando acopladas, permanecem 

inalteradas, já que o dispositivo aumenta o amortecimento da estrutura sem alterar a massa, pois 

é desconsiderada na análise (Pérez Peña, 2017). Verifica-se que os coeficientes de 

Estrutura
Posição dos 

amortecedores

Coeficente de 

amortecimento 

(N.s/m) 

Coeficente de 

rigidez 

(N/m)

DRP 

rotina  

(mm)

DRP EF

(mm)

Função objetivo 

(m²)

1 0,66 0,70

2 0,52 0,54

1 0,99 1,00

2 0,69 0,71

1 1,93 1,93

2 1,32 1,31

3,0981E-06

5,6941E-06

2,3057E-05Pav. 7 94,5534 0,00

Pav. 6 e 7 281,5201 0,00

Pav. 2 e 7 146,4023 0,00

Sismo Pavimentos
Deslocamento 

máximo (mm)
Redução DRP máximo (mm) Redução

10 5,35 (4,09) 24% 0,91 (0,71) 22%

7 2,53 (2,48) 2% 0,57 (0,54) 5%

10 8,18 (5,18) 37% 1,48 (1,00) 32%

7 4,01 (2,86) 29% 0,94 (0,71) 25%

10 23,61 (10,59) 55% 3,90 (1,93) 51%

7 5,61 (5,52) 2% 1,33 (1,31) 2%

El Centro

Kobe

Northridge
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amortecimento ótimos são afetados pelo tipo de excitação, visto que os mesmos diferem para 

os três sismos devido as suas diferentes intensidades e faixa de frequências. 

Em normas de estruturas resistente a sismos, o valor máximo permitido de DRP é, em 

média, 1,5% da altura do pé direito da edificação. Nesse caso, seria em torno de  

3 mm. No sismo de Northridge, a estrutura de 10 pavimentos não passaria nesse requisito, 

porém, quando acoplado, estaria dentro da exigência. Nas Figura 4.7, Figura 4.8 e Figura 4.9, 

para expor de forma mais clara, estão apresentados os deslocamentos máximos normalizados e 

DRP de cada pavimento para os sistemas desacoplado e acoplado, na análise dos três sismos 

utilizados. 

 

Figura 4.7 – Deslocamentos normalizados e DRP para o modelo SF – Sismo de El Centro. 

 

Na faixa de frequência dos sismos, a segunda estrutura (sete pavimentos), teve uma 

redução considerável apenas para o sismo de Kobe. Em alguns trechos o DRP, para o sismo de 

El Centro, também na segunda estrutura, obteve-se um pequeno aumento.  

 

 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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Figura 4.8 – Deslocamentos normalizados e DRP para o modelo SF – Sismo de Kobe. 

 

Figura 4.9 – Deslocamentos normalizados e DRP para o modelo SF – Sismo de Northridge. 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 



 

 

61 

 

4.5 Acoplamento estrutural no modelo tridimensional – Sismos a 0º 

Para o modelo tridimensional, uma segunda estrutura contendo os sete primeiros 

pavimentos foi adicionada paralela a principal, na direção de menor inércia, da mesma forma 

como realizado no modelo SF. As duas estruturas adjacentes estão apresentadas na Figura 4.10. 

 

Figura 4.10 – Estruturas tridimensionais adjacentes. 

 

Os sismos foram considerados posicionados em 0º, ou seja, na direção y, na posição de 

45º e na posição de 90º, na direção do eixo x. Isso permite avaliar a eficiência do acoplamento 

considerando a aleatoriedade da direção dos sismos.  

As características mecânicas, posição e quantidade do dispositivo de ligação foram 

obtidos através da otimização PSO realizada no modelo SF. No acoplamento do modelo 3D, 

para não haver torção adicional, foram considerados dois amortecedores no pavimento, cada 

um com a metade do coeficiente de amortecimento obtido na otimização, conforme Figura 4.11.  

 

Figura 4.11 – Acoplamento no modelo 3D para o sismo de El Centro. 
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Os resultados de deslocamento máximo, deslocamento máximo relativo entre 

pavimentos (DRP) estão apresentados na Tabela 4.8. Nas Figura 4.12, Figura 4.13 e Figura 4.14 

estão os gráficos de deslocamentos normalizados nos pavimentos e DRP para cada pavimento.  

Os valores entre parênteses são os valores do sistema acoplado. 

 

Tabela 4.8 – Respostas máximas para os sismos a 0º. 

 

 

 

Figura 4.12 – Deslocamentos normalizados e DRP para o modelo 3D – Sismo de El Centro 0º. 

 

Sismo Pavimentos
Deslocamento 

máximo (mm)
Redução DRP máximo (mm) Redução

10 26,7 (14,23) 47% 4,05 (2,12) 48%

7 20,68 (7,85) 62% 4,42 (1,66) 62%

10 36,52 (20,61) 44% 5,55 (3,27) 41%

7 15,89 (11,55) 27% 3,53 (2,54) 28%

10 81,27 (44,55) 45% 12,16 (6,91) 43%

7 41,92 (20,84) 50% 9,08 (4,62) 49%

El Centro

Kobe

Northridge

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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Figura 4.13 – Deslocamentos normalizados e DRP para o modelo 3D – Sismo de Kobe 0º. 

 

Figura 4.14 – Deslocamentos normalizados e DRP para o modelo 3D – Sismo de Northridge 0º. 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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Diferentemente do modelo SF, o acoplamento foi eficiente na diminuição da amplitude 

de vibração para os três sismos considerados. Também, o percentual de redução foi maior que 

o obtido pelo modelo simplificado. Para o sismo de El Centro o DRP máximo de 3 mm é 

atendido quando o sistema está acoplado. Para os sismos de Northridge e Kobe seriam 

necessários o uso de sistemas de controle adicionais. É importante observar que, por ser tratar 

de uma estrutura experimental idealizada em pequena escala, os deslocamentos obtidos podem 

não condizer com uma estrutura em escala real. Isso se deve também, pelo fato da faixa de 

frequência do sismo se aproximar em alguns pontos com a frequência natural da estrutura, 

aumentando as amplitudes de vibração.  

 

4.6 Acoplamento estrutural no modelo tridimensional – Sismos a 45º 

Para essa análise, a ação do sismo foi considerada chegando a 45º na base estrutura.  Os 

deslocamentos foram avaliados nas direções de menor e maior inércia, y e x, respectivamente. 

Na Tabela 4.9 estão os deslocamentos e DRP máximos, desacoplado e acoplado, na direção y 

e na Tabela 4.10 os deslocamentos e DRP máximos na direção x. Entre parênteses são os 

deslocamentos do sistema acoplado 

 

Tabela 4.9 – Respostas máximas para os sismos a 45º na direção y. 

 

 

Os deslocamentos na direção y considerando os sismos a 45º foram menores, o que era 

esperado para uma análise elástico-linear. Contudo, a porcentagem de redução nos 

deslocamentos é semelhante quando se considera os sismos a 0º.  Na direção x, os 

deslocamentos não são afetados com o acoplamento estrutural, uma vez que os amortecedores 

estão ligando as estruturas na direção do eixo y.  

Sismo Pavimentos
Deslocamento 

máximo (mm)
Redução DRP máximo (mm) Redução

10 18,55 (10,06) 46% 2,86 (1,50) 48%

7 14,62 (5,55) 62% 3,12 (1,17) 63%

10 25,82 (14,57) 44% 3,92 (2,31) 41%

7 11,24 (8,17) 27% 2,49 (1,80) 28%

10 57,47 (31,57) 45% 8,6 (4,41) 49%

7 29,64 (14,74) 50% 6,42 (3,27) 49%

El Centro

Kobe

Northridge
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Tabela 4.10 – Respostas máximas para os sismos a 45º na direção x. 

 

 

Nas Figura 4.15, Figura 4.16 e Figura 4.17 estão os deslocamentos normalizados e DRP 

por pavimento para o sistema desacoplado e acoplado, na direção y. 

 

Figura 4.15 – Deslocamentos normalizados e DRP na direção y – Sismo de El Centro 45º. 

 

 

 

 

Sismo Pavimentos
Deslocamento 

máximo (mm)
Redução DRP máximo (mm) Redução

10 9,78 (9,78) - 1,55 (1,55) -

7 1,78 (1,77) - 0,41 (0,41) -

10 8,25 (8,25) - 1,34 (1,34) -

7 4,19 (4,19) - 0,96 (0,96) -

10 21,57 (21,57) - 3,41 (3,41) -

7 4,95 (4,95) - 1,15 (1,15) -
Northridge

El Centro

Kobe

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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Figura 4.16 – Deslocamentos normalizados e DRP na direção y – Sismo de Kobe 45º. 

 

Figura 4.17 – Deslocamentos normalizados e DRP na direção y – Sismo de Northridge 45º. 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 

Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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5.7 Acoplamento estrutural no modelo tridimensional – Amortecedores cruzados  

No modelo tridimensional é possível obter diferentes configurações dos amortecedores 

ligando duas estruturas adjacentes. A fim de verificar a eficiência do acoplamento com uma 

configuração diferente, os amortecedores ótimos obtidos através do modelo SF foram 

considerados cruzados no plano do pavimento, conforme ilustrado na Figura 4.18.  

 

Figura 4.18 – Acoplamento estrutural com amortecedores cruzados. 

 

Para o sismo agindo a 0º, os deslocamentos normalizados e DRP para o sistema 

desacoplado, acoplado e acoplado cruzado estão apresentados nas Figura 4.19, Figura 4.20 e 

Figura 4.21. 

 

Figura 4.19 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – Sismo de El Centro 0º. 

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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Figura 4.20 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – Sismo de 

Kobe 0º. 

 

Figura 4.21 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – Sismo de 

Northridge 0º. 

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 
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A eficiência do acoplamento quando se utiliza os amortecedores cruzados é menor que 

a obtida quando estão em paralelo. Entretanto, para o sismo de Kobe a eficiência na diminuição 

das amplitudes de vibrações, na menor estrutura, é maior para os amortecedores cruzados. Uma 

vez que o acoplamento cruzado cria duas componentes de amortecimento, com valores menores 

que quando estão em paralelo, destaca-se que os valores utilizados não são os ótimos no caso 

tridimensional, podendo-se obter uma maior eficiência. 

Para os sismos agindo a 45º nas estruturas, os resultados na direção y estão apresentados 

nas Figura 4.22, Figura 4.23 e Figura 4.24 e na direção x nas Figura 4.25, Figura 4.26 e Figura 

4.27.  

 

Figura 4.22 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo y – Sismo de 

El Centro 45º. 
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Figura 4.23 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo y – Sismo de 

Kobe 45º. 

 

Figura 4.24 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo y – Sismo de 

Northridge 45º. 

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado Sistema Acoplado 

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado Sistema Acoplado  
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Figura 4.25 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo x – Sismo de 

El Centro 45º. 

 

Figura 4.26 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo x – Sismo de 

Kobe 45º. 
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Figura 4.27 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo x – Sismo de 

Northridge 45º. 

 

O comportamento no eixo y com a ações sísmicas aplicadas a 45º foi próximo aos sismos 

aplicados a 0º. Novamente no sismo de Kobe, a eficiência do acoplamento cruzado foi maior 

que os amortecedores em paralelo.  

No eixo x, os descolamentos na estrutura menor, para o sismo de El Centro, foram 

levemente maiores quando o sistema está acoplado. Ainda no eixo x, para o sismo de 

Northridge, o DRP da maior estrutura atende as normas apenas quando o sistema está acoplado. 

 

5.8 Acoplamento estrutural no modelo tridimensional –  Amortecedores cruzados – 

Sismos a 90º 

Considerando a aleatoriedade na direção que os sismos atingem as estruturas, uma 

análise considerando que a ação sísmica atue na direção de maior inércia, eixo x, foi realizada. 

Como demonstrado anteriormente, os amortecedores quando dispostos em paralelo, não 

possuem efeito na mitigação de vibrações na direção x. Dessa forma, essa análise avalia os 

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado  
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descolamentos máximos e DRP na direção x, quando os amortecedores são considerados 

cruzados. Na Tabela 4.11 estão apresentados os resultados de deslocamentos obtidos. Os 

valores negativos na redução correspondem a um aumento nos deslocamentos. Entre parênteses 

estão os resultados para o sistema acoplado. Nas Figura 4.28, Figura 4.29 e Figura 4.30 estão 

apresentados os deslocamentos normalizados e DRP por pavimento. 

 

Tabela 4.11 – Respostas máximas para os sismos a 90º (direção x). 

 

 

 

Figura 4.28 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo x – Sismo 

de El Centro 90º. 

Sismo Pavimentos
Deslocamento 

máximo (mm)
Redução DRP máximo (mm) Redução

10 13,84 (7,99) 42% 2,19 (1,27) 42%

7 2,51 (2,66) -6% 0,58 (0,60) -3%

10 11,67 (8,99) 23% 1,89 (1,50) 21%

7 5,93 (3,43) 42% 1,36 (0,82) 40%

10 30,51 (17,61) 42% 4,82 (2,79) 42%

7 7,00 (5,80) 17% 1,63 (1,36) 17%

El Centro

Kobe

Northridge

Sistema Acoplado Cruzado Sistema Desacoplado  
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Figura 4.29 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo x – Sismo de 

Kobe 90º. 

 

Figura 4.30 – Deslocamentos normalizados e DRP com acoplamento cruzado – eixo x – Sismo de 

Northridge 90º. 
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Com os amortecedores cruzados, e o sismo agindo na direção de maior inércia, o sistema 

acoplado foi eficiente na redução das vibrações. Para o sismo de El Centro, porém, na menor 

estrutura houve um pequeno aumento das amplitudes. Na estrutura maior, o DRP limite de 

3 mm, mesmo com o sistema acoplado, não é atendido para os sismos de Kobe e Northridge. 

Dessa forma, é necessário um sistema adicional de controle estrutural.  
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5 CONCLUSÕES 

 

Este trabalho estuda a técnica de acoplamento estrutural entre edificações adjacentes 

utilizando modelos mais reais de edifícios que aqueles utilizados usualmente na bibliografia.  

Inicialmente é realizada uma análise numérica para verificar a possibilidade de 

representar uma estrutura experimental construída em pequena escala, utilizando o modelo 

simplificado shear frame em elementos finitos no software SAP2000®. Um modelo 

tridimensional simplificado com elementos reticulados foi elaborado para averiguar os 

resultados experimentais.  

Com as ações sísmicas de El Centro, Kobe e Northridge, uma otimização por enxame 

de partículas foi realizada no modelo simplificado shear frame da estrutura experimental, 

adjacente a um modelo com os 7 primeiros pavimentos, para determinar a posição, quantidade 

e propriedades mecânicas ótimas dos amortecedores. Por escolha de metodologia, a otimização 

não foi realizada no modelo tridimensional. Por fim, os valores ótimos calculados para os 

amortecedores foram utilizados no modelo tridimensional, com acoplamento na direção y, de 

menor inércia.  Os sismos foram considerados agindo na direção de menor inércia (0º), a 45º e 

a 90º, além de ser realizada uma análise com a utilização dos amortecedores de forma cruzada. 

Na análise dos modelos desacoplados, os resultados indicaram que o modelo shear 

frame não foi eficiente na representação do primeiro modo de vibração da estrutura 

experimental. No modelo tridimensional o erro na primeira frequência ficou em torno de 4% 

em relação aos resultados experimentais. O modelo simplificado não foi eficiente devido as 

simplificações nas condições de contorno da base e a consideração do pavimento perfeitamente 

rígido. Outro fator, é que no modelo 3D, apenas na quarta frequência chega-se a 91% de 

participação de massa na direção de menor inércia, o que contraria as diretrizes do uso de 

modelos simplificados contidas em normas resistentes a sismos.  

Na análise dos modelos acoplados, pode-se perceber na otimização que os valores 

ótimos dos amortecedores dependem das características da excitação externa. No estudo de 

acoplamento no modelo simplificado shear frame, as vibrações foram eficientemente reduzidas 

apenas para a faixa de frequências do sismo de Kobe. Em alguns trechos para os sismos de El 

Centro e Northridge, os deslocamentos são levemente amplificados na estrutura menor.  

Os resultados nos modelos tridimensionais (com os sismos considerados a 0º) indicaram 

uma eficiência maior na redução de vibrações que os resultados utilizando o modelo 
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simplificado shear frame. As reduções no deslocamento máximo e DRP chegam a mais de 60%. 

Com os sismos agindo a 45º no modelo tridimensional, os deslocamentos são menores, porém, 

o percentual de redução se mantém. Como era esperado, na direção x, de maior inércia, os 

amortecedores alocados em paralelo a direção y não têm efeito nos deslocamentos.  

Quando se utilizam amortecedores cruzados, na direção 0º, a redução da amplitude das 

vibrações é menor que quando estão em paralelo. Porém, para o sismo de Kobe na menor 

estrutura, a redução foi maior. Isso indica que os valores utilizados ainda não são os ótimos 

para o caso tridimensional. É importante ressaltar que a eficiência do acoplamento dependente 

principalmente das propriedades mecânicas dos edifícios adjacentes, além das propriedades dos 

amortecedores. Com os sismos a 45º, novamente para o sismo de Kobe, a redução da amplitude 

de vibração na direção y, quando se utilizam amortecedores cruzados, é maior. Nessa 

disposição, na direção x, há uma redução considerável na amplitude das vibrações, com exceção 

do sismo El Centro, que na estrutura menor apresentou um leve aumento nos deslocamentos. 

Considerando os sismos agindo a 90º, houve uma redução de até 40% na redução da amplitude 

de vibrações. 

Por fim, os resultados indicaram que a técnica de acoplamento estrutural é eficiente na 

redução da amplitude das vibrações. O modelo utilizado na representação da estrutura é 

essencial para uma otimização eficiente e confiável. Uma vez que trabalhos utilizando modelos 

tridimensionais são escassos na literatura, este estudo aponta que mesmo considerando a 

aleatoriedade na direção dos sismos, é possível um certo grau de confiabilidade modificando a 

disposição dos amortecedores. 

 

5.1 Sugestões para trabalhos futuros 

Verificações numéricas e experimentais precisam ser realizadas para dar continuidade 

neste estudo. Assim, algumas sugestões para trabalhos futuro serão listadas a seguir. 

 Estudar o fator de participação de massa experimentalmente; 

 Estudar a técnica de acoplamento estrutural em modelos experimentais 

tridimensionais; 

 Realizar esses estudos com diferentes técnicas de controle ativo e semiativo; 

 Estudar técnicas de redução de graus de liberdade, para realizar a otimização em 

modelos mais simplificados. 
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