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RESUMO

Dissertacao de Mestrado
Programa de Pés-Graduacao em Engenharia Civil e Ambiental
Universidade Federal de Santa Maria

ANALISE DE TORRES DE LT CONSIDERANDO A INTERAGAO

SOLO-ESTRUTURA
AUTOR: ALISSON SIMONETTI MILANI
ORIENTADOR: JOAO KAMINSKI JUNIOR
Data e Local da Defesa: Santa Maria, 05 de margo de 2012.

O modelo mecénico usualmente adotado no projeto de torres metalicas
trelicadas é bastante simples, utilizando elementos de trelica e/ou pértico espacial, e
resolvido através de uma analise estatica e linear ou néo linear geométrica. Nas
hipoteses de carga de ruptura de um cabo condutor ou um cabo para-raios o
carregamento é considerado através de uma ‘carga estatica equivalente’, e as
fundacdes geralmente sdo modeladas com apoios indeslocaveis. Neste trabalho &
avaliada a resposta de duas torres metalicas trelicadas de linhas de transmissao
(LT) submetidas a hipétese de carga de ruptura de um cabo condutor, considerando
a influéncia da flexibilidade da fundag¢do no modelo e do tipo de analise, isto €, com
uma analise dindmica no dominio do tempo e uma analise estatica com as “cargas
estaticas equivalentes” usualmente adotadas na pratica de projeto. Na analise
dindmica, o modelo deve contemplar todos os elementos de uma LT, ou seja, as
torres, os cabos condutores, os cabos para-raios e as cadeias de isoladores, a fim
de se availar a influéncia das condicbes de contorno nos resultados. Por fim, os
resultados da analise dindmica das torres, em termos de deslocamentos no topo e
esforcos maximos em algumas barras, devem ser comparados com os resultados da
analise estatica, para que possam ser elaboradas sugestdes nos procedimentos de
projeto deste tipo de estrutura.

Palavras-chaves: Torres de linhas de transmissao. Interacao solo-estrutura. Analise
dindmica. Ruptura de cabo.






ABSTRACT

Master’s Thesis
Post-Graduation Program in Civil Engineering
Federal University of Santa Maria

THE SOIL-STRUCTURE INTERACTION IN TRANSMISSION LINES
LATTICED STEEL TOWERS ANALYSES

AUTHOR: ALISSON SIMONETTI MILANI
ADVISOR: JOAO KAMINSKI JUNIOR
City and Date: Santa Maria, 05 de margo de 2012.

The mechanical model usually adopted in the design of transmission lines (TL)
latticed steel towers is very simple, using spatial truss and frame elements, and
solved by a linear static or non-linear geometric analysis. In the event of rupture of a
conductor cable or a shield wire the loading is considered through ‘static equivalent
loads’, and foundations are usually modeled how undeformable supports. This work
evaluated the response of two TL latticed steel towers subjected to the cable rupture,
considering the influence of foundation flexibility in the model and type of analysis,
i. e., with a dynamic analysis in time domain and a static analysis with the ‘static
equivalent loads’, usually adopted in design practice. In dynamic analysis, direct
explicit numerical integration of the equations of motion in the time domain was
adopted, using the central finite differences scheme, and the model included all
components of a TL: the towers, the conductor cables, the shield wires, the insulator
strings and the foundation elements, in order to evaluate the influence of boundary
conditions on the results. Finally, the results of dynamic analysis of towers, in terms
of displacements at the top, support reactions and maximum loads in some selected
bars are compared with the results of static analysis.

Keywords: Transmission line towers. Soil-structure interaction. Dynamic analysis.

Cable rupture.
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1 INTRODUCAO

As razdes da utilizacdo de torres de a¢o no Brasil sdo basicamente devidas a
necessidade de expansdo das linhas de transmissao (LTs) de energia elétrica,
devido a distancia que geralmente ha entre as fontes geradoras de energia e os
centros urbanos, bem como o desenvolvimento constante do sistema de

telecomunicagoes.

Em razdo da utilizagdo frequente de torres metélicas trelicadas em LTs no
Brasil, os projetistas de estruturas de aco adquiriram vasta experiéncia neste tipo de
estrutura. No entanto, comumente sdo verificados casos de colapso, decorrentes

principalmente da acdo do vento.

Como exemplo, pode-se citar o colapso de onze torres de LT, em outubro de
2010, instaladas sobre o rio Parand, na divisa entre Sdo Paulo e Mato Grosso do
Sul, em razao do forte vento que atingiu llha Solteira, como ilustrado na Figura 1.
Segundo dados da UNESP de llha Solteira, foram registrados ventos de até
45,7 km/h. Porém, os ventos que derrubaram as torres foram mais fortes, atingindo
entre 100 e 120 km/h, e ocorreram apenas na calha do rio, ndo chegando a ser
captados pela estagdo agrometeorolégica da UNESP. O incidente acabou
provocando queda de energia em llha Solteira e foram necessarios cerca de

R$ 15 milhdes para a recuperagédo da LT.

Figura 1.1 — Colapso de torres de LT sobre o rio Parana em outubro de 2010
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Os prejuizos decorrentes de quedas de linhas de transmissao sao de grande
vulto e a recuperacdo muitas vezes demanda um tempo consideravel. Com um
investimento de cerca de R$ 6 milhdes, FURNAS adquiriu em 2007, um conjunto de
torres de emergéncia em aluminio que possibilita restabelecer com mais agilidade e
seguranca os circuitos das LTs desligados por queda de torres. O equipamento é
utiizado em situacbes em que sua utilizacdo seja tecnicamente viavel e a
reconstrucdo do circuito original demandar um longo periodo de tempo (Revista
FURNAS, 2007).

No projeto de torres, as acdes apresentam caracteristicas dindmicas, no
entanto, estas acdes dindmicas (variaveis no tempo), tais como vento e ruptura de
cabos, sao consideradas implicitamente através de “agdes estaticas equivalentes” a

fim de simplificar a analise.

O modelo mecéanico usualmente adotado no projeto de torres metalicas
trelicadas é bastante simples, utilizando elementos de trelica e/ou portico espacial, e
resolvido através de uma andlise estatica e linear ou nao linear geométrico
(KAMINSKI, 2007). Nos “modelos usuais” alguns fatores importantes na maioria das
vezes nao sao considerados, tais como:

* Deslizamento e a flexibilidade das ligacdes parafusadas;

* Interacéo solo-estrutura;

» Excentricidade nas conexdes;

» Nao-linearidade fisica e geométrica.

Resultados mais satisfatérios poderiam ser obtidos se as agdes de vento e
ruptura de cabos fossem consideradas como agfes dindmicas e, se os fatores
citados acima também fossem incluidos na analise. Deste modo, os resultados da
andlise poderiam levar a estruturas mais econémicas e mais confiaveis, porém tais
consideracdes trariam maior complexidade ao projeto, levando mais tempo para o
processamento, tornando as andlises mais demoradas para uso em escritorios de

calculo.

Em um projeto de torres de LT a principal preocupagdo sdo os esforcos
provocados pela acdo do vento, porém a ruptura de um ou mais cabos gera cargas
que merecem atengdo, ja que pode causar o colapso de torres em sequéncia,

denominado “efeito cascata”, causando prejuizos de grandes proporgoes.
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1.1 Objetivos

A resposta estrutural de qualquer tipo de estrutura é influenciada por diversos
fatores que normalmente, por motivos de dificuldades de modelagem, séao
considerados de forma simplificada. Por exemplo, no caso de torres de LT, a
hipotese de carga de ruptura de cabos é usualmente analisada como uma carga
estatica equivalente. Outra simplificacdo bastante utilizada consiste em tratar as
fundacbes como vinculos indeslocaveis: apenas a translacdo (apoios) ou a

translacao e a rotacao (engastes).

Neste contexto, este trabalho tem como principal objetivo avaliar a resposta
de duas torres metalicas trelicadas de LT submetidas a hipétese de carga de ruptura
de um cabo condutor, considerando a influéncia da flexibilidade da fundagdo no
modelo e do tipo de andlise, isto €, com uma analise dindmica no dominio do tempo
e uma analise estatica com as “cargas estaticas equivalentes” usualmente adotadas
no dimensionamento deste tipo de estrutura.

1.2 Justificativa

Devido a necessidade de expansao das linhas de transmissdo (LTs) de
energia elétrica, principalmente em paises em crescimento como é o caso do Brasil,
e as frequentes situacdes de colapsos deste tipo de estrutura, torna-se importante
avaliar alguns fatores que ndo sao considerados nos “modelos usuais” de célculo,

como € o caso da interagao solo-estrutura.

Existem casos de quedas de torres de (LT) devidos as cargas produzidas pela
ruptura de cabos, que podem causar a queda de torres em sequéncia, conhecido
como “efeito cascata”, causando prejuizos de grande vulto.

A hipétese de apoios indeslocaveis na vinculagdo das torres de LT € utilizada
pela maioria dos projetistas, 0 que pode conduzir a resultados ndo confiaveis.
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Por fim, com a interacado entre o solo de fundacéo e a estrutura da torre a ser
construida, deve-se obter uma distribuicdo de esforcos na estrutura mais realista,

garantindo-se entdo uma estrutura mais confiavel e, até mesmo, mais econémica.



2 CONCEITOS FUNDAMENTAIS

Para permitir uma melhor compreensdo do trabalho, sdo apresentados a
seguir alguns conceitos gerais e comentarios relacionados aos tipos de torres de LT,
composigao das linhas de transmisséo e os tipos de fundagdes utilizados em torres
de LT.

2.1 Tipos de torres de linhas de transmissao

Segundo Gontijo (1994), as torres utilizadas em linhas de transmissdo podem
ser subdivididas conforme segue:

e Quanto a disposicao dos cabos condutores:
- Triangular;
- Vertical;

— Horizontal.

¢ Quanto ao numero de circuitos elétricos que elas suportam:
- Um circuito;

- Dois circuitos.

¢ Quanto a sua funcéao na linha:

- Torres de suspensao: Tém a funcao de sustentar os cabos condutores,
suspensos através das cadeias de isoladores, e os cabos para-raios.
Estas representam a maioria das torres em uma LT. Sdo utilizadas
alinhadas ou com pequeno desvio angular;

- Torres de ancoragem: Utilizadas para ancoragem dos cabos. Podem
ser chamadas de terminal, nesse caso usadas nas extremidades da
LT, ou de ancoragem intermediaria, quando colocadas entre as
estruturas de suspensao (apoio de cabos). Tém ainda a fungédo de
ponto de tracionamento, além de evitar a ocorréncia do efeito cascata

na linha;
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- Torres em angulo: € utilizada quando se necessita mudar
consideravelmente a direcdo da LT,;

~ Torres de derivagdo: E utilizada quando se faz necessario uma
derivacdo em um determinado ponto da linha;

- Torres de transposicdo: Tem a funcédo de assegurar a simetria elétrica
de uma linha devido a rotacdo das fases.

e Quanto a voltagem da linha:
- Alta tensao;
- Extra-alta tenséo;

- Ultra-alta tensao.

e Quanto ao formato da silhueta da torre:
- Tronco-piramidal de circuito simples;
- Tronco piramidal de circuito duplo;
- Delta;
- Delta “Cara de Gato”;

- Estaiada.

e (Quanto a forma de resisténcia das estruturas:
- Autoportantes;

- Estaiadas.

As torres trelicadas autoportantes sdo estruturas compostas de uma parte
superior, que pode ser reta ou triangular, € uma parte piramidal na base, apoiada
sobre quatro fundacdes que sustentam os quatro montantes da torre. Ja as torres
estaiadas sdo compostas por um mastro central trelicado, apoiado na base, cuja
estabilidade lateral é garantida por quatro estais presos no topo, ou préximos ao
topo, do mastro.
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2.1.1 Torres autoportantes

Nas torres autoportantes todos os esforcos sdo transmitidos ao solo através
de quatro fundagdes, as quais sustentam os quatro montantes da estrutura.
Segundo Labegalini et al. (2005), estas torres podem ser de trés tipos:

e Rigidas: Sao aquelas que nao apresentam deformacbes elasticas
perceptiveis em qualquer direcdo mesmo quando submetidas as maiores
solicitagbes. Dessa forma acabam sendo as mais refor¢cadas e volumosas.

e Flexiveis: Sdo as que quando submetidas a solicitagcoes intensas apresentam
deformacdes elasticas sensiveis, que apds sessar as solicitacoes
desaparecem. Neste grupo incluem-se os postes e os porticos articulados,
independente do material no qual s&o confeccionadas.

e Suportes mistos ou semi-rigidos: Estes apresentam maior rigidez em uma das
diregbes, em geral transversal ao eixo da linha. Um exemplo deste tipo de

suporte é o pértico contraventado.

A Figura 2.1 mostra exemplos de torres metdlicas autoportantes.

Figura 2.1 — Estruturas de torres autoportantes (DANZIGER, 2010)

Nas torres autoportantes, as fundagcbes sdo submetidas alternadamente a
solicitacbes de compressdo e arrancamento, com excecao das torres de grandes
angulos e torres de fim de linha (DANZIGER, 2010).
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Neste tipo de estrutura a estabilidade é assegurada por quatro montantes,
sendo que cada um deles possui uma fundacdao em seu pé, com o objetivo de
transferir os esforgos da estrutura para o solo. O vento atua na torre e nos cabos
variando sua direcdo desta forma a fundacado de cada pé deve ser dimensionada
para resistir as condi¢des criticas de arrancamento e de compressao, combinadas
com esforgos horizontais (KAMINSKI, 2007).

2.1.2 Torres estaiadas

Neste tipo de estrutura sdo empregados tirantes (ou estais) a fim de absorver
os esforgos horizontais transversais e longitudinais. Os estais sdo compostos por um
cabo de aco, geralmente galvanizado. Em locais que possuem agressividade ao
zinco utilizam-se cabos de aco-aluminio ou aco-cobre. Os estais transferem ao solo,
através de ancoras equilibrando as componentes das resultantes horizontais
(LABEGALINI et al., 2005).

Segundo Danzinger (2010), nas torres estaiadas, ilustradas na Figura 2.2, as
fundacbes sao submetidas exclusivamente a solicitagdes de compressdo e
horizontais (nos mastros) ou a solicitagdes de arrancamento inclinado, isto é, tracao

vertical e solicitagdo horizontal (nos estais).

Figura 2.2 — Estruturas de torres estaiadas (DANZIGER, 2010)
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A maior desvantagem na utilizacdo de torres estaiadas € que, além da
necessidade de maior espaco para os estais, estas torres necessitam de topografia
favoravel para a colocacdo dos mesmos. Em terrenos irregulares é preferivel a
utilizacao de estruturas autoportantes, que sdo também preferiveis no caso de torres
de ancoragem e terminais (LABEGALINI et al., 2005).

As torres metalicas trelicadas estaiadas tém a vantagem de serem estruturas
leves, esbeltas e apresentarem um bom comportamento mecanico. Porém, devido
justamente a estas caracteristicas, quando submetidas a agdes dinamicas
apresentam baixo amortecimento estrutural, sendo consequentemente muito
sensiveis as vibragdées (GUIMARAES, 2008 apud ARAUJO, 2010).

2.2 Linhas de transmissao

Uma LT tem como fungao transportar energia elétrica de uma unidade de
geracao a uma unidade de distribuicdo. Segundo Labegalini et al. (2005), uma linha
aérea de transmisséo usualmente tém a seguinte composicao (Figura 2.3):

e (Cabos condutores de energia e acessorios;
e Estruturas isolantes — cadeias de isoladores;
e Estruturas de suporte — torres;

e Fundagdes;

e (Cabos para-raios;

e Aterramento;

e Acessorios diversos.
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Figura 2.3 — Principais elementos das linhas de transmissao (LABEGALINI et al., 2005).

2.3 Tipos de fundacao em torres autoportantes

O tipo de fundacao mais adequada para as torres de uma determinada LT, do
ponto de vista técnico e econémico, ndo pode ser fixada a priori, pois depende de
uma andlise envolvendo a grandeza das cargas, as condi¢cdes dos subsolos e a
logistica de implementacao das mesmas, ou seja, depende da mao-de-obra, do
material e dos equipamentos necessarios para sua execucao.

Os tipos de fundacdo mais utilizados em torres metdlicas trelicadas
autoportantes sao:

e Grelhas;
e Blocos;

e Sapatas;
e Tubulbes;

e [Estacas.

A seguir, sdo descritos os principais tipos de fundacgao utilizados em torres de
LT.
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2.3.1 Grelhas

Embora em desuso, esse tipo de fundacao foi bastante utilizado e ainda esta
em operacdo em varias LTs, sendo atualmente utilizada apenas em casos de
emergéncia, por exemplo, quando é necessaria a instalacao de uma torre provisoria

para reparos na torre permanente ou na sua fundagao (VELOSO, 2010).

Segundo Labegalini et al. (2005) sua aplicacdo se da em terreno seco e com
profundidade que varia de 2,0 a 4,0 m, indicadas para terrenos argilosos, arenosos
ou siltosos, porém secos e com resisténcia crescente com a profundidade, e com

possibilidade de serem escavados a céu aberto.

Nao é recomendada a utilizacao deste tipo de fundacdo em locais sujeitos a
erosao ou em areas alagadas. Caso exista um pequeno nivel de agua no fundo da
fundacdo (cerca de 0,5m) pode-se realizar o esgotamento, através de

bombeamento, e concretagem até o mesmo nivel inicial (ASHCAR, 1999).

As grelhas tém como principais vantagens, a rapidez de execucédo da
fundacdo (escavagdo, montagem e reaterro) e a facilidade de transporte,
principalmente em locais de dificil acesso, bastante comuns neste tipo de estrutura
(ASHCAR, 1999). Outra vantagem citada por Labegalini et al. (2005) é de serem

compradas em conjunto com a estrutura da torre.

Uma desvantagem importante é a de apresentar menor resisténcia a
agressividade do terreno natural. Portanto, devem ser tomadas medidas de protecao
adicionais, além da galvanizacao das pecas metélicas, especialmente em locais de
solos agressivos (VELOSO, 2010).

A figura 2.4 mostra a fundacéo do tipo grelha.
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Figura 2.4 — Fundacgéo do tipo grelha. (CIGRE, 2002)

2.3.2 Blocos

Os blocos (figura 2.5) sao classificados como fundagbes rasas, as quais se
apoiam logo abaixo da infraestrutura e se caracterizam pela transmissao da carga ao
solo através das pressodes distribuidas sob sua base. Nesse grupo inclui-se também
as sapatas, discutida no item 2.3.4.

Sao elementos de grande rigidez executados em concreto simples ou
ciclopico (portanto, ndo armados), dimensionados de forma que as tensdes de
tracao neles produzidas sejam absorvidas pelo proprio concreto (ALONSO, 2001).

Os blocos, devido a dificuldade de escavagdo manual, sdo geralmente
empregados em pequenas profundidades, variando de 2,5 a 3,5 m. Dessa forma,
nao devem ser utilizados em locais sujeitos a erosdo e em encostas ingremes
(ASHCAR, 1999).
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Ainda segundo Ashcar (1999), os blocos normalmente sdo executados com
escavacao total. No caso de serem moldados “in loco”, deve-se fazer o fuste com

didmetro minimo de 80 cm para facilitar a escavacao.

Existe também a fundacéo tipo bloco ancorado, a qual é utilizada em locais
onde a rocha ndo possa ser escavada manualmente e a construcdo do bloco
simples (peso) ndo é suficiente para suportar o arrancamento, sendo necessaria,
portanto, a sua ancoragem (ASHCAR, 1999).

Os blocos ancorados sao prismas retos de dimensdes, em planta, menores e
de maior altura que as sapatas, associados a chumbadores constituidos por barras
de aco. Como as sapatas, os blocos podem ter pilares de concreto armado para
receber os “stubs”, peca que tem a funcéo de ligar a estrutura (torre) e a fundacao
(VELOSO, 2010).
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Figura 2.5 — Fundacéo do tipo bloco
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Segundo Ashcar (1999), geralmente sao utilizados chumbadores com
didmetro de 25 mm, em ago CA-50, os quais sdo introduzidos em furos de 50 mm,
no minimo. Recomenda-se ensaiar, por estrutura, pelo menos um chumbador ao

arrancamento.

2.3.3 Tubuloes

Os tubuldes (figura 2.6) sao executados concretando-se um poco aberto no
terreno, normalmente utilizando uma base alargada, acima do nivel de agua natural
ou, no caso de terrenos saturados, é utilizado o rebaixamento do nivel d’agua, de
modo a eliminar o risco de desmoronamentos (ALONSO, 2001).

Nos tubulbes, os esforcos verticais sdo absorvidos por compressao da base e
por atrito lateral, enquanto que os esforcos de arrancamento sdo suportados pelo
peso préprio do tubuldo e pelo peso do tronco de cone de terra. O alargamento da
base contribui com a capacidade de carga do tubuldo frente a qualquer esforco
vertical. (LABEGALINI et al., 2005).

Sua profundidade depende do tipo de solo e dos esforcos na fundacéo,
podendo variar de 3,0 a 10,0 m. Os tubulées podem ser executados manualmente
(fuste de 70 cm, no minimo) ou mecanicamente (ASHCAR, 1999).

Quando o solo estiver seco, o tubuldo é moldado “in /loco”, sendo
recomendado alargar sua base no minimo 30 cm, devido a existéncia de esforcos de
arrancamento. Caso o solo esteja saturado é recomendado construir o tubulao
cilindrico sem base alargada e utilizar camisas metélicas ou de concreto
(ASHCAR, 1999).

Segundo Labegalini et al. (2005), apesar de antieconbmicos, ou de
apresentarem dificuldade de execugédo, os tubulbes inclinados sdo mais eficientes
que os verticais frente a esforcos horizontais.
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Figura 2.6 — Fundacgéao do tipo tubulao

2.3.4 Sapatas

As sapatas (figura 2.7) sao fundacbes rasas, aplicadas a pequenas
profundidades, variando de 2,0 a 3,0 m, devido a dificuldade de escavacdao mais
profunda (presenca de agua e desbarrancamento). Assim, ndo é recomendada sua
utilizacdo em solos sujeitos a erosdao (ASHCAR, 1999).

Sao fundagcbes em forma de piramide, com base geralmente quadrada ou
retangular, executadas em concreto armado. Sao recomendadas preferencialmente
para torres autoportantes de suspensdo e executadas isoladamente, sendo uma
sapata para cada pé da torre (LABEGALINI et al., 2005).
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Neste tipo de fundacgéo os esforcos verticais sdo absorvidos por compressao
da base ou, no caso de tragéo, pelo peso préprio acrescido do peso de solo sobre a

sapata. Os esforgos horizontais sdo absorvidos pelo cisalhamento do terreno.

Atualmente, tem-se utilizado o pilarete da sapata inclinado, pois 0s momentos
atuantes na sua base diminuem, reduzindo o custo da fundagédo (ASHCAR, 1999).
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Figura 2.7 — Fundacgéo do tipo sapata

Segundo Ashcar (1999), a sapata é viavel economicamente para torres de
suspensao, devido aos pequenos esforcos que ocorrem na fundacdo. No caso de
torres de ancoragem e terminal, nas quais os esfor¢cos sdo maiores, comparagdes de
custo devem ser feitas com as fundacdes em bloco e estacas.

2.3.5 Estacas

Sao fundagdes profundas utilizadas quando o terreno apresentar baixa
resisténcia a pequenas profundidades e/ou o nivel d’agua tornar impraticavel a
utilizacédo de outro tipo de fundacéo.
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As fundacbdes estaqueadas (figura 2.8) geralmente sdo constituidas de
estacas verticais e inclinadas engastadas num bloco, que realiza a transicdo de
esforcos entre a estrutura da torre e as estacas. As estacas inclinadas séao
destinadas a absorver os esforgcos horizontais. Os tipos mais utilizados em linhas de
transmissdo sao: pré-moldadas de concreto armado e metalicas (ASHCAR, 1999).

Figura 2.8 — Fundacgéao do tipo estaca

Quando a estaca alcanca camadas de solo de alta resisténcia mecanica, €
denominada estaca de ponta, e os esforcos de compressdao sao transmitidos para
essas camadas pela ponta da estaca. Onde os terrenos apresentam baixa
resisténcia, os esforgos verticais (compressao e tracao), sdo absorvidos pelo atrito
lateral da estaca, estas sdo denominadas estacas flutuantes. Nas estacas flutuantes
o0 aumento do peso do bloco de fundagédo contribui com os esforgcos de tracéo
(LABEGALINI et al., 2005).

No caso de estacas metalicas, recomenda-se que seja aplicada uma protecao
contra corroséo, através de um cobrimento (encapsulamento) de concreto de 5 cm,
até 1,0 m acima do nivel d’agua (ASHCAR, 1999).
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Se a estaca der nega a pequena profundidade (menos de 5m), e este
comprimento ndo for suficiente para resistir ao arrancamento da estaca, podem ser
utilizadas as seguintes solucdes:

e Atirantamento do bloco de coroamento;

e Fundacdo em caixa estaqueada;

e Estacas tipo raiz para embutimento no terreno resistente.

A fundacdo em caixa estaqueada consiste numa caixa de concreto armado
preenchida com solo compactado, a fim de aumentar o peso do bloco e compensar a
pequena profundidade da estaca (VELOSO, 2010).

Nas torres de LT, normalmente se trabalha com energia de cravagcdo de

1,5 tf.m e com nega igual ou inferior a 3 cm nos ultimos 10 golpes (ASHCAR, 1999).

Ashcar (1999) ainda sugere que seja utilizado como dispositivo de fixacdo da
torre, no topo de cada pilarete, um flange (figura 2.8), constituido de chumbadores e
chapa de base, em vez de stub, pois facilita os servicos de reconstrugdo da torre

numa eventual danificacdo na interface torre/fundacao.



3 O PROBLEMA DA INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

O fendmeno de interacao solo-estrutura (ISE) é influenciado diretamente pelo
comportamento do solo, principalmente com relagdo as propriedades
tensdo-deformacéo-tempo. Dessa forma, os assentamentos das fundacbes de
prédios, pontes, torres e estruturas similares de alto custo devem ser estimados com
muito cuidado, pois a recuperacdao geralmente é muito onerosa ou até mesmo
inviavel (CRESPO, 2004).

Nos escritérios de projeto estrutural, as estruturas sdo usualmente calculadas
supondo todos os apoios indeslocaveis, resultando num conjunto de cargas que é
passado para o engenheiro de fundacdées que dimensiona os elementos de
fundacbes e estima os recalgues comparando-os com recalques admissiveis.
Porém, a deformacéao do solo e o consequente recalque (ou levantamento), impde a
estrutura um fluxo de carregamento diferente da hipétese de apoios indeslocaveis,

alterando os esforgos atuantes nos elementos estruturais e as reagdes no solo.

A obtencdo de valores confidveis dos parametros elasticos para analise de
recalgue do solo &€ um problema, devido a dificuldade de extracdo de amostras
indeformadas do solo, onde os valores do laboratério mostram um desvio muito

grande em relagédo aos valores reais de campo (CRESPO, 2004).

Na maioria dos casos, as fundacdes de torres de LT, tanto as autoportantes
quanto as estaiadas, sdo dimensionadas apenas em relacdo a ruptura, onde os
recalques ndo sao verificados.

Dessa forma, espera-se que os resultados dos esforgos solicitantes e das
reacdes de apoio sejam alterados quando considerada a interacado solo-estrutura
(ISE) nas torres de LT, alertando para a importancia da sua consideracdo no
dimensionamento tanto da torre quanto da fundagéo.

Existem basicamente trés formas conhecidas de simular o maci¢o de solo sob

a estrutura, para analisar a ISE, as quais sdo descritas a seguir.

Na primeira forma de simular o macigo de solo sob a estrutura, € considerada
a hipétese do solo ser um meio homogéneo, isétropo e continuo, de modo que se
possam aplicar em cada diferencial de volume do solo as condicbes de
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compatibilidade estatica e cinematica, assim como a lei de Hooke. Considerando um
conjunto de trés forcas atuantes nas direcdes ortogonais em qualquer ponto do solo,
chega-se a uma equacao diferencial parcial, e quando os deslocamentos sao
considerados nulos a grandes distancias da atuacdo das cargas, € possivel
resolvé-la. A solugcdo para esse problema foi dada por Raymond Mindlin em 1936,
ficando conhecida como as solugdes de Mindlin.

As equacdes de Mindlin fornecem os recalques e as tensées em qualquer
ponto do macico de solo. Estas equacdes podem ser utilizadas quando sao
conhecidas a pressao que uma sapata exerce sob o0 solo ou as forcas de ponta e de
fuste que atuam ao longo de uma estaca, para obter os recalques e as tensées em

qualquer ponto do macico.

A segunda forma consiste em empregar métodos discretos de aproximagao,
como o Método das Diferencgas Finitas, o Método dos Elementos de Contorno ou, o
Método dos Elementos Finitos (MEF). O MEF é o método mais utilizado no meio
académico, por apresentar facil implementacdo computacional, entre outras

vantagens.

Existem poucos trabalhos que utilizaram o MEF na analise da ISE. Isso ocorre
por que simular o solo como um meio tridimensional, requer uma quantidade enorme
de manipulacao de dados e de alto custo de processamento para uma Unica analise,
0 que inviabiliza o0 uso na pratica, ja que para fins de projeto em escritérios de
calculo estrutural, dezenas de combinacdes de acdes devem ser analisadas.

O Método dos Elementos de Contorno associa um procedimento de resolver
de forma aproximada a equacgdo diferencial, mas empregando como campo de
aproximacoes dos deslocamentos e tensdes as expressdes analiticas de Mindlin, o
que leva a resultados muitos precisos, porém, é pouco aplicado na pratica de projeto
em funcdo de sua complexidade na formulacdo, fazendo com que softwares

comerciais nao o utilizem.

A terceira forma consiste em simular o solo como um conjunto de trés molas
translacionais, nas trés direcdes cartesianas em cada ponto de apoio da estrutura.
Dessa forma, se estabelece uma relagédo proporcional entre a pressao da fundacéo
com o deslocamento, uma vez que fora desenvolvido inicialmente para fundacao

superficial, o que leva a um coeficiente de proporcionalidade denominado de
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coeficiente de reacdo, com unidade F/L®, e que tem significado fisico semelhante do
coeficiente de mola, cuja unidade € F/L.

Este modelo, que utiliza molas discretas, € denominado modelo de Winkler e
possui a vantagem do facil entendimento fisico, além de poder ser facilmente
introduzido em um programa computacional para analise de estruturas. A maior
desvantagem deste modelo € que ele associa apenas um numero para representar o
solo, sendo que o macico de solo é bastante complexo, apresentando variacées de
tipos de solos em suas camadas, variacao da sua resisténcia, variacées no nivel de
agua, etc. No modelo de Winkler ndo existe influéncia entre o ponto de aplicagdo da
pressdo com sua vizinhanga. Existem diversas metodologias na bibliografia para
estimar este coeficiente, desde procedimentos baseados em ensaios de campo,
como o0 ensaio de placa, ou associacdo destes coeficientes com as proprias
equacbes de Mindlin ou até por procedimentos ditos semi—empiricos por associar
dados de ensaios com formulagbes analiticas. Podem-se citar diversos trabalhos
que tem empregado este modelo, destacando: Souza & Reis (2008), Aquino (2008),
Shukla (1984), Terzaghi (1955), entre outros. Estes métodos serdo abordados com
mais detalhes a seguir.

3.1 Coeficiente de reacao vertical para sapatas

No modelo de Winkler (1967) é estabelecida uma relacdo pontual entre a
fundacéo e o solo onde o macico é representado, através de um coeficiente Ky,
denominado coeficiente de reacao vertical e que representa a rigidez do solo através
da relacdo entre a pressao imposta e o deslocamento sofrido. Assim, a pressédo de

contato é proporcional ao recalque (Figura 3.1) e é expressa por:

q=K, w (3.1)

onde: q € atensao (pressao) aplicada ao solo pela base da sapata;

w € o recalque.
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IR

Figura 3.1 — Modelo de Winkler (VELLOSO E LOPES, 2004)

O modelo de Winkler é o mais utilizado no estudo da ISE nos escritorios de
projeto, em razdo de ser relativamente simples. A dificuldade neste modelo é
determinar a rigidez das molas elasticas que representem o solo abaixo da

fundacéo.

O valor do coeficiente de reacao vertical além de depender da natureza do
macico de solo, depende também das dimensbes da éarea carregada e da
profundidade de assentamento do elemento de fundagédo, o que torna o problema
complexo. Assim, deve-se ter cuidado em sua determinacdo para aplicagcdo em
problemas praticos.

Esse método apresenta algumas desvantagens, tais como: considerar o solo
com um comportamento tensdo-deformacao linear e ndo levar em conta a disperséao
da carga sobre uma éarea de influéncia gradualmente crescente com o aumento da
profundidade. Porém, a maior desvantagem é considerar que as molas sejam
independentes, o que significa a ndo consideracdo da ligacao coesiva entre as
particulas contidas no meio solo (PORTO, 2010).

O coeficiente de reacéao vertical pode ser obtido através de:
e Ensaio de placa;
e Valores padronizados;
e Relacbes com as propriedades elasticas do macico de solo;

e Recalque vertical estimado.

A seguir, sao descritas as formas de obtencao do coeficiente de reacao

vertical.
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3.1.1 Ensaio de placa

Os ensaios de placa sao realizados diretamente sobre o terreno de fundagao,
e o coeficiente de reagéo vertical é definido conforme a Equacao 3.2, mediante
ciclos de carga e descarga (SOUZA E REIS, 2008).

o=K/.w (3.2)

onde: o é atensao de contato média na base da fundacao;
w €& o deslocamento vertical (recalque);

KY é o coeficiente de reacgéo vertical.

A norma que padroniza o ensaio de placa no Brasil € a ABNT NBR 6489:1984
e pode ser utilizada para a obtencado de parametros de deformacéao e de resisténcia,
para prever o recalque de uma fundacao por extrapolacao direta e para se obter o

coeficiente de reagéo vertical KY.

De acordo com Velloso e Lopes (2004), em fungédo da placa do ensaio ter
uma dimensao distinta da fundacgao real, o coeficiente de reacao vertical deve ser
corrigido conforme as equacgdes 3.3 e 3.4. Como o coeficiente de reacdo vertical ndo
€ uma propriedade do macico de solos, e sim da rigidez relativa entre a estrutura e o
solo, esta correcdo torna-se essencial.

Para solos arenosos:

2
Brundagso + Bpi
(K‘s])Fundagéo = (K;/)Placa < ug;cao = (3.3)
Fundagio
Para solos argilosos rijos a muito rijos:
\% — \% APlaca
(Ks)Fundagﬁo - (Ks)Placa A— (34)
Fundagao

A ACI (1988) apud CAD/TQS (2007) propbds que a correcdo do KY, obtido

através de ensaio de placa, seja através da Equacao 3.5.
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n

b
(K‘s/)Funda(;ﬁo = (K‘s/)Placa (E) (35)

onde: n é um coeficiente que varia entre 0,5 e 0,7 (normalmente utilizado 0,6);
B é a menor dimensao da fundacéo;

b é a menor dimensao da placa.

3.1.2 Valores padronizados

Alguns pesquisadores apresentam tabelas e dabacos que relacionam o
coeficiente de reagdo vertical com o tipo de solo ou com a tensdo admissivel.
Deve-se atentar que estes valores foram obtidos em ensaios in situ, em regides e
condicoes especificas. Assim, os seus valores podem nao ser representativos em

certas condic¢oes, devendo o seu uso ficar a critério do projetista.

3.1.2.1 Relag&o com o tipo de solo

Diversos autores criaram tabelas para determinar KY , a partir de ensaios de

placa quadrada. Como exemplo classico, tem-se a Tabela3.1 a seguir
(TERZAGHI, 1955), onde os resultados sdo para placa quadrada de 30x30 cm e
devem ser corrigidos em funcdo das dimensbes das fundacgbes, conforme ja

mencionado.
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Tabela 3.1 — Valores de KY segundo Terzaghi (1955) em kN/m®

Argilas Rija Muito Rija Dura
qu (Mpa) 0,1a0,2 0,2a0,4 >0,4
Faixa de Valores  16.000 a 32.000 32.000 a 64.000 >64.000
Valor proposto 24.000 48.000 96.000
Areias Fofas Medianamente Compacta Compacta

Faixa de Valores

Areia acima NA

Areia submersa

6.000 a 19.000

13.000

8.000

19.000 a 96.000

42.000

26.000

96.000 a 320.000

160.000

96.000

qu € a resisténcia a compressao ndo drenada.

Brandi (2004) propde uma tabela para determinar KY (Tabela 3.2), a qual faz

a uniao dos dados de Cernica (1995), Velloso e Lopes (2002) e Bowles (1988).

Tabela 3.2 — Valores propostos para KY segundo Brandi (2004) em MPa/m

COMPACIDADE FOFA MEDIA COMPACTA
(Solo Granular)
Seco ou Umido 18 (C) 18 - 90 (C) 90 - 180 (C)
16 (B) 10 - 80 (B) 63 - 126 (B)
19 (V) 41 (V) 157 (V)
Submerso 8 (C) 4 (C) 90 (C)
8 (V) 25 (V) 94 (V)
CONSISTENCIA RIJA MUITO RIJA DURA
(Solo Coesivo)
9-18(C) 18 - 38 (C) > 38 (C)
qu (Kpa) 100 - 200 200 - 400 > 400
24 (V) 47 (V) 94 (V)
12 - 24 (B) 24 - 47 (B) > 47 (B)
Areia argilosa (B) 31-79 - -

Areia siltosa (B)

* k

* k

Fonte: Adaptada de CERNICA (1995), VELLOSO e LOPES (2002) e BOWLES

(1977).
Nota: (C)

= CERNICA, (V)

- VELLOSO E (B) =

BOWLES.

Os valores (C) e (V) correspondem ao K, e (B) ao Ky
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Alguns autores apresentam tabelas que relacionam o coeficiente de reacao
vertical apenas com o tipo de solo. Porém, ndo se pode esquecer que estes valores
foram obtidos em ensaios de campo em regides e condicoes especificas, dessa
forma os seus valores podem nao ser representativos em certas condicdes. Quando
ndao se dispde de ensaios, podem ser utilizados os valores da Tabela 3.3,
recomendados por Moraes (1976), que relaciona o tipo de solo com o coeficiente de

reacao vertical.

Tabela 3.3 — Valores de KY segundo Moraes (1976) em kN/m3

Tipo de Solo KY (KkN/m3)

Turfa leve - solo pantanoso 5.000 a 10.000
Turfa pesada — solo pantanoso 10.000 a 15.000
Areia fina de praia 10.000 a 15.000
Aterro de silte, de areia e cascalho 10.000 a 20.000
Argila molhada 20.000 a 30.000
Argila idmida 40.000 a 50.000
Argila seca 60.000 a 80.000
Argila seca endurecida 100.000

Silte compactado com areia e pedra 80.000 a 100.000
Silte compactado com areia e muita pedra 100.000 a 120.000
Cascalho miudo com areia fina 80.000 a 120.000
Cascalho médio com areia fina 100.000 a 120.000
Cascalho grosso com areia grossa 120.000 a 150.000
Cascalho grosso com pouca areia 150.000 a 200.000

Cascalho grosso com pouca areia compactada  200.000 a 250.000

O ACI (1988) apud CAD/TQS (2007) apresenta os valores do coeficiente de
reagdo vertical em funcdo dos limites de variacdo do CBR para os solos
classificados. A Tabela 3.4 apresenta estes valores. O “indice de Suporte
Califérnia - ISC” (California Bearing Ratio - CBR) é um método que fornece a

capacidade de suporte de um solo compactado.
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Tabela 3.4 — Valores de KY em kN/m3 (ACI, 1988)

SOLO CBR K (Kgf/cm3)
Min. Max. Min. Max.
OH 2,0 5,0 0,77 3,32
CH 2,0 5,0 0,77 4,82
FINO MH 2,5 8,0 1,36 4,82
OL 2,0 8,0 0,77 7,13
ML 3,0 15,0 1,85 7,13
CL 3,0 15,0 1,85 8,33
SC 10,0 20,0 5,59 8,33
SuU 10,0 20,0 5,59 8,33
SP 15,0 25,0 7,13 9,33
SM 20,0 40,0 8,33 11,66
SW 20,0 40,0 8,33 11,66
GROSSO GC 20,0 40,0 8,33 11,66
GU 25,0 50,0 9,33 12,89
GP 35,0 60,0 10,97 13,94
GM 40,0 80,0 11,66 15,73
GwW 60,0 80,0 13,94 15,73
Fonte: ACI, 1988
Legenda:
G — pedregulho
S —areia
M — sedimento
C —argila

W — bem graduado

P — pobremente graduado

U — Uniformemente graduado

L — baixa a média compressibilidade
H — alta compressibilidade

O — organico

3.1.2.2 Relagdo com a tensdo admissivel do solo

O coeficiente de reacéo vertical KY pode ser determinado através de relagbes
com a tensao admissivel do solo. Existem duas formas de obter a tensdo admissivel
para entdo obter o coeficiente KY: uma através da relagcdo SPT - tensdo admissivel e

outra através da relagao tipo de solo - tensdo admissivel.
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No caso da relagdo com o SPT, pode-se obter a tensdo admissivel (em
kgf/cm?) através da Equagdo 3.6, onde 0 SPTmegio, € @ média dos SPTs dentro do

bulbo de pressdes (L=1,5B), sendo B a base da sapata.

Oadm = 0,20 . SPTmédio (36)

Morrison (1993) apresenta a Tabela 3.5, mostrada abaixo, a qual relaciona o

valor de KY, em kgf/cm?, com as tensdes admissiveis estimadas para o solo.

Tabela 3.5 — Valores para KY (MORRISON, 1993)

at;r rsl?sssg;\c;el Ky a;— r?]ri]sssé;\?el Ky a;— r?]ri]sssé;\?el Ky
(Kgf/cm?) (Kgf/cm?) (Kgficm?) (Kgf/cm?) (Kgf/cm?) (Kgf/cm?)
0,25 0,65 1,5 3,1 2,75 55
0,3 0,78 1,55 3,19 2,8 5,6
0,35 0,91 1,6 3,28 2,85 5,7
0,4 1,04 1,65 3,37 2,9 5,8
0,45 1,17 1,7 3,46 2,95 5,9
0,5 1,3 1,75 3,55 3.0 6.00
0,55 1,39 1,8 3,64 3,05 6,1
0,6 1,48 1,85 3,93 3,1 6,2
0,65 1,57 1,9 3,82 3,15 6,3
0,7 1,66 1,95 3,91 3,2 6,4
0,75 1,75 2.00 4.00 3,25 6,5
0,8 1,84 2,05 4,1 3,3 6,6
0,85 1,93 2,1 4,2 3,35 6,7
0,9 2,02 2,15 4,3 3,4 6,8
0,95 2,11 2,2 44 3,45 6,9
1.00 2,2 2,25 4,5 3,5 7.00
1,05 2,29 2,3 4,6 3,55 7.1
1,1 2,38 2,35 47 3,6 7,2
1,15 2,47 2,4 4.8 3,67 7,3
1,2 2,56 2,45 4,9 3,7 7,4
1,25 2,65 2,5 5.00 3,75 7,5
1,3 2,74 2,55 5,1 3,8 7,6
1,35 2,83 2,6 5,2 3,85 7,7
1,4 2,92 2,65 53 3,9 7,8

1,45 3,01 2,7 54 3,95 7,9
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Bowles (1988) fornece a Equacgéo 3.7 para avaliar o coeficiente de reacao
vertical a partir da tensdo admissivel do solo (0a.4m), calculada com um fator de
seguranca FS =3 e para um recalque maximo w = 2,54 cm, com KY em kN/m?3 e

Oadm em kPa

KY = 120 .044m (3.7)

3.1.3 Relacbes com as propriedades elasticas do macico de solos

Outra alternativa para avaliar o coeficiente de reacédo vertical é através da
relacdo direta com as propriedades elasticas do macico de solo, onde fatores do
elemento de fundacédo sédo levados em conta, tais como: sua forma, dimensdes e
rigidez. Perloff (1975) apresenta uma alternativa para esse caso através da
Equacéao 3.8.

KY = —— (3.8)

onde: b é a menor dimensao da base da sapata;

v € o coeficiente de Poisson do solo;

Iy € o fator de influéncia, o qual depende da forma e da rigidez da sapata,
conforme ilustra a Figura 3.2;

Es € o modulo de elasticidade do solo.
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Forma Fundacio Flexivel Rizida
Centro Vértice Valor Médio -
Circular 1,00 0,64 0,83 0,88
Quadrada 1.12 0.56 0,95 0,82
Retangular Valores de I
L'B=15 136 0,68 1,15 L.06
L/B=2 1,53 0,77 1,30 1,20
L/'B=>5 2,10 1,05 1,83 1,70
L/B = 10 2,54 1,27 2,25 2,10
L/B = 100 4,01 2,00 3,69 3,40
T
[ h=z — Sapata Rigida
PN T pata Rigi
/‘ ~_ h L
| ‘ h< — Sapata Flexivel
I
| P—

Figura 3.2 — Fator de Influéncia Iy, para sapatas rigidas e flexiveis

Para utilizar a Equacéao 3.8, de Perloff (1975), € recomendado que o médulo
de elasticidade seja obtido por algum ensaio, como: ensaios de penetracado
estatica (CPT), ensaios de penetracao dinamica (SPT) ou ensaios triaxiais.

3.1.4 Recalque vertical estimado

Nesse caso, podem ser utilizadas as expressdoes analiticas de Mindlin,
apresentadas em Poulos e Davis (1974), as quais fornecem os deslocamentos (d)

em um meio continuo, semi-infinito € homogéneo para um carregamento conhecido.

Caso seja necessario considerar as diversas camadas de solo (meio
heterogéneo), conhecendo-se a posicdo do plano indeslocavel, pode-se utilizar o
procedimento de Steinbrenner (POULOS, 1967). Nesse caso, é necessario conhecer
o mddulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson de cada camada de solo.

O moédulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson podem ser obtidos a
partir das Tabelas 3.6 e 3.7,
Godoy (1996).

respectivamente, apresentadas em Teixeira e
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Tabela 3.6 — Valores tipicos para o médulo de elasticidade do solo

Descricao do tipo de solo

E (kgf/cm?)

Areia normal adensada

E = 5 (SPT+5)

Areia sobreadensada

E = 180+(7,5.SPT)

Argila terciaria de SP

E = 55,4+(25,9.SPT)

Areia fofa (SPT <= 4) 50

Areia pouco compacta (SPT 5 a 8) 200
Areia medianamente compacta (SPT 9 a 18) 500
Areia compacta (SPT 19 a 40) 700

Areia muito compacta (SPT > 40) 900
Argila muito mole (SPT <= 2) 10

Argila mole (SPT 2 a 5) 20

Argila média (SPT 6 a 10) 50

Argila rija (SPT 11 a 19) 80

Argila dura (SPT > 19) 150

Tabela 3.7 — Valores sugeridos para o coeficiente de Poisson do solo

Descricao do tipo de solo v
Areia fofa (SPT <= 4) 0,3
Areia pouco compacta (SPT 5 a 8) 0,29
Areia medianamente compacta (SPT 9 a 18) 0,28
Areia compacta (SPT 19 a 40) 0,27
Areia muito compacta (SPT > 40) 0,26
Argila muito mole (SPT <= 2) 0,24
Argila mole (SPT 2 a 5) 0,23
Argila média (SPT 6 a 10) 0,22
Argila rija (SPT 11 a2 19) 0,21
Argila dura (SPT > 19) 0,21

O recalque (w) abaixo do vértice de uma area retangular (L . b), carregada

com uma carga uniformemente distribuida (p) nesta area (Figura 3.3) € dado pela

Equacéo 3.9, indicada em Poulos e Davis (1974).
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(3.9)

onde: A = % []n <—'1+mz+nz+mz)] + m.ln (\/ 1+m2+n2+1>_

v1+m?2+n?-m? 1+m?+n?-1
n m
B =— .arctg —————;
2m gn.\/1+m2+n2’
m = L/b;
n =z/b;

p é a carga uniformemente distribuida na area;

b é a menor dimenséao (largura) da base da fundacao;

L é a maior dimensao (comprimento) da base da fundacao;
Es é o modulo de elasticidade do solo;

v € o coeficiente de Poisson do solo;

z é a profundidade onde se deseja obter o recalque;

d é o recalque calculado.

-

Figura 3.3 - Variaveis para calculo do recalque sob uma fundagao retangular

As maiores vantagens neste método sédo: a possibilidade da sobreposicao dos
efeitos causados pela influéncia das fundagdes vizinhas e a possibilidade da
consideracdo do solo com suas diversas camadas, utilizando o processo de
Steinbrenner (POULQOS, 1967).
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Através do processo de Steinbrenner a estratigrafia do macico de solos é
modelada, onde o encurtamento de cada camada € determinado através da
diferenca entre o deslocamento do topo da camada e do deslocamento da base.
O encurtamento total do macico de solos é definido como sendo a soma dos
encurtamentos de todas as camadas (superposicdo dos efeitos). Assim,
considerando um macico de solos formado por duas camadas de solos sobre uma
camada indeformavel, calcula-se o deslocamento até infinito do topo e da base da
camada 1, considerando o meio 1. A diferenca entre os dois sera o encurtamento da
camada 1. Calcula-se o deslocamento até infinito do topo e da base da camada 2,
considerando meio 2. A diferenca entre o deslocamento do topo e da base da
camada 2 sera o encurtamento da camada 2. O encurtamento total do macico de
solos sera a soma dos encurtamentos das camadas 1 e 2 (Figura 3.4).

Wi
i}
A
Salo 1
L
B
Solo 2
C
L 2
SATEEAELEERE AR A S AR Il eFormm dvwald SAAEATEEIETEEIRAET AT RS
- - -
W » w'l

Figura 3.4 — Solo estratificado - modelo de STEINBRENNER

As equagdbes 3.10, 3.11 e 3.12, fornecem respectivamente os recalques no
meio 1, meio 2 e recalque total.

W, = Wyg = Wy — Wy, — considerando o meio 1 (3.10)
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W, = Wgc = Wy, — W, — considerando o meio 2 (3.11)

Wl’ = WAC = W1 + Wz (312)

onde: wa recalque do ponto A, considerando o semi-espaco infinito homogéneo 1;
wg: recalque do ponto B, considerando o semi-espaco infinito homogéneo 1;
wg2 recalque do ponto B, considerando o semi-espaco infinito homogéneo 2;
wc recalque do ponto C, considerando o semi-espagco infinito homogéneo 2.

3.2 Modelo de Pais e Kausel

A rigidez do conjunto solo-fundacao, quando submetido a compressao, pode
ser estimada através dos coeficientes de rigidez estaticos propostos por Pais e
Kausel (1988), citados por Wolf (1994). Estes coeficientes sdo determinados
considerando uma fundagdo rigida, apoiada sobre uma superficie de um
semi-espaco elastico, homogéneo e isotropico (solo). Para o caso de uma fundacéo
do tipo sapata, com base retangular, com largura “2 b” (na direcdo do eixo “z”) e

comprimento “2 a” (na direcdo do eixo “x”), sendo 2b < 2 a, os coeficientes de

rigidez a translacao nas direcoes vertical (Ky) e horizontais (Kx e Kz) sdo dados por:

" 04
Kx = ZG_'bU [6,8 (%)0'65 + 2,4] (3.14)
Kz = % [6,8 (%)0'65 +08 () + 1,6] (3.15)

No caso de uma sapata quadrada, tem-se:
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_ 47.G.b (3.16)

Y= 1-v
92.G.b 3.17
Ky = Z=—2_U ( )

onde: v é o coeficiente de Poisson do solo;

G é o modulo de elasticidade transversal do solo, que pode ser obtido por:

onde: p é a massa especifica do solo;
Vs é a velocidade de propagacado da onda transversal no semi-espaco
homogéneo (solo).

Os coeficientes de rigidez, assim calculados, podem ser utilizados no modelo
mecanico de torres para considerar a flexibilidade da fundacado, entretanto estes
valores sdo validos somente quando o conjunto solo-fundacdo estd submetido a
compressao (KAMISNKI, 2007).

3.3 Tracao em fundacoées

As fundacdes de torres metalicas autoportantes apresentam caracteristicas
particulares, uma vez que devem ser dimensionadas tanto a esforcos de

compressao quanto de tracao, além dos esforcos horizontais.

Para considerar a interacdo solo-estrutura no modelo mecéanico de uma torre
autoportante, ou seja, levar em conta a flexibilidade das fundag¢des na avaliacdo da
resposta, sob diferentes condi¢gdes de carregamento, deve-se dispor de dados
relativos ao solo sobre o qual a torre esta apoiada, para que se possa estimar a

rigidez (comportamento carga x deslocamento) do conjunto solo-fundagao.
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Sabe-se que o comportamento de qualquer tipo de solo a tracédo € diferente
do comportamento a compressdo, e apenas este fato é suficiente para alterar a
distribuicdo dos esforcos nas barras da torre, quando comparada ao modelo
usualmente empregado com apoios indeslocaveis, mesmo que se considere que 0

solo é perfeitamente homogéneo e exatamente 0 mesmo nos quatro apoios.

No caso de sapatas de concreto armado, 0s processos construtivos tém uma
pequena influéncia na capacidade a compressao, porém uma grande influéncia na
capacidade ao arrancamento (tracdo), e consequentemente no comportamento

carga x deslocamento vertical.

Por exemplo, a resisténcia ao arrancamento depende de como a base da
fundacdo é concretada, se sobre o solo natural ou com férmas. Ainda, fundagbes
com alargamento de base tém sua capacidade a tracdo significativamente
aumentada (KAMINSKI, 2007).

O principal componente da capacidade das fundacdes é a capacidade de
resisténcia do solo onde a fundacdo sera executada. Além disso, falhas de
fundacdes ndo sao bem definidas e deslocamentos precisam ser limitados a fim de
manter a integridade da estrutura da torre (BUCKLEY, 1994).

Os esforgcos existentes em torres de transmissdo impdem a fundacao cargas
de compressao, tracao e horizontais. Para cargas de compressao, existem métodos
de calculo bem definidos, porém a carga critica que determina o tamanho da
fundacdo é geralmente a capacidade a tragdo. Existe um numero de modelos de
calculos deterministicos disponiveis para calculo de capacidade a tracdo, porém
informacdes estatisticas e resultados em escala real sdo esparsos (BUCKLEY,
1994).

Buckley (1994) apresentou uma analise estatistica de um grande namero de
fundacdes do tipo sapatas ensaiadas a tracao de 1984 a 1989 pelo ESB (Electricity
Supply Board). Nesse trabalho os resultados dos ensaios foram comparados com

modelos de célculos de projeto através de métodos probabilisticos.

A andlise estatistica realizada por Buckley (1994) foi realizada para diferentes
categorias de fundacgdes, onde as capacidades de carga a tracdo das sapatas
obtidas nos ensaios em escala real foram comparadas com métodos de previsao de

carga onde fatores de carga foram calculados.
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_ Capacidade Real (3.19)
~ Capacidade calculada

Os métodos de célculo de projeto utilizados na comparagao foram:
a) Método do cone invertido, utilizando varios angulos de falha,
densidades de solo e concreto;
b) Modelo de projetos da norma alema VDE;
c) Método do tipo cisalhamento (Killer), utilizando valores de
capacidade de cisalhamento variando com a profundidade, bem

como valores fixos.

O método do cone invertido (Frustum) € um dos mais antigos utilizados para
calculo de capacidade a tracao de fundacdes. Nesse método é considerado um cone
iniciando na base da fundacado fazendo um angulo com a vertical normalmente
tomado como 30° chegando a superficie, que determina o solo que estara

contribuindo com a resisténcia a tragao.

onde: Vs e V¢ sdao os volumes de solo e concreto contidos no cone,
respectivamente;
Ye € 0 peso especifico do concreto;

Ys € 0 peso especifico do solo.

Um dos principais tipos de fundagdes analisadas por Buckley (1994) sdo as
“‘undercut foundations”, que sdo sapatas, onde a base é levemente mais larga que o

nivel do pescoco da fundacao (figura 3.5).
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Figura 3.5 — Fundacgéo sapata tipo “undercut foundations”

As figuras 3.6 e 3.7 ilustram o método do cone invertido para os casos de
falha em solos nativos e solos de reaterro.
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Figura 3.6 — Falha em solos nativos (CIGRE, 2008)
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Figura 3.7 — Falha em solos de reaterro (CIGRE, 2008)

A capacidade a tracao é baseada na equacao 3.20, onde Vs e V. podem

ser calculados através da equacgdes 3.21 a 3.25 (CIGRE, 2008).
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VS = VS,F —_ VC,B (321)

Vsr = g [G*+ B*+ (B.G)] (3.22)
G=B+2(A.tan¥) (3.23)

Vep = % [B2+ C%+ (B.C)] + ((A - D). (E?) (3.24)

Ve = D [B2+ C*+ (B.C)] + ((A—D).(E?®) + (E%.F) (3.25)

3

onde: V¢ representa o volume de solo enterrado;

Vs representa o volume do cone.
A, B, C,D, E, F, G, y: Conforme estao ilustrados nas figuras 3.5 a 3.7.

O fator de carga citado anteriormente varia de uma fundagdo para outra,
dessa forma Buckley, (1994) realizou uma analise estatistica dos dados através dos
métodos de distribuicdo normal e “t” Student. O autor apresenta uma tabela com os
resultados estatisticos para os fatores de carga utilizando varios modelos de projeto
com diferentes critérios de capacidade para fundagdes do tipo sapata (undercut) em

solos coesivos (Tabela 3.8).

Quando uma carga de tracdo é aplicada em uma sapata, os deslocamentos
iniciais sdo praticamente nulos até que o peso préprio da fundacdo seja excedido.
Quando a fundacdo comeca a se elevar, o comportamento é linear, até que seja
alcancado o limite elastico, que pode estar entre 2 e 4 mm, dependendo do tipo de
solo. Em geral, apds este limite, os deslocamentos aumentam mais rapidamente,
mas o comportamento continua praticamente linear, até o limite de trabalho (ponto
com 10 mm de deslocamento). A capacidade Ultima ocorrera com uma carga mais

alta, porém com grandes deslocamentos da fundagéo.
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Tabela 3.8 — Comparacao entre fator de carga utilizando varios modelos de projeto (BUCKLEY, 1994)

Modelo N°. de Fator Desvio Coef. de  Distrib. Distrib.
de amostras Médio de Padrao Variacdo Normal "t" Students
projeto n Carga S COV%
m M90 M90
Critério de Limite Elastico
Urso 22 0,9157 0,2130 23,27 0,6431 0,6345
Urzs 22 1,0968 0,2809 25,61 0,7372 0,726
Uvbea 22 0,9812 0,2328 23,73 0,6832 0,6739
Uk7s00 22 0,8736 0,2025 23,18 0,6144 0,6063
Critério de Limite de Trabalho (10 mm de deslocamento)
Urso 17 1,2359 0,2024 16,38 0,9768 0,9647
Urzs 17 1,4825 0,3504 23,63 1,0340 1,0130
Uvbea 17 1,3239 0,2479 18,72 1,0066 0,9917
Uk7s00 17 1,1700 0,1881 15,99 0,9355 0,9242
Critério de Carga ultima
Urso 11 1,6229 0,2415 14,88 1,3138 1,2896
Urzs 11 1,9340 0,5050 26,11 1,2876 1,2371
Uvbea 11 1,7645 0,4082 23,13 1,2420 1,2053
Uk7s00 11 1,5187 0,2363 15,56 1,2162 1,1973

No estudo da CIGRE (1994) é sugerido adotar o ponto com 10 mm de
deslocamento (levantamento) como limite de trabalho, embora existam indicacdes
de que em fundacdées muito superficiais este critério possa ser relaxado. Na
IEC 60826 (2003) este ponto é considerado como o limite de dano, isto €, o limite de

resisténcia que, se for excedido, conduz ao dano na torre.

Outros critérios que fortalecem a adocdo de 10 mm de deslocamento como
limite de trabalho, ou limite de dano, nas fundag¢des do tipo sapata sao:

a) varias sapatas ensaiadas pela ESB foram inicialmente tracionadas até
atingir um levantamento de aproximadamente 10 mm, e depois novamente testadas
com carregamentos mais altos, sem perda apreciavel da capacidade;

b) fundacdes testadas além de 10 mm resultaram consideravelmente mais
fracas em um novo teste;

c) alguns trabalhos, incluindo Mors (1964) e Gagneux e Lapeyre (1987),
citados em CIGRE (1999), sugerem que torres autoportantes ndo seriam
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consideravelmente enfraquecidas quando submetidas a deslocamentos verticais
diferenciais de até 10 mm. No entanto, esta tolerancia ainda é assunto de discusséo.

Deve-se salientar que a selecao de um limite de dano de 10 mm é aplicada a
sapatas, e este deslocamento nao seria admissivel em estacas ou tubuldes, os quais
sado dependentes do atrito do solo para determinacdo de suas capacidades. Ainda
no estudo da CIGRE (1999), é recomendado adotar um deslocamento
(levantamento) de 20 mm como limite de falha para torres autoportantes, embora
nas recomendacdes da IEC 60826 (2003) este limite seja bastante superior (50 a
100 mm).

Buckley (1994) apresenta um padrdo de falha generalizado para a principal
fundacado testada que foi do tipo sapata (undercut) em solos coesivos e néo
coesivos, onde fornece os deslocamentos em fungdo da porcentagem de carga

ultima. Este padréo esta apresentado na figura 3.8.
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Figura 3.8 — Deslocamentos tipicos das sapatas a tracdo. (BUCKEY, 1994)
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A posicdo média de varios modelos de célculo a tracdo sdo mostrados no
grafico da figura 3.8. As legendas utilizadas sdo conforme o exemplo:

Uvpey — Capacidade a tracao baseada nas normas de projeto da Alemanha
(VDE), para fundagoes do tipo U;

Ursp — Capacidade a tracdo para o modelo do cone invertido utilizando um
angulo de 30°%;

Utilizando o grafico da figura 3.8 é possivel simular a rigidez a tragao da
fundacéao, construindo um gréafico carga x deslocamento, obtendo-se os pontos de
limites elasticos, de falha (10 mm) e de capacidade ultima, através da correlacao
entre capacidades de projeto e capacidades reais apresentadas na tabela 3.9.

3.4 Fundacao utilizada e obtencao dos coeficientes de mola

O tipo de fundacéao selecionada para o estudo é uma sapata do tipo undercut,
com as dimensdes apresentadas na figura 3.9. A escolha deste tipo de fundacao
para as torres SS e SY se deve ao fato de esta ser frequentemente utilizada em LTs
e a existéncia de dados para consideracao da rigidez do solo a tragdo. A descricao

das torres sado apresentadas no item 5.
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Figura 3.9 — Dimensbes das fundagdes utilizadas no estudo
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O solo adotado na andlise € uma argila de consisténcia média a rija (solo
coesivo), com as seguintes caracteristicas.
a) Modulo de elasticidade longitudinal E = 7.848 kN/m?;

b) Densidade p = 15,70 kN/m3;
c) Coeficiente de Poisson v = 0,21;

d) Modulo de elasticidade transversal:

—E — 2
G="/3(1+v) = 3243kN/m 3.26

3.4.1 Coeficientes de rigidez vertical (compressao) e horizontal

Para a obtencdo do coeficiente de rigidez da mola Ky foi utilizado o modelo

de Pais e Kausel (1988), apresentado no item 3.2.

O coeficiente de rigidez Ky é determinado através da equacao 3.16 para
sapatas quadradas. Os coeficientes de rigidez Kx e Kz foram tomados como 10%
de Ky, o que é utilizado nos trabalhos como Schmidt (1997). Adotando uma
fundacao tipica com sapata quadrada de 1,50 x 1,50 m (figura 3.9), dimensdes
frequentes em projetos para estes tipos de torres, assentada sobre argila de
consisténcia de média a rija, e considerando o médulo de elasticidade transversal do

solo G = 3.243 kN/m2, p =15,70 kKN/m3 e v = 0,21, tais coeficientes resultam:
Ky = 14.470 kKN/m (vertical)

Kx = Kz = 1.447 kN/m (horizontais)

Com o objetivo de comparar o coeficiente de rigidez da mola vertical
(compressao) foi aplicado o modelo de Perloff (1975), apresentado no item 3.1.3,
equacao 3.8, que fornece o coeficiente de reacao vertical através da relacao direta
com as propriedades elasticas do macico de solo, onde fatores do elemento de
fundacdo sédo levados em conta, tais como: sua forma, dimensdes e rigidez.

Considerando os dados do solo e dimensdes da sapata apresentado no item 3.4 e
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um fator de forma obtido através da figura 3.2, considerando uma sapata quadrada e
rigida, chega-se a lw = 0,82, 0 que nos conduz a um coeficiente de reagéo vertical:

KY = 6674,85 kN/m?

Com o coeficiente de reagédo vertical foi obtido o coeficiente de rigidez da
mola vertical a compressao através da equagao 3.27.

Ky = K‘s, - Apase (3.27)

Aplicando a equacéo 3.27 e utilizando o KY encontrado, chega-se ao seguinte

coeficiente de rigidez da mola vertical:

Ky = 15.018,41 kN/m

Comparando os dois coeficientes encontrados através dos métodos de Pais e
Kausel (1988) e Perloff (1975), percebe-se que os valores sdo bem proximos, o que
indica uma boa aproximacgao para o valor adotado.

3.4.2 Coeficientes de rigidez vertical (tragéo)

Para simular o coeficiente de mola a tragdo da fundacéo, foi construido um
grafico carga x deslocamento onde os pontos de limites elasticos, de falha (10 mm) e
de capacidade ultima foram obtidos através da correlacdo entre capacidades de

projeto e capacidades reais mostradas na tabela 3.9 e no grafico da figura 3.8.

Nesse caso, foi calculada a resisténcia de projeto através do método do cone
invertido utilizando a equacao 3.19, para um angulo ¥ = 30° (Ugzg). Os volumes de
concreto V¢ e solo Vs foram obtidos através das equacgdes 3.20 a 3.24 com os dados
do solo e da sapata apresentados no item 3.4. O peso especifico do concreto foi
considerado de yc = 22,56 kN/m3. Os valores de Vg, Vs e Ugszy resultaram:

V¢ = 1,500 ms;

Vs = 13,484 m3;
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Urso = 245,535 kN.

Entrando na tabela 3.8 para Urzo, obtém-se os fatores de resisténcia médios
para os limites elastico, de trabalho (10 mm) e carga ultima de 0,9157, 1,2359 e
1,6229, respectivamente. Multiplicado o valor do Ugsp pelos fatores de resisténcia
médios para cada limite, os valores das cargas destes limites resultam:

Carga para limite elastico = 224,836 kN;

Carga para limite de trabalho = 303,457 kN;

Carga ultima = 398,479 kN.

Observando o grafico da figura 3.8, percebemos que ndao ha deslocamento
significativo até a carga que corresponde a 20% da carga ultima que resulta
79,696 kN. O deslocamento elastico € considerado de até 2,1 mm e o deslocamento
que corresponde ao limite de trabalho é de 10 mm. Os graficos das figuras 3.10 e
3.11 mostram o comportamento do solo a tracdo considerado no trabalho.
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Figura 3.10 — Carga de tragéo x deslocamento vertical da fundagéo utilizada
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4 ANALISE DINAMICA DE RUPTURA DE CABOS EM TORRES DE LT

Neste capitulo sdo apresentados conceitos gerais sobre a ruptura de cabos e
a metodologia para a andlise dindmica do problema em torres de LT.

4.1 Ruptura de cabos

O carregamento devido a acao do vento é a principal preocupacao no projeto
de torres de LT. Porém, cargas provenientes da ruptura de cabos merecem atencao
especial, ja que elas podem induzir falhas de grandes propor¢cées em LTs, como o
efeito cascata que é colapso de torres em sequéncia. Geralmente o reparo em uma
LT devido a uma falha do tipo cascata pode exigir semanas, e 0s custos envolvidos
sao proporcionais ao periodo de interrupcdo da energia elétrica.

Os procedimentos usuais de analise e projeto de estruturas de LT consideram
o carregamento dinamico devido a ruptura de um cabo condutor (fase) ou para-raios,
através de uma ‘carga estatica equivalente’, aplicada diretamente na torre (sem
cabos) na direcao longitudinal a LT. Dependendo do tipo de torre, a forma de
aplicacao desse carregamento € diferente, como exemplo, nas torres de ancoragem,
as quais sao projetadas para interromper um eventual efeito cascata, e nas torres de
final de linha, as cargas devem ser aplicadas em todos os bracos, supondo a ruptura
de todos os cabos. No caso das torres de suspensdo, as quais sao projetadas para
suspender os cabos e resistir a forcas laterais causadas pelo vento, a carga é

aplicada em um braco, supondo a ruptura de um unico cabo.

A carga devida ao rompimento de um cabo que deve ser aplicada na torre de
suspensao, é estabelecida pela tracdo em regime EDS (Every Day Stress) do cabo,
a qual para um cabo condutor € da ordem de 20% da sua carga de ruptura a tracao
UTS (Ultimate Tension Stress), considerando também um alivio de 20% nesta for¢a
devido ao movimento da cadeia de isoladores. Assim, o valor que deve ser tomado,
equivalente ao esforco estatico residual posterior ao rompimento, é da ordem de
16% da UTS, no caso de um cabo condutor. E bem conhecido no meio dos
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projetistas de estruturas de LT que esta hipétese de carga nao tem por finalidade
evitar o colapso da torre, mas sim fornecer alguma rigidez longitudinal e torsional as
torres a fim de evitar o efeito cascata (KAMINSKI et al., 2007).

4.2 Método de integracao direta das equacoes do movimento

Para obter a resposta dinamica de uma estrutura, no dominio do tempo,
pode-se empregar o0 método de integracdo numérica direta das equacbes do

movimento.

Uma estrutura com n graus de liberdade pode ter seu comportamento

dindmico representado pela seguinte equacao diferencial matricial:

[M] q(t) + [C] q(®) + [K]4(t) = F(b) (4.1)

onde: [M], [C] e [K] sdo as matrizes de massa, amortecimento viscoso (Newtoniano)
e rigidez da estrutura, respectivamente, todas de ordem n;
a(t), a(t) e q(t) sdo vetores de ordem n com as aceleragdes, velocidades e
deslocamentos (ou coordenadas) nodais no instante de tempo f, respectivamente;
F(t) é o vetor de forgas nodais externas no instante de tempo t, também de

ordem n.

Existem dois procedimentos basicos para resolver a integracdo: métodos
explicitos e métodos implicitos.

No caso dos métodos implicitos, a obtencdo do resultado do sistema em um
instante (t + At), requer a solugcado de um sistema de equacbes. Como exemplo de

métodos implicitos tem-se: 0 método de Wilson-6 e o método de Newmark.

Nos métodos explicitos, apds escolher um intervalo de tempo de integracao, o
estado do sistema num instante (t + At) pode ser determinado em funcéo do estado
do sistema nos instantes anteriores, t, (t— At), etc., na forma explicita. Como
exemplo de métodos explicitos tem-se: 0 método da aceleragdo constante e o
método das diferencas finitas centrais.
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Quando se admite que as massas estejam concentradas nos noés, a matriz de
massa [M] do sistema é diagonal, e se for considerado também que a matriz de
amortecimento [C] é proporcional a [M], o sistema de equacdes do movimento pode
ser desacoplado, ndo sendo necessaria a montagem ou atualizacdo da matriz de
rigidez global [K] da estrutura. Assim, o vetor de coordenadas nodais da estrutura
q(t;), em um tempo discreto t;, € determinado a partir de um conjunto de vetores de
coordenadas nodais q(ti_w) em tempos discretos anteriores t;_x com

k=1,2,3,..,i, e 0 método € chamado de explicito.

Para obter as coordenadas nodais da estrutura q(t;) em cada tempo t;, nas
direcbes x, y e z, resolvendo as equacgdes de equilibrio dindmico através do método
de integracdo explicita, utilizando diferengas finitas centrais, é utilizada a seguinte

expressao:

1 1 ~ ~
[ﬁ M) + 5 [C]] 4t + A0 =

(4.2)

1 1

A [M] — At [C]l q(t; — At)

- 2 .
= F(t) - [[K] -~ [M]] (O [
onde: At é o intervalo de tempo de integracéo (em s).

Dessa forma, conhecido o estado do sistema nos instantes t; e t;—At, é
possivel calcular o segundo membro da Equacao 4.2 e em seguida determinar o
estado no intervalo de tempo seguinte (t; + At).

Antes de iniciar o processo € necessario especificar as condigdes iniciais
G(0) e q(0). Ja que:

. . - At? =
q(0 —At) = q(0) — At q(0) + — q(0) (4.3)

onde o vetor §(0) pode ser obtido da Equagao 4.1, escrita para t = 0:

4(0) = [M]~* {F(0) — [C]q(0) — [K]G(0)} (4.4)

Quando as matrizes de massa [M] e de amortecimento [C] sdo diagonais, a
matriz resultante que multiplica q(t; + At) na Equacado 4.2 serd também diagonal.
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Como a integracao pode ser efetuada em nivel de elemento, ndo é necessario
formar a matriz de rigidez global [K]. Dessa forma, ndo sera necessario utilizar um
processo de solucdo de sistemas de equacoes algébricas para determinar o vetor
q(t; + At), o que resulta numa significativa reducdo do esforco computacional.
Assim, a expressao das diferencas finitas centrais para calcular os deslocamentos
em qualquer né, nas dire¢des x, y ou z, no tempo t; + At, fica:

1 f(t;) At?

Cy At
2

+ 2q(t) — <1 - CmZAt) q(t; — At)l (4.5)

q(t; + At) =
1+

onde: q é a coordenada nodal (em m) na direcéo x, y ou z;
f(t;) &€ a componente da forca nodal resultante (em N) na direcdo
correspondente no tempo t;. E composta pelas forcas gravitacionais fo (ti)
(peso proprio e forgas nodais externas) e pelas forgas axiais f,(t;) que surgem
em razao das deformagdes axiais nos elementos de trelica;
cm = ¢/m € a constante de proporcionalidade;
m € a massa nodal (em kg);
c é o coeficiente de amortecimento viscoso (em N s/m), proporcional a

massa m.

A constante de proporcionalidade c, deve ser ajustada de modo que a razao

de amortecimento critico ({) resulte igual a da estrutura analisada.

Em cada passo de integracdo, ou seja, na avaliagdo da Equacéao 4.5 para
todos os nés, em todas as direcdes, as coordenadas nodais sdo atualizadas
causando deformacdes axiais dos elementos, 0s quais reagem com forcas axiais f,
que se opbem aos deslocamentos. A forca axial em um instante de tempo t; para
um elemento de rigidez axial (E A) e comprimento L, com comportamento linear, é
dada por:

L(t) — L(0)

fa(t) =EA L(0)

(4.6)

onde: L(0) € o comprimento inicial (em t = 0) do elemento de trelica;

L(t;) é o comprimento do elemento de trelica no tempo t;.



63

Assim, para obter as componentes da forca nodal resultante f(t;), a forca
axial f,(t;) deve ser multiplicada pelos co-senos diretores do eixo do elemento de
trelica no estado deformado, e suas componentes somadas com as respectivas

forgcas gravitacionais fy(t;) nas diregbes x, y e z, atuantes no né em consideragéo

no tempo t;.

Uma vez que as coordenadas nodais sao atualizadas em cada passo de
integracao, a ndo-linearidade geométrica é sempre considerada. Para se considerar
a ndo-linearidade fisica, basta considerar uma relacao n&o-linear entre a forga axial
fa € o deslocamento do elemento, ao invés da relacdo linear mostrada na

Equacéo 4.6.

Segundo Bathe (1996), como o método é condicionalmente estavel, a
convergéncia e a precisao da solucdao dependem do intervalo de tempo de
integracdo At adotado. Assim, para que a estabilidade seja assegurada, é

necessario que o intervalo de tempo respeite a seguinte condicao:

2
At < Atcrit = 0)_ = = (47)

onde: w, € a maior freqiéncia angular da estrutura com n graus de liberdade (em
rad/s);
f, € a correspondente freqiiéncia de vibragao (em Hz);

T, € o menor periodo de vibracao da estrutura (em s).

Na determinacdo de At pela Equacdo 4.7, a maior dificuldade consiste em
calcular o T, , que corresponde ao modo de vibracdo associado ao maior autovalor
da estrutura. No entanto, o intervalo de tempo critico At., para estruturas
constituidas por elementos de trelica, pode ser determinado de forma aproximada
por (Groehs, 2001):

Lmin (0)

ﬁ (4.8)

onde: Lyi,(0) é o comprimento inicial (em t = 0) da menor barra da treliga (em m);

Aterie =

E é o médulo de elasticidade longitudinal do material (em N/m?);
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p é a massa especifica do material (em kg/m?).

A Equacéao 4.8 serve apenas para dar uma idéia aproximada do valor de At.
Para se ter certeza da precisdo dos resultados, sem calcular o maior autovalor da
estrutura, € necessario obter pelo menos duas respostas iguais com dois valores

diferentes de At < At -

4.3 Leis constitutivas dos elementos da LT

4.3.1 Cabos condutores e para-raios

Os cabos sao formados pela associacao de fios, capazes de suportar apenas

forcas de tracao.

Na maioria dos paises europeus, relacées lineares sao utilizadas para
calcular flechas, alongamentos, forcas e tensdes de tracdo nos cabos de LT. Ja nos
paises norte-americanos, relacées nao-lineares sdo comumente empregadas, tais
como aquelas desenvolvidas por Batterman (1967). Neste trabalho foram utilizadas
relacdes lineares para calcular flechas, alongamentos, forcas e tensbdes de tracao
nos cabos condutores e cabos para-raios, isto é, o diagrama tensao-deformacéo do
cabo, para uma temperatura constante, € uma linha reta. Cabe salientar que os

cabos sao capazes de suportar apenas forcas de tracao.

Nas simulacdes, as seguintes leis constitutivas foram adotadas para os cabos

condutores e para-raios, respectivamente:
Fee = Ecc - Ace-ALcc/Lo cc (4.9)

Fep = Ecp .Acp.-ALcp/Lo cp (4-1 0)

onde: Acc € a area total do cabo condutor (aluminio + ago);

Ecc € o mdédulo de elasticidade do cabo condutor na tracao;
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Fcc € a forga de tracdo (em N) no cabo condutor;

ALcc 0 alongamento (em m) do cabo condutor;

€cc a deformacéao longitudinal do cabo condutor, expressa em percentual do
comprimento inicial (Lo cc);

Acp € a area total do cabo para-raios (aco);

Ecp € 0 médulo de elasticidade do cabo para-raios na tracao;

Fcp € a forca de tracéo (em N) no cabo para-raios;

ALcp 0 alongamento (em m) do cabo para-raios;

ecp a deformacéo longitudinal do cabo péara-raios, expressa em percentual do

comprimento inicial (Lo cp).

Cabos suspensos em linhas de transmissao apresentam a forma de uma
catenaria. Na condicao EDS os cabos condutores sao projetados para uma tracao

em torno de 20% de sua capacidade UTS.

Quando os pontos de suspensao do cabo possuem a mesma altura, a
catenaria € simétrica em relacao ao centro do vao (eixo central), onde se localiza o
vértice, que é o ponto onde ocorre a flecha maxima. No caso de suportes com
alturas diferentes, a catenaria ndo € simétrica e a flecha maxima fo néo ocorre no
centro do vao, como ilustrado na figura 4.1. Essa flecha depende do comprimento do
vao, da temperatura e da tragdo aplicada no cabo quando este é fixado nos

suportes.

No inicio da analise (condicao inicial, t = 0 s) o cabo deve estar numa posicao
tal que, apds a aplicacao da forca peso, este fiqgue submetido a forca de tracdo de
projeto T,, equivalente a um percentual da forga de ruptura na tragéo do cabo Ty,

com a catenaria tedrica fiesrica € a flecha maxima fe.
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Xo

A

fteérica

Figura 4.1 — Cabo suspenso entre os suportes “1” e “2” com alturas diferentes

A formulacdo apresentada a seguir € utilizada para determinar a catenaria
tedrica fieerica, @ flecha maxima fe, a posicéo da flecha maxima xo e o comprimento

tedrico do cabo liggrico-

Tp = 0,20 T,y — para cabos condutores (4.11)
C= Tp (4.12)
p
2 BC 413
Le=L+=—— (4.13)
L.? (4.14)
fe=gc~ "

(4.15)
L [, )
Xy = 5~ C .arcosenh
kZC(senh (%)))

y=_C. (csh (%) — cl@sh (%)) (4.16)
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(4.17)

2
L
ltesrico = \/BZ + 4 C? .(senh (ﬁ))

onde: p é o peso do cabo por metro (em N/m);
B é a diferencga de nivel entre os pontos de suspensao do cabo (em m);
L e L. sdo as distancias ilustradas na figura 4.1;

fe € a flecha maxima da catenaria tedrica (em m);

X, € aposicao da flecha maxima na catenéria teérica, isto €, apos a aplicagéao
do peso proprio do cabo (em m);
y(x) define a catenaria tedrica;

liesrico © O cOmprimento do cabo na catenaria tedrica (em m).

Na solucdo do problema dindmico por integracdo direta das equacdes do
movimento, de forma explicita, conforme descrito no item 4.2, os cabos devem ser
posicionados na chamada condicao inicial, isto é, antes da aplicagdo da forca peso
(peso proprio), de tal forma que quando o peso préprio é aplicado, o cabo fique
disposto na posicdo teodrica, com a forgca de tracdo de projeto T, e a flecha

maxima fe.

Para determinar a posicdo de um cabo na condicao inicial, isto é, antes da
aplicacao da forca peso (peso proprio), € necessario obter a deformacdo axial
(g, =AL/L, ) causada por essa for¢a peso.

Para isso, basta colocar na equacéo constitutiva do cabo o valor da tensao de
tragdo de projeto e entdo calcular a deformagé&o correspondente (gp). Essa
deformacdao deve ser descontada do comprimento teérico do cabo (liesrico ),
obtendo assim o comprimento do cabo na condicdo inicial ( ljciar ), S€M a forca
peso:

po o leeorico (4.18)
inicial 1+ em,/100

A seguir, a posi¢cdo do cabo na condigdo inicial pode ser obtida através da
equacao 4.19:
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_ (4.19)
y, = C,-| cosh X" %01 | _ gosh| o
C, C,

onde: Xo1 € a posicao da flecha maxima na condigéo inicial, calculada por:
(4.20)

X

01 = % — C,-arcsenh

e Cy édado por:

o (4.21)
C, =
! 12 (lzinicial — B2 — Lz)

Aplicando o peso préprio na condigdo inicial, o cabo ficard disposto na
posicéo teorica, com a forga de tragéo de projeto T, e a flecha méaxima fe. Detalhes
adicionais podem ser encontrados em Irvine e Caughey (1974).

Os modelos de LT analisados sdo com trés torres e quatro vaos de cabos. Os
cabos estdo suspensos por torres espacadas de 500 metros (L = 500 m) e
400 metros (L = 400m), para as torres SS e SY, respectivamente. Em todos os

modelos as torres estdo na mesma altura (B = 0).

Para determinar a forca de tracdo de projeto do cabo para-raios na posicao
tedrica, a qual deve ser calculada para uma flecha maxima da catenaria teorica fe
igual a 90% da flecha méaxima fe dos cabos condutores no vdo em consideracao, foi
empregada a equacao 4.22 para inicialmente estimar a flecha maxima f. dos cabos
condutores:

8.7,

f, =

onde: p é o peso por metro dos cabos condutores (em N/m);

L é o vao entre as torres (em m);
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T, é a forca de tragdo de projeto dos cabos condutores na posigéo tedrica,
apos a aplicacao da forga peso (na condi¢dao EDS).

Através da equacao 4.22 utilizando os dados apresentados nas tabelas 4.1 e
4.2, as quais fornecem as propriedades dos cabos, resultou em flechas de 17,21 m e
11,40 m para os cabos GROSBEAK e IBIS, respectivamente.

Estimada a flecha maxima fe dos cabos condutores, a flecha f. dos cabos
para-raios deve ser tomada como 90% desse valor. A seguir, utilizando a mesma
equacao anterior, porém isolando T, chega-se ao valor da forga de tracao de projeto
dos cabos para-raios, as quais resultam em 8034,723N e 7761,705 N que
representam respectivamente 11,73 % e 11,33 % da T, destes cabos.

O cabo condutor IBIS ACSR 26/7 (26 fios externos de aluminio e alma com 7

fios de aco) utilizado nos modelos com torres SS tem as propriedades apresentadas

na tabela 4.1.

Tabela 4.1 — Propriedades do cabo condutor IBIS ACSR 26/7
Diametro Externo 19,8882 mm
Tracdo Ultima 7250,6 daN
Tragcado de maior duracao 1450,12 daN
Peso Unitario 0,797703 daN/m
Coef. Dilatacao Térm. 0,0000188 /°C
Mod. Elasticidade 7451,5 daN/mm?

O cabo condutor GROSBEAK ACSR 26/7 (26 fios externos de aluminio e
alma com 7 fios de aco) utilizado nos modelos com torres SY tem as propriedades

apresentadas na tabela 4.2.
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Tabela 4.2 — Propriedades do cabo condutor GROSBEAK ACSR 26/7

Diametro externo 25,146 mm

Area da secao transversal (aluminio + ago) | 374,709 mm?

Forca de tracdo ultima 11209,5 daN
Peso por metro 1,27726 daN/m
Médulo de Elasticidade 74,515 daN/mm?/100

O cabo para-raios utilizado nos modelos com torres SS e SY é do tipo EHS
(Extra High Strength), com 7 fios de aco de 3/8 de polegada, e tem as propriedades
apresentadas na tabela 4.3.

Tabela 4.3 — Propriedades do cabo para-raios EHS 7 fios de aco de 3/8 de polegada

Diametro externo 9,144 mm

Area da secao transversal (aco) 51,0773 mm2

Forca de tracdo ultima 6850,26 daN

Peso por metro 0,398413 daN/m
Modulo de Elasticidade 172,369 daN/mm2/100

As figuras 4.2 e 4.3 mostram respectivamente as posicoes dos cabos
condutores IBIS ACSR 26/7 fios e para-raios EHS 3/8, na condi¢do inicial (antes da
aplicacao da forca peso) e tedrica (apds aplicagcdo da forca peso), para um vao
L=500 m e com B=0 m, utilizados na modelagem dos trechos de LT com
torres SS.
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0 m, utilizados na modelagem dos trechos de LT com
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4.3.2 Cadeias de isoladores

As cadeias de isoladores foram modeladas com elementos capazes de
suportar apenas forcas de tracdo. Neste trabalho foi utilizada uma relagéo linear para
descrever o comportamento forca-deslocamento destes elementos.

Todas as cadeias de isoladores nas torres dos trechos de LT sdo simples e
tém 1,65 m de comprimento. A lei constitutiva adotada para as cadeias de isoladores
€ a seguinte:

Fo,=Eq Ag AL /L (4.23)

OCl

onde: Ac é a area total da secéo transversal da cadeia de isoladores, em m?;
Eci € o médulo de elasticidade longitudinal do agco que une os isoladores da
cadeia, em N/m?;
Fci € a forga de tragdo no elemento de cadeia de isoladores, em N;
AL é o alongamento do elemento de cadeia de isoladores, em metros;
Loci € o comprimento inicial do elemento de cadeia de isoladores, em

metros.

As propriedades dos elementos de cadeia de isoladores utilizados no modelo

mecanico de LT estdo apresentadas na Tabela 4.4.

Tabela 4.4 — Propriedades dos elementos de cadeia de isoladores

Area da secao transversal das 2 cadeias de isoladores (Ag) 1,00 x 10° m?

Peso por metro das 2 cadeias de isoladores (p) 933,0 N/m

Médulo de Elasticidade longitudinal (Eg)) 2,00 x 10'" N/m?
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4.3.3 Barras das torres

As barras das torres SS e SY sao de agco ASTM A572, com moédulo de
elasticidade longitudinal E = 200 GPa. Na torre SS foram utilizadas barras com acgos
ASTM graus 50 e 60.

A relacdo utilizada neste trabalho para descrever o comportamento
forca x deslocamento das barras das torres, tanto na tracdo quanto na compressao,
é linear. A lei constitutiva adotada é a seguinte:

FBT = EBT ABT ALBT /LOBT (4.24)

onde: Agr é a area total da secdo transversal do elemento de barra da torre, em m?;
Egr=200 x 10°Pa é o mdédulo de elasticidade longitudinal do aco
ASTM A572 dos perfis (barras das torres);

Fer € a forca de tragcdo ou de compressao no elemento de barra da torre,
em N;
ALt € 0 alongamento ou o encurtamento do elemento de barra, em metros;

Losr é 0 comprimento inicial do elemento de barra, em metros.
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5 METODOLOGIA PARA ANALISE DAS TORRES DE LT

As torres metalicas trelicadas de linha de transmisséo (LT) selecionadas para
este estudo sdo torres de suspensao, do tipo autoportante, com formato (silhueta)
tronco piramidal, denominadas SY e SS e ilustradas nas figuras 5.1 e 5.2,
respectivamente. Essas torres foram escolhidas porque apresentam diferengas na
simetria. A torre SY € uma torre de circuito duplo e apresenta simetria em relacéao
aos dois planos verticais, enquanto que a torre SS é uma torre de circuito simples e

nao apresenta simetria em relacéo ao plano vertical Z-Y.

A torre SY é uma torre de suspensdo (ou torre tangente) reforcada, para
circuito duplo de 138 kV, com altura total de 33,4 metros e abertura de base de
5 metros. Ja a torre SS é uma torre de suspensao, para circuito simples de 138 kV,

com altura total de 39 m e abertura de base de 3 m.

7;# 6,2 m ﬂé

94 m

RO

g
<
“ =
o
#SmﬁL

Figura 5.1 — Torre SY — Isométrica e vistas frontal e lateral
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Figura 5.2 — Torre SS — Isométrica e vistas frontal e lateral

Inicialmente, as torres SY e SS sdo modeladas isoladas, isto €, sem os cabos
e os isoladores da LT, e analisadas no programa ANSYS, versdo 11, com o
proposito de realizar uma analise modal, para determinar as primeiras frequéncias e
modos de vibracdo. Depois disso, as torres sdo submetidas a uma analise estatica,
com as ‘cargas estaticas equivalentes’ de ruptura de um cabo condutor utilizadas em

projeto, a fim de avaliar a resposta estatica das duas estruturas.

A sequir, as torres sdo analisadas isoladas pelo método de integracao direta,
através de uma rotina desenvolvida em FORTRAN (KAMINSKI, 2007) e adaptada
para este estudo, aplicando uma carga impulsiva e avaliando a resposta no tempo, a
fim de verificar as frequéncias fundamentais das duas torres, comparando com a

andlise modal realizada no programa ANSYS.

Por fim, as torres sdo modeladas dentro de um trecho de LT, ou seja, com os
cabos condutores, para-raios e 0s isoladores e analisadas pelo método de
integracao direta, através da rotina desenvolvida em FORTRAN, para a carga de
ruptura de um cabo condutor, a fim de avaliar a resposta das duas estruturas em
termos de deslocamento no topo, reacdes de apoio e esforgos axiais nas barras,

comparando com a resposta estatica usual no projeto de torres.
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Em todas as andlises sao utilizados modelos com apoios rigidos
(indeslocaveis) e modelos com apoios flexiveis (fundacao flexivel), a fim de avaliar a
influéncia da interacao solo-estrutura (ISE) na resposta das torres, para a carga de

ruptura de cabo.

A seguir sao descritas todas as analises realizadas.

5.1 Modelagem das torres no programa ANSYS

As torres SY e SS foram modeladas no programa ANSYS, versdo 11, com o
propésito de realizar uma analise modal, para determinar as primeiras frequéncias e
modos de vibragdo destas estruturas e também para avaliar as respostas em uma
analise estatica, com as ‘cargas estaticas equivalentes’ de ruptura de um cabo
condutor utilizadas em projeto. Para tal, foram empregados dois modelos, descritos

a sequir.

No primeiro modelo, denominado modelo 1, apenas elementos de trelica 3D
foram considerados. Neste caso, é necessaria a insercao de barras ficticias para
evitar hipostaticidades internas no modelo. A area da secao transversal das barras

ficticias € bem pequena, a fim de minimizar sua interferéncia nos resultado.

Em todas as barras das duas torres foram considerados perfis laminados de
secdao cantoneira (secdo “L”) de abas iguais, os quais foram definidos no

dimensionamento das duas estruturas.

No segundo modelo, denominado modelo 2, as torres foram modeladas com
elementos de pértico 3D nas barras dos montantes e elementos de trelica 3D nas
barras diagonais. Em algumas barras horizontais também foram colocados
elementos de pértico 3D para evitar hipostaticidades internas. Neste modelo ndo sédo

necessarias barras ficticias.

Os dois modelos foram avaliados com apoios indeslocaveis e com fundacao

flexivel.
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5.1.1 Dados para a modelagem no ANSYS

Os dados utilizados para a modelagem da torre SS sao:
Primeiro modelo:

e Numero de nos: 188

e Numero de barras reais: 482

e Numero de barras ficticias: 154

e NuUmero total de barras: 636

Segundo modelo:
e Numero de nos: 188
e Numero de barras reais: 482
e Numero de barras ficticias: 0

e Numero total de barras: 482

Ambos os modelos:

e Modulo de elasticidade longitudinal das barras da torre (N/m?):
2,0E+011

e Perfis cantoneira: conforme Tabela 5.1.

Tabela 5.1 — Propriedades dos perfis utilizados na torre SS

N2 do perfil Dimensoes Area da secdo transversal Peso por metro
(mm) (m2) (N/m)
Perfis das barras reais

1 L40x40x3 2,350 E-04 18,04

2 L45x45x 3 2,660 E-04 20,42

3 L50x50x3 2,960 E-04 22,85

4 L50x50x4 3,890 E-04 29,86

5 2L x45x45x 3 5,320 E-04 40,84

6 L60x60x5 5,820 E-04 44,68

7 L75x75x5 7,360 E-04 56,5

8 L75x75x6 8,356 E-04 67,17

Barras ficticias
9 - 2.350E-06 0,07677




Os dados utilizados para a modelagem da torre SY séo:

Primeiro modelo:

NUmero de ndés: 174
NuUmero de barras reais: 415
NuUmero de barras ficticias: 308

NdUmero total de barras: 723

Segundo modelo:

NUmero de nés: 174
NUmero de barras reais: 415
NuUmero de barras ficticias: 0

NlUmero total de barras: 415

Ambos os modelos:
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Médulo de elasticidade longitudinal das barras da torre (N/m?):

2,0E+011

Perfis cantoneira: conforme Tabela 5.2.

Tabela 5.2 — Propriedades dos perfis utilizados na torre SY

N2 do perfil Dimensoes Area da Peso por
(mm) secao metro
transversal (N/m)
(m2)
Perfis das barras reais
1 L 38x38x3,2 2,320 E-04 17,866
2 L 38x38x4,8 3,420 E-04 26,337
3 L 44 x44x3,2 2,710 E-04 20,869
4 L51x51x4,8 4,580 E-04 35,270
5 L 64 x 64 x 4,8 5,800 E-04 44,665
6 L76x76x6,4 9,300 E-04 71,618
7 L76x76x7,9 11,500 E-04 88,560
8 L102x 102 x 6,4 12,500 E-04 96,261
Barras ficticias
9 - 2.320E-06 0,03850
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Nas torres SS e SY, a area da secdo transversal das barras ficticias foi
considerada 100 vezes menor que a drea da barra com menor secdo transversal

entre todas as barras das torres.

5.1.2 Anéalise modal

Depois de modeladas as torres SY e SS isoladas, cada uma € submetida a
uma analise modal no programa ANSYS, a fim de determinar as primeiras
frequéncias e os modos naturais de vibragao, para posterior comparacao com 0s
resultados obtidos na andlise dinamica realizada pelo método de integragao direta.

A andlise modal das torres é realizada para os modelos 1 e 2. Em todas as
analises sao utilizados modelos com apoios indeslocaveis e modelos com fundacéo
flexivel, a fim de avaliar a influéncia da flexibilidade da fundagao nas caracteristicas

dindmicas das torres.

5.1.3 Analise estatica de ruptura de cabo

A carga devida ao rompimento de um cabo que deve ser aplicada na torre de
suspensao é estabelecida em funcéo da tracao em regime EDS do cabo, a qual para
um cabo condutor € da ordem de 20% da sua carga de ruptura a tracdo UTS,
considerando também um alivio de 20% nesta forca devido ao movimento da cadeia
de isoladores. Assim, o valor que deve ser tomado, equivalente ao esforco estatico
residual posterior ao rompimento, é da ordem de 16% da UTS, no caso de um cabo

condutor.

E bem conhecido no meio dos projetistas de estruturas de LT que esta
hipétese de carga n&o tem por finalidade evitar o colapso da torre, mas sim fornecer
alguma rigidez longitudinal e torsional as torres a fim de evitar o efeito cascata
(KAMINSKI et al., 2007).
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A analise estatica das torres SY e SS para a ruptura de um cabo condutor é
realizada para os modelos 1 e 2. Em todas as analises sdo utilizados modelos com
apoios indeslocaveis e modelos com fundacao flexivel, a fim de avaliar a influéncia
da ISE na resposta deste tipo de estrutura com cargas usuais de ruptura de cabo em
projetos e para comparacado com a resposta da analise dindmica.

As tabelas 5.3 e 5.4 mostram as cargas aplicadas na anélise estatica das
torres SS e SY, respectivamente. As tabelas mostram também os valores dos pesos
préprios dos cabos, os quais sdo aplicados como cargas verticais na analise
estatica, onde o braco da torre que suspende o cabo que rompe fica com metade

deste peso.
Tabela 5.3 — Cargas aplicadas na andlise estética da torre SS
P Peso dos cabos
16% eso (N)
Cabo UTS (N) UTS (N) unitario
(N'm)  500m 250m
IBIS 72506,00 11600,96 7,98 3988,52 1994,26
Cabo para-raios 68502,60 - 3,98 1992,07 -
Tabela 5.4 — Cargas aplicadas na analise estética da torre SY
Peso Peso dos cabos
o N
Cabo UTS(N) 70 f’N) unitario N
(N/m) 400 m 200 m
Grosbeak 112095,00 17935,20 12,77 5109,04 2554,52
Cabo para-raios  68502,60 - 3,98 1593,65 -

A figura 5.3 apresenta as torres SS e SY, para o modelo 2, onde séo
mostrados os nds de topo e fundacao e as forcas aplicadas.
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Tabela 5.5 — Nomenclatura das anélises estaticas das torres SS e SY

Modelo adotado Condic¢éao fundagéao
Nomenclatura
Modelo 1 Modelo 2 Rigida Flexivel
An.Est. 1 X X
An.Est. 2 X X
An.Est. 3 X X
An.Est. 4 X X

5.2 Analise dinamica pelo método de integracao direta

A integracao direta das equagdes do movimento, de forma explicita, usando o
método numérico das diferencas finitas centrais, foi adotada neste trabalho, pois nao
requer a montagem da matriz de rigidez global da estrutura, uma vez que a

integracao é realizada em nivel de elemento.

O método da integracdo direta é aplicado na analise das torres isoladas e em

trechos de LT, conforme descrito nos itens seguintes.

Da mesma forma que para as demais analises, devem ser feitas para as

torres SY e SS, modelos com apoios indeslocaveis e com fundagéo flexivel.

Cabe salientar que a solucdo por integracdo direta das equacbes do
movimento, de forma explicita, estd desenvolvida para aplicacdo com elementos de
trelica espacial. Assim, 0 modelo empregado para as torres deve ser o mesmo do
modelo 1 utilizado no programa ANSYS.

5.2.1 Anédlise das torres isoladas

As torres SY e SS sdo analisadas isoladas pelo método de integracao direta,
através de uma rotina em FORTRAN, aplicando uma carga impulsiva no topo de

cada torre, e avaliando a resposta no tempo, a fim de determinar as primeiras
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frequéncias de vibracao das torres, com o propédsito de compara-las com a analise
modal realizada no programa ANSYS, descrita no item 5.1.2, e validar o modelo

numeérico.

Na analise de cada torre isolada, o peso proprio deve ser aplicado de forma
gradual (de 0 a 100%) em um intervalo de tempo de 5 s, a fim de evitar vibragdes
indesejaveis. A seguir, uma carga horizontal na direcéo transversal a LT (direcao X),
crescente com o tempo, deve ser iniciada, até atingir 100% no tempo t=10s.
Depois disso, o valor da carga é mantido constante por um intervalo de tempo de
5 s, e entdo a carga € interrompida abruptamente (em t = 15 s), fazendo a estrutura
vibrar. A analise continua por mais 10 s, até t =25 s. A resposta no tempo para os
ultimos 10 s é utilizada para determinar a primeira frequéncia de vibracao da torre.
O mesmo procedimento deve ser realizado com uma carga na diregao longitudinal a
LT (direcao Z).

Desta forma, as primeiras frequéncias de vibragdo de cada torre podem ser
determinadas e comparadas com os valores encontrados na analise modal realizada
no ANSYS.

Na andlise das torres isoladas, sédo utilizados modelos com apoios
indeslocaveis e modelos com fundacao flexivel, a fim de avaliar a influéncia da

flexibilidade da fundacéo nas caracteristicas dinamicas das torres.

5.2.2 Dados para aplicagdo do método de integracao direta nas torres isoladas

Os dados de entrada das torres sédo os mesmos utilizados na analise modal e
estatica realizadas no programa ANSYS, apresentados no item 5.1.1, e acrescidos
de alguns valores necessarios para a execucao do método de integracao direta.
Para a torre SS, os dados séo:

e Amortecimento proporcional a massa aplicado aos ndés da torre:
1.000E+000.
e Aceleragao da gravidade (m/s?): 9,810E+000.

e Tempo de aplicacdo do peso proprio em segundos: 5,000E+000.
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Tempo total de anélise em segundos: 2,500E+001.

Tempo até iniciar (com 0%) a aplicacao das forcas em segundos:
5,000E+000.

Tempo até iniciar (com 100%) a aplicacao das forcas em segundos:
1,000E+001.

Tempo até encerrar abruptamente a aplicacdo das forcas em
segundos: 1,500E+001.

N6 de controle: 2.

Numero de perfis diferentes nas barras das torres, exceto as barras
ficticias: 8.

Ultimo elemento de perfis da torre: 482.

Intervalo de tempo de integracdo em segundos: 1,000E-006 e
5,000E-006.

Ja para a torre SY os dados sao:

Amortecimento proporcional a massa aplicado aos nés da torre:
1.000E+000.

Aceleracao da gravidade (m/s?): 9,810E+000.

Tempo de aplicagao do peso préprio em segundos: 5,000E+000.
Tempo total de anédlise em segundos: 2,500E+001.

Tempo até iniciar (com 0%) a aplicacdao das forcas em segundos:
5,000E+000.

Tempo até iniciar (com 100%) a aplicacao das forcas em segundos:
1,000E+001.

Tempo até encerrar abruptamente a aplicacdo das forcas em
segundos: 1,500E+001.

N6 de controle: 2.

Numero de perfis diferentes nas barras das torres, exceto as barras
ficticias: 8.

Ultimo elemento de perfis da torre: 415.

Intervalo de tempo de integracdo em segundos: 1,000E-006 e
5,000E-006.
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5.2.3 Anélise das torres inseridas em um trecho de LT

O modelo utilizado neste trabalho para a analise dindmica de ruptura de cabo
nas torres SS e SY inclui as torres, as cadeias de isoladores, os cabos condutores e
0os cabos para-raios de um trecho de uma LT com trés torres e quatro vaos
(Figura 5.4), além das molas de fundacdo quando a flexibilidade da fundagao é

considerada.

Figura 5.4 — Exemplo de um trecho de LT com trés torres SY e quatro vaos

No modelo com torres SY, os cabos condutores sdo do tipo GROSBEAK
standard, de aluminio com reforco de aco (ACSR — Aluminum Conductor Steel
Reinforced) com 26 fios de aluminio, que irdo conduzir a energia elétrica, e 7 fios de
aco, que compde a alma e dardo a este cabo resisténcia mecanica necessaria. Os
cabos para-raios sdo de alta resisténcia, do tipo EHS com 7 fios de aco de 3/8 de
polegada. J& no modelo com torres SS, os cabos condutores sédo do tipo IBIS, de
aluminio com reforco de aco ACSR com 26 fios de aluminio e 7 fios de ago, e os
cabos para-raios sao do tipo EHS com 7 fios de aco de 3/8 de polegada.

Os véaos entre as torres, nos modelos com torres SY, sdo de 500 metros e
todas as cadeias de isoladores tém 1,65 metros de comprimento. Para os modelos
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com torres SS, os vaos sao de 400 metros e as cadeias de isoladores tém
1,65 metros.

A resposta do modelo é obtida com o uso do método de integracao direta das
equacdes do movimento, na forma explicita. O tempo total de analise € de 50 s.
O peso préprio dos cabos, torres e isoladores é gradualmente aplicado
(de 0 a 100%) durante um intervalo de 5s, a fim de cobrir alguns periodos de
vibracdo da estrutura e evitar amplificacées dinamicas significativas. O intervalo de
tempo de 5sa20s é consumido para amortecer qualquer vibracdo induzida. No
instante t =25s o elemento de cabo selecionado rompe e os 25 s restantes sao
usados para a andlise dos resultados.

A ruptura do cabo no modelo numérico é introduzida simplesmente fazendo
com que a forca axial f4(t) no elemento de cabo selecionado para romper seja nula a
partir do tempo t = 25 s.

As analises foram realizadas para fundacdo rigida e considerando a

flexibilidade com o objetivo de analisar a influéncia desta na andlise.

As figuras 5.5 e 5.6 mostram os elementos de cabos que foram selecionados
para romper nas torres SS e SY, respectivamente.

Elemento de cabo que rompe

;t

4

=
EastEves
%ﬁf,ﬂt

N
92

g
By

LAY
e

=57

5 -\zﬁ
el

=,

Figura 5.5 — LT com torre SS: Elemento de cabo selecionado para romper
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Elemento de cabo que rompe

Figura 5.6 — LT com torre SY: Elemento de cabo selecionado para romper

A nomenclatura das andlises segue as caracteristicas apresentadas na
tabela 5.6.

Tabela 5.6 — Nomenclatura das analises dindmicas dos trechos de LT para as torres SS e SY

Modelo adotado Fundacao
Nomenclacura
Modelo 1 Modelo 2 Rigida Flexivel
An.din. 1 X X
An.din. 2 X X

5.2.4 Validacao do método de integracao direta

Para a validacao do método da integracao direta, aplicada através da rotina
desenvolvida em FORTRAN (KAMINSKI, 2007) e adaptada para este estudo, os
resultados encontrados na analise modal realizada no ANSYS, descrita no
item 5.1.2, foram comparados com o0s resultados encontrados na anélise dindmica



89

da torre isolada descrita no item 5.2.1, comparando-se as primeiras frequéncias e
modos de vibracao das torres SY e SS.

Todas as andlises através do método da integracdo direta realizadas neste
trabalho foram testadas pelo menos duas vezes com valores diferentes de At <

At.: , com a finalidade de confirmar os resultados.

Para a determinacao dos intervalos de tempo de integragdo At das torres SS
e SY foram calculados os At.; para as barras de cada torre utilizando as
equacoes 4.7 e 4.8. As tabelas 5.7 e 5.8 apresentam os resultados do calculo dos
At.: para as torres SY e SS.

Tabela 5.7 — Célculo At para as barras da torre SY

Tipo de Barra Lin (M) E (N/m?) p (kg/m3) At (S)
Torre 0,50 2,0 E+11 7850,0 9,906 E-05
Fundagdes 1,00 2,0 E+11 23,65 1,087 E-05
Ficticias 1,30 2,0 E+11 78,50 2,576 E-05

Tabela 5.8 — Célculo At para as barras da torre SS

Tipo de Barra Lin (M) E (N/m?) p (kg/m3) At (S)
Torre 0,50 2,0 E+11 7850,0 9,906 E-05
Fundagbes 1,00 2,0 E+11 23,65 1,087 E-05
Ficticias 0,525 2,0 E+11 78,50 1,040 E-05

Dessa forma os seguintes valores para At.; foram adotados para as
analises realizadas nas torres SY e SS:

e At; =1,00E — 06 seg

e At, =5,00E — 06 seg






6 RESULTADOS E DISCUSSOES

Neste capitulo os resultados encontrados em todas as andlises sao
apresentados e discutidos.

6.1 Analise modal e analise dinamica no dominio do tempo das torres isoladas

Neste item os resultados encontrados nas analises modais realizadas no
ANSYS e nas anélises dindmicas no dominio do tempo das torres isoladas através
da rotina de integracao direta em FORTRAN s&o apresentados e comparados. Estas
analises foram realizadas para as torres SS e SY, com apoios rigidos e com apoios

flexiveis.

As tabelas 6.1 e 6.2 apresentam os resultados da analise modal no programa
ANSYS para as torres SS e SY, respectivamente, mostrando as frequéncias para os

modelos 1 e 2 com apoios rigidos e flexiveis.

Tabela 6.1 — Frequéncias encontradas na analise modal para a torre SS (apoios rigidos e flexiveis)

Frequéncia (Hz)

Modelo Modo de Vibragao
Apoios rigidos Apoios flexiveis

Transversal (X) 2,821 2,167
1

Longitudinal (2) 2,829 2,170

Transversal (X) 2,826 2,168

Longitudinal (2) 2,836 2,172
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Tabela 6.2 — Frequéncias encontradas na analise modal para a torre SY (apoios rigidos e flexiveis)

Frequéncia (Hz)
Modelo Modo de Vibracao

Apoios rigidos Apoios flexiveis
Transversal (X) 2,919 2,093
1 Longitudinal (Z) 2,913 2,095
Transversal (X) 2,931 2,095
2 Longitudinal (Z) 2,919 2,097

Os resultados da andlise modal realizada no programa ANSYS para as
torres SS e SY isoladas mostram que os valores das frequéncias encontradas para
0os modelos 1 e 2 sdo muito proximos e que, as frequéncias nos modelos com apoios
flexiveis sdo menores que os valores obtidos nos modelos com apoios rigidos, como

era de se esperar.

Os resultados da analise dindmica das torres SS e SY isoladas submetidas a
forcas impulsivas nas diregbes X e Z (transversal e longitudinal), realizada através
da rotina de integracdo direta desenvolvidas em FORTRAN, sdo plotados em
graficos com valores dos deslocamentos no topo versus tempo, a fim de determinar
as frequéncias de vibracado das torres. As andlises foram realizadas com apoios
rigidos, utilizando dois intervalos de tempo de integracdo (At; e At,) menores que
At..i:, descritos no capitulo 5, e com apoios flexiveis para o intervalo de tempo de
integracao (At, ), com o objetivo de validar o modelo adotado na rotina de integracao

direta.

Para a determinacao das frequéncias de vibracao das torres foram escolhidas
cinco oscilacbes completas a partir do tempo 15 segundos, tempo no qual a torre
comeca a vibrar. Assim, foram determinados os periodos de vibragédo (T) para cada
caso, onde a frequéncia f éigual a 1/T. As tabelas 6.3 a 6.5 apresentam os valores
das frequéncias de vibracao da torre SS na direcao X (transversal), para os modelos
com apoios rigidos, utilizando At; e At,, e para os modelos com apoios flexiveis,

utilizando At, , obtidas a partir da média de 5 oscilacdes sucessivas.



Tabela 6.3 — Frequéncias de vibragio da torre SS com apoios rigidos para Aty — Diregéo X

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final

1 15,093 15,456 0,363 2,758
2 15,456 15,813 0,357 2,803
3 15,813 16,177 0,364 2,746
4 16,177 16,538 0,361 2,770
5 16,538 16,904 0,366 2,734

Média 0,3620 2,762

Tabela 6.4 — Frequéncias de vibragdo da torre SS com apoios rigidos para At, — Diregéo X

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final

1 15,093 15,456 0,363 2,758
2 15,456 15,813 0,357 2,803
3 15,813 16,177 0,364 2,746
4 16,177 16,538 0,361 2,770
5 16,538 16,904 0,366 2,734

Média 0,362 2,762

Tabela 6.5 — Frequéncias de vibragao da torre SS com apoios flexiveis para At, — Diregéao X.
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Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final

1 15,110 15,575 0,464 2,153
2 15,575 16,020 0,445 2,246
3 16,020 16,476 0,456 2,193
4 16,476 16,950 0,474 2,111
5 16,950 17,417 0,467 2,141

Média 0,4613 2,169
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A figura6.1 apresenta o grafico dos valores dos deslocamentos no
topo versus tempo para a direcdo X, nos modelos com apoios rigidos (At; e At,) e

com apoios flexiveis (Aty), para a torre SS.

Torre SS isolada - Deslocamentos em X no topo - Forgaem X
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Figura 6.1 — Torre SS isolada - Deslocamentos em X no topo - Forga em X

Os resultados encontrados para a analise das torres isoladas com forca
impulsiva na diregdo X (transversal) para a torre SS mostram que os valores das
frequéncias de vibracdo nos modelos com apoios rigidos sdo iguais quando
utilizados os intervalos de tempo de integracdo At; e At, e menores nos modelos
com apoios flexiveis. Tais valores sao bastante proximos dos valores encontrados
nas respectivas andlises modais (tabela 6.1).

Além da frequéncia, foram calculados também os valores do decremento
logaritmico (diog) da amplitude, outro parametro da vibrag¢éo livre de um sistema com

amortecimento viscoso.

O decremento logaritmico di,y representa a taxa na qual a amplitude de
vibragdo de um sistema livremente amortecido cai. E definido como o logaritmo

natural da relagdo de quaisquer duas amplitudes de oscilagcdes sucessivas.
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Com o valor do decremento logaritmico, é possivel calcular o valor da razao de

amortecimento critico {:
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Em cada caso, foram calculados os valores do decremento logaritmico para
oito pares de amplitudes de oscilacdes sucessivas diferentes. O dj,y foi determinado
a partir da média destes oito valores. A seguir, foi calculado o valor da razdo de
amortecimento critico { para cada caso. A tabela 6.6 apresenta os resultados da
média dos di,y € a razdo de amortecimento critico ¢ para a dire¢éo X, nos modelos

com 0s apoios rigidos (At; e At,) e com apoios flexiveis (At,), para a torre SS.

Tabela 6.6 — Média dos di,y calculados a partir de dois ciclos sucessivos e razo de amortecimento

critico ¢ para atorre SS — Diregéo X

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At, At,
Média do decremento logaritmo dy 0,182 0,182 0,240

Razao de amortecimento critico 0,029 0,029 0,038
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Os valores do diy, para cada caso, também foram determinados com
m ciclos sucessivos, com m = 3. Foram calculados cinco valores do di,g com m =3
ciclos sucessivos diferentes, entdo, o diy de cada caso foi determinado a partir da
média destes cinco valores. A seguir, foi calculado o valor da razao de
amortecimento critico { para cada caso. A tabela 6.7 apresenta os resultados da
média dos d,g com m =3 ciclos sucessivos e a raz&o de amortecimento critico ¢
para a direcdo X, nos modelos com os apoios rigidos (At; e At,) e com apoios

flexiveis (At,), para a torre SS.

Tabela 6.7 — Média dos di,y calculados a partir de trés ciclos sucessivos e razdo de amortecimento

critico  para a torre SS — Diregao X.

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At At,
Média do decremento logaritmo d,o, 0,543 0,543 0,729
Razao de amortecimento critico 0,029 0,029 0,039

Os resultados encontrados para a analise da torre SS isolada, com forca
impulsiva na direcdo X (transversal) mostram que os valores da razdo de
amortecimento critico { sao iguais nos modelos com apoios rigidos quando
utilizados os intervalos de tempo de integracdo At; e At, € maiores nos modelos

com apoios flexiveis.

As anadlises descritas anteriormente para a torre SS, na diregdo X, foram
realizadas também para a direcao Z.

As tabelas 6.8 a 6.10 apresentam os valores das frequéncias de vibracao da
torre SS na direcao Z (longitudinal), para os modelos com apoios rigidos, utilizando

At; e At,, e para os modelos com apoios flexiveis, utilizando At,.



Tabela 6.8 — Frequéncias de vibragio da torre SS com apoios rigidos para Aty — Diregéo Z

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final

1 15,093 15,456 0,363 2,755
2 15,456 15,815 0,359 2,788
3 15,815 16,177 0,362 2,761
4 16,177 16,533 0,356 2,809
5 16,533 16,896 0,363 2,756

Média 0,361 2,774

Tabela 6.9 — Frequéncias de vibragdo da torre SS com apoios rigidos para At, — Diregéo Z.

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final

1 15,093 15,456 0,363 2,755
2 15,456 15,815 0,359 2,788
3 15,815 16,177 0,362 2,761
4 16,177 16,533 0,356 2,809
5 16,533 16,896 0,363 2,756

Média 0,361 2,774

Tabela 6.10 — Frequéncias de vibragao da torre SS com apoios flexiveis para At, — Diregao Z

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final

1 15,110 15,572 0,463 2,161
2 15,572 16,022 0,450 2,223
3 16,022 16,480 0,458 2,183
4 16,480 16,954 0,474 2,111
5 16,954 17,420 0,466 2,146

MEDIAS 0,462 2,165
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A figura6.2 apresenta o grafico dos valores dos deslocamentos no
topo versus tempo para a diregcdo Z, nos modelos com apoios rigidos (At, e At,) e

com apoios flexiveis (At, ), para a torre SS.

Torre SS isolada - Deslocamentos em Z no topo - Forca em Z

0,40

0,30 -

0:20 ///

0,00 ; T

o
)]
—_—
o

Deslocamento (m)
[==]
=]

|
=
—
[sn]

|
=
]
[sn]

|
=
(5]
[sn]

-0,40
Tempo (s)

— At1- Rigido ~ eeeeeeee At2 - Rigido — At2 - Flexivel

Figura 6.2 — Torre SS isolada - Deslocamentos em Z no topo - Forca em Z

Os resultados encontrados para a analise da torre SS isolada, com forca
impulsiva na diregao Z (longitudinal) mostram que os valores das frequéncias de
vibragdo nos modelos com apoios rigidos sado iguais quando utilizados os intervalos
de tempo de integragdo At; e At, e menores nos modelos com apoios flexiveis.
Tais valores sao bastante préximos dos valores encontrados nas respectivas
analises modais (tabela 6.1), validando os modelos utilizados na rotina de integracao
direta.

A tabela 6.11 apresenta os resultados da média dos dig, calculados a partir
de dois ciclos sucessivos, e a razdo de amortecimento critico ¢ para a diregcao Z,
nos modelos com os apoios rigidos (At; e At,) e com apoios flexiveis (At,) para a
torre SS. Ja a tabela 6.12 apresenta os mesmos resultados, porém para 0S diog

calculados a partir de m ciclos sucessivos, com m = 3.
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Tabela 6.11 — Média dos d,y calculados a partir de dois ciclos sucessivos e razdo de amortecimento

critico  para atorre SS — Direcao Z

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At, At,
Média do decremento logaritmo diy, 0,189 0,189 0,237
Razao de amortecimento critico 0,030 0,030 0,038

Tabela 6.12 — Média dos dj,y calculados a partir de trés ciclos sucessivos e razao de amortecimento

critico ¢ para atorre SS — Direcao Z

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At At,
Média do decremento logaritmo diy, 0,535 0,535 0,750
Razao de amortecimento critico 0,028 0,028 0,040

Os resultados encontrados para a analise da torre SS isolada com forca
impulsiva na direcdo Z (longitudinal) mostram que os valores da razdo de
amortecimento critico { sao iguais nos modelos com apoios rigidos quando
utilizados os intervalos de tempo de integracdo At; e At, , e maiores nos modelos

com apoios flexiveis.

As andlises descritas anteriormente para a torre SS nas diregbes X e Z,
também foram realizadas para a torre SY. Os resultados sdo mostrados a seguir.

As tabelas 6.13 a 6.15 apresentam os valores das frequéncias de vibracéo da
torre SY na direcao X (transversal), para os modelos com apoios rigidos, utilizando

At; e At,, e para os modelos com apoios flexiveis, utilizando At,.
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Tabela 6.13 — Frequéncias de vibragao da torre SY com apoios rigidos para At; — Diregdo X

Tempo (s)

Oscilacao Periodo (s Frequéncia (Hz
¢ Inicial Final (s) : (Hz)

1 15,091 15,440 0,349 2,869

2 15,440 15,786 0,347 2,883

3 15,786 16,131 0,344 2,904

4 16,131 16,473 0,343 2,919

5 16,473 16,820 0,347 2,883

Média 0,346 2,892

Tabela 6.14 — Frequéncias de vibragao da torre SY com apoios rigidos para At, — Diregéo X

Tempo (s)
Oscilacao Inicial Final Periodo (s) Frequéncia (Hz)

1 15,091 15,440 0,349 2,869
2 15,440 15,786 0,347 2,883
3 15,786 16,131 0,344 2,904
4 16,131 16,473 0,343 2,919
5 16,473 16,820 0,347 2,883

Média 0,346 2,892

Tabela 6.15 — Frequéncias de vibragao da torre SY com apoios flexiveis para At, — Diregao X

Tempo (s)
Oscilacao Inicial Final Periodo (s) Frequéncia (Hz)
1 15,115 15,580 0,465 2,149
2 15,580 16,052 0,472 2,118
3 16,052 16,522 0,470 2,128
4 16,522 17,005 0,482 2,072
5 17,005 17,495 0,491 2,037

Média 0,476 2,101
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A figura 6.3 apresenta o grafico dos valores dos deslocamentos no
topo versus tempo para a direcao X, nos modelos com apoios rigidos (At, e At,) e

com apoios flexiveis (At, ), para a torre SY.
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Figura 6.3 — Torre SY isolada - Deslocamentos em X no topo - Forga em X

A tabela 6.16 apresenta os resultados da média dos dioy, calculados a partir
de dois ciclos sucessivos, e a razdo de amortecimento critico { para a diregéo X,
nos modelos com os apoios rigidos (At; e At,) e com apoios flexiveis (At,) para a
torre SY. Ja a tabela 6.17 apresenta os mesmos resultados, porém para 0S dieg

calculados a partir de m ciclos sucessivos, com m = 3.

Tabela 6.16 — Média dos d,q calculados a partir de dois ciclos sucessivos e razdo de amortecimento

critico  para a torre SY — Diregao X

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At1 Atz AtZ
Média do decremento logaritmo d,og 0,177 0,177 0,244

Razao de amortecimento critico 0,028 0,028 0,039
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Tabela 6.17 — Média dos d,y calculados a partir de trés ciclos sucessivos e razéo de amortecimento
critico  para atorre SY — Direcao X.

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At, At
Média do decremento logaritmo dy 0,514 0,514 0,730
Razao de amortecimento critico 0,027 0,027 0,039

As tabelas 6.18 a 6.20 apresentam os valores das frequéncias de vibracao da
torre SY na direcao Z (longitudinal), para os modelos com apoios rigidos, utilizando
At; e At,, e para os modelos com apoios flexiveis, utilizando At,.

Tabela 6.18 — Frequéncias de vibragao da torre SY com apoios rigidos para At; — Diregédo Z.

Tempo (s)
Oscilacao Inicial Final Periodo (s) Frequéncia (Hz)

1 15,090 15,434 0,344 2,907
2 15,434 15,778 0,345 2,900
3 15,778 16,121 0,342 2,920
4 16,121 16,468 0,348 2,877
5 16,468 16,813 0,345 2,899

Média 0,345 2,901

Tabela 6.19 — Frequéncias de vibragao da torre SY com apoios rigidos para At, — Diregéo Z

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final
1 15,090 15,434 0,344 2,907
2 15,434 15,778 0,345 2,900
3 15,778 16,121 0,342 2,920
4 16,121 16,468 0,348 2,877
5 16,468 16,813 0,345 2,899

Média 0,345 2,901
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Tabela 6.20 — Frequéncias de vibragao da torre SY com apoios flexiveis para At, — Diregao Z

Tempo (s)
Oscilacao Periodo (s) Frequéncia (Hz)
Inicial Final
1 15,115 15,579 0,464 2,156
2 15,579 16,054 0,475 2,103
3 16,054 16,517 0,463 2,160
4 16,517 16,996 0,479 2,086
5 16,996 17,491 0,495 2,021

Média 0,475 2,105

A figura 6.4 apresenta o grafico dos valores dos deslocamentos no
topo versus tempo para a diregcdo Z, nos modelos com apoios rigidos (At; e At,) e

com apoios flexiveis (At, ), para a torre SY.
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Figura 6.4 — Torre SY isolada - Deslocamentos em Z no topo - Forca em Z

A tabela 6.21 apresenta os resultados da média dos diog, calculados a partir
de dois ciclos sucessivos, e a razdo de amortecimento critico { para a direcao Z,
nos modelos com 0s apoios rigidos (At; e Aty) e com apoios flexiveis (Aty) para a
torre SY. Ja a tabela 6.22 apresenta os mesmos resultados, porém para 0S dieg

calculados a partir de m ciclos sucessivos, com m = 3.
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Tabela 6.21 — Média dos dj,y calculados a partir de dois ciclos sucessivos e razao de amortecimento

critico { para atorre SY — Diregéo Z

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At, At,
Média do decremento logaritmo diy, 0,176 0,176 0,248
Razao de amortecimento critico 0,028 0,028 0,039

Tabela 6.22 — Média dos d,q calculados a partir de trés ciclos sucessivos e razéo de amortecimento

critico ¢ para atorre SY — Diregéo Z

Apoios rigidos Apoios flexiveis
At, At, At,
Média do decremento logaritmo diy, 0,523 0,523 0,736
Razao de amortecimento critico 0,028 0,028 0,039

As mesmas comparacoes realizadas para as frequéncias de vibracao e razao
de amortecimento critico ¢ na torre SS, séo feitas para a torre SY:

¢ Os resultados encontrados para a analise da torre SY isolada com forga

impulsiva nas direcdes X e Z (transversal e longitudinal) mostram que

os valores das frequéncias de vibragao nos modelos com apoios rigidos

sdo iguais quando utilizados os intervalos de tempo de integracdo At; e

At, e menores nos modelos com apoios flexiveis. Tais valores sao

bastante proximos dos valores encontrados nas respectivas analises

modais (tabela 6.2), validando os modelos utilizados na rotina de
integracao direta.

¢ Os resultados encontrados para a analise da torre SY isolada com forga

impulsiva nas direcdes X e Z (transversal e longitudinal) mostram que

os valores da razdo de amortecimento critico { sao iguais nos modelos

com apoios rigidos quando utilizados os intervalos de tempo de

integracao At, e At,, e maiores nos modelos com apoios flexiveis.
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Cabe salientar que os resultados encontrados para a razao de amortecimento
critico ¢ dependem da constante de proporcionalidade c, (equacao 4.5) fornecida
nos dados de entrada de cada torre, ou seja, ¢, foi calibrado para que T resulte

um valor compativel com este tipo de estrutura.

6.2 Comparacao entre a analise estatica e a analise dinamica das torres
submetidas a ruptura de cabo

A seguir sao apresentados os resultados encontrados na analise estatica de
ruptura de cabo, com ‘forcas estaticas equivalentes’, realizadas no programa
ANSYS, conforme apresentado no item 5.1.3, e os resultados da analise dinamica
das torres SS e SY inseridas em um trecho de LT e submetidas & ruptura de cabo,
conforme apresentado no item 5.2.3.

Nas analises estatica e dindmica foram selecionadas 40 barras diagonais e
32 barras de montantes para avaliagdo dos esforcos axiais. As analises foram
realizadas com apoios rigidos e flexiveis, a fim de avaliar a influéncia da flexibilidade
da fundacdo na distribuicdo dos esforcos nas barras, nas reacées nos apoios
(fundagdes), bem como nos deslocamentos no topo.

As figuras6.5 e 6.6 mostram as barras de montantes e diagonais

selecionadas para as analises das torres SS e SY, respectivamente.
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Figura 6.6 — Barras de montantes e diagonais selecionadas para a torre SY

Os resultados das analises estatica e dindmica realizadas nas torres SS e SY
estdo apresentados nos anexos A e B, respectivamente, onde a denominacédo de
cada analise esta indicada nas tabelas 5.5 e 5.6.
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A seguir todos os resultados sao comentados.

6.2.1 Resultados dos esforcos axiais nas barras de montantes selecionados

Foram analisados os esforgos axiais em 32 barras de montantes para cada
torre, onde os resultados sédo apresentados nos anexos A.1 e B.1 para as torres SS
e SY, respectivamente. As figuras A.1 a A.8 e B.1 a B.8 apresentam os graficos das
analises e as tabelas A.1, A.2, B.1 e B.2 apresentam os resumos dos resultados dos
esforcos axiais nas barras de montantes e as comparagdes entre as analises, todas
realizadas com relacdo a An. Est. 2, a qual é normalmente utilizada no projeto de
torres. As comparacdes foram realizadas apenas para as barras que obtiveram
resultados para os esforgcos axiais na An. Est. 2 superiores a 20% das suas
respectivas capacidades (resisténcia de projeto) a compressao e a tracao, uma vez
que barras com esforcos axiais muito pequenos ndo sao significativas para fins de

projeto.

Os resultados mostram uma pequena variacdo entre os esforgos axiais nos
montantes das torres SS e SY encontrados nas andlises estaticas (An. Est. 1,

An. Est. 3 e An. Est. 4) em comparagéo com a An. Est. 2.

Para as torres SS e SY as médias das relagcbes An. Est. 1/An. Est. 2,
An. Est. 3/ An. Est. 2 e An. Est. 4/ An. Est. 2 para os esfor¢os axiais nos montantes
foram muito préximas de 1, com coeficientes de variacdo (CVs) préximos de 1%,
mostrando que a flexibilidade das fundagdes tem pouca influéncia nos resultados da
analise estatica para as torres estudadas.

Nas andlises dinamicas (An. Din. 1 e An. Din. 2) os picos dos esforcos axiais
nos montantes sdo consideravelmente maiores que os valores encontrados nas
andlises estéaticas. Para a torre SS a média das relagdes An. Din. 1 (pico) / An. Est. 2
e An. Din. 2 (pico) / An. Est. 2 resultaram 1,47 e 1,27, com CVs de 10% e 6%. Para a
torre SY as médias destas mesmas relacdes resultaram 1,64 e 1,41, com CVs de
8% e 6%, respectivamente, indicando uma redug¢do nos picos dos esforcos axiais
nos montantes quando a flexibilidade das fundagdes é considerada na analise

dindmica das torres.
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Os valores dos esforcos axiais finais nos montantes, isto €, apds a estrutura
parar de vibrar, sdo na maioria dos casos menores nas analises dindmicas em
comparacdo com a analise estatica. No caso da torre SS, a média das relagdes
An. Din. 1 (final) / An. Est. 2 para esses esforgos € de 0,86 e 0,83 para as relagoes
An. Din. 2 (final) / An. Est. 2, com CVs de 11 e 12%, respectivamente. J4 para a
torre SY as médias destas mesmas relagdes sdo de 0,72 e 0,65, com CVs de 14% e
18%, respectivamente, indicando um pequeno alivio nos esforcos axiais nos
montantes quando a flexibilidade das fundag¢des é considerada na analise dindmica
das torres.

6.2.2 Resultados dos esfor¢os axiais nas barras diagonais selecionadas

Para as diagonais das torres SS e SY foram selecionadas 40 barras em cada
torre e os resultados sdo apresentados nos anexos A.2 e B.2, respectivamente.
As figuras A.9 a A.18 e B.9 a B.18 apresentam os graficos das analises e as tabelas
A3, A4, B.3 e B.4 apresentam os resumos dos resultados dos esforgos axiais nas
barras diagonais e as comparagdes entre as andlises, todas realizadas em relagao a
An. Est. 2, a qual é a analise usual no projeto de torres. As comparacdes foram
realizadas apenas para as barras diagonais com resultados para os esforcos axiais
na An. Est. 2 superiores a 20% das suas respectivas capacidades (resisténcia de
projeto) a compressao e a tracao.

Da mesma forma que nos montantes, os resultados mostram que as
respostas das andlises estaticas para os esforcos axiais nas barras diagonais
selecionadas para as torres SS e SY (An. Est. 1, An. Est. 2, An. Est. 3 e An. Est. 4)
sdo muito proximos. As médias das relagbes An. Est. 1/An. Est. 2,
An. Est. 3/ An. Est. 2 e An. Est. 4/ An. Est. 2 para os esforcos axiais nas diagonais
das torres SS e SY foram muito préximas de 1, com coeficientes de variagcao (CVs)

préximos de 8%, mostrando que os resultados destas analises sdo muito préximos.

Da mesma forma que nos montantes, as andlises dinamicas (An.Din. 1 e
An. Din. 2) apresentam picos dos esforgos axiais nas diagonais consideravelmente

maiores que os valores encontrados nas analises estaticas.
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Para a torre SS a média das relagdes An. Din. 1 (pico) / An. Est. 2 destes
esforgcos foi de 1,50 e 1,43 para as relagdes An. Din. 2 (pico) / An. Est. 2, com CVs
de 14%. Para a torre SY as médias destas mesmas relacdes resultaram 1,69 e 1,60,
com CVs de 7% e 13%, respectivamente, indicando uma pequena reducao nos
picos dos esforcos axiais das diagonais quando a flexibilidade das fundacdes é

considerada na analise dinamica das torres.

Os valores dos esforgos axiais finais nas diagonais, isto é, apds a estrutura
parar de vibrar, sdo na maioria dos casos menores nas analises dindmicas em
comparacao com a andlise estatica. No caso da torre SS a média das relacdes
An. Din. 1 (final) / An. Est. 2 para esses esforcos resultou 0,95 e 0,94 para as
relacées An. Din. 2 (final) / An. Est. 2, com coeficientes de variacdo de 14% e 15%,
respectivamente. Ja para a torre SY as médias destas mesmas relacdes sao de 0,77
e 0,78, com CVs de 4% e 8%, respectivamente, indicando que os esforcos axiais
nas diagonais praticamente ndo se alteram quando a flexibilidade das fundacdes é

considerada na analise dinamica.

6.2.3 Resultados para as reacdes de apoio

Os anexos A.3 e B.3 apresentam os resultados encontrados para as reacoes
de apoio nas direcbes X, Y e Z para as torres SS e SY, respectivamente.
As figuras A.19 a A.21 e B.19 a B.21 apresentam os graficos das analises e as
tabelas A.5, A.6, B.5 e B.6 apresentam os resumos dos resultados das reagdes de
apoio e as comparacoes entre as analises, todas realizadas com relagcdo a
An. Est. 2.

Os resultados das reacdes na direcao X (transversal a LT) para as torres SS e
SY mostram que os valores encontrados para as analises estaticas (An. Est. 1,
An. Est. 2, An. Est. 3 e An. Est. 4) sdo muito proximos.

Para as torres SS e SY as médias das relagcdes An. Est. 1/ An. Est. 2,
An. Est. 3/ An. Est. 2 e An. Est. 4/ An. Est. 2 das reacbes na direcao X (transversal
a LT) foram muito pr6ximas de 1, com CVs em torno de 1%, mostrando que os
resultados destas analises sdao muito préximos. Os picos encontrados nas analises
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dindmicas (An. Din. 1 e An. Din. 2) apresentam valores consideravelmente maiores
que os resultados das analises estaticas. Para a torre SS a média das relacdes
An. Din. 1 (pico) / An. Est.2 resultou 1,64 e 2,08 para as relagdes
An. Din. 2(pico) / An. Est. 2, com CVs de 10% e 37%, respectivamente. Para a
torre SY as médias destas mesmas relacdes foram de 1,88 e 1,96, com CVs de 13%
e 39%, respectivamente, indicando um aumento das reag¢des horizontais na
direcdo X quando a flexibilidade das fundacdes é considerada na analise dinamica
das torres.

Os resultados das reacdes verticais (direcdo Y) para as torres SS e SY
mostram que os valores encontrados para as analises estaticas (An. Est. 1,
An. Est. 2, An. Est. 3 e An. Est. 4) sdo muito préximos.

Para as torres SS e SY as médias das relacbes An. Est. 1/An. Est. 2,
An. Est. 3/ An. Est. 2 e An. Est. 4/ An. Est. 2 das reacdes verticais (direcao Y) foram
proximas de 1, com CVs em torno de 1%, mostrando que os resultados destas
analises sao muito préximos. Os picos encontrados nas analises dinamicas
(An.Din. 1 e An.Din. 2) apresentam valores consideravelmente maiores que o0s
resultados das analises estaticas. Para a torre SS a média das relacbes
An. Din. 1 (pico) / An. Est.2 resultou 1,42 e 1,46 para as relagoes
An. Din. 2 (pico) / An. Est. 2, com CVs de 52% e 41%, respectivamente. Para a
torre SY as médias destas mesmas relacoes resultaram 1,70 e 1,86, com CVs de
22% e 5%, respectivamente.

Os resultados das reacdes horizontais na direcao Z (longitudinal a LT) para as
torres SS e SY mostram que os valores encontrados para as analises estaticas
(An. Est. 1, An. Est. 2, An. Est. 3 e An. Est. 4) sdo muito préximos.

Para as torres SS e SY as médias das relacbes An. Est. 1/An. Est. 2,
An. Est. 3/An. Est. 2 e An. Est. 4/ An. Est. 2 das reacbes horizontais na direcao Z
(longitudinal a LT) resultaram préximas de 1, com CVs menores que 1% para a
torre SS e em torno de 7% para a torre SY, mostrando que os resultados destas
andlises sdao muito préximos. Os picos encontrados nas andlises dindmicas
(An. Din. 1 e An. Din. 2) apresentam valores consideravelmente maiores que o0s
resultados das analises estaticas. Para a torre SS a média das relacbes
An. Din. 1 (pico) /An. Est.2 resultou 1,58 e 1,80 para as relagdes
An. Din. 2 (pico) / An. Est. 2, com CVs de 2% e 3%, respectivamente. Para a
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torre SY as médias destas mesmas relacdes resultaram 1,87 e 2,03, com CVs de
11% e 31%, respectivamente, indicando um aumento das reagbes horizontais na
direcdo Z quando a flexibilidade das fundagbes é considerada na analise dinamica
das torres.

6.2.4 Resultados dos deslocamentos no topo das torres

Os resultados dos deslocamentos no topo das torres estdo apresentados nos
anexos A.4 e B.4 para as torres SS e SY, respectivamente. As figuras A.22 a A.23 e
B.22 a B.23 apresentam os graficos das andlises e as tabelas A.7, A.8, B.7 e B.8
apresentam o0s resumos dos resultados dos deslocamentos no topo e as

comparagoes entre as analises, todas realizadas em relacdo a An. Est. 2.

Analisando os resultados dos deslocamentos no topo das torres SS e SY,
pode-se observar que os valores encontrados nas andlises estaticas com fundacgdes
rigidas para os modelos 1 e 2 (An. Est. 1 e An. Est. 2) sdo muito préximos. Para as
torres SS e SY a media das relagcdes An. Est. 1/ An. Est. 2 foram muito préximas
de 1, com CVs menores que 1%. Comparando os resultados das analises estaticas
que consideram a flexibilidade das fundagdes (An. Est. 3 e An. Est. 4) em relagcao a
An. Est. 2 para a torre SS, as médias das relagbes An.Est.3/An.Est.2 e
An. Est. 4/ An. Est. 2 resultaram 1,27, com CVs de 5% e 4%, respectivamente. Para
a torre SY essas mesmas relagdes resultaram em torno de 1,40 com CVs de 9%,
indicando que os deslocamentos no topo das torres aumentam consideravelmente

nos modelos com apoios flexiveis, como era de se esperar.

Os resultados das andlises dindmicas para os deslocamentos no topo das
torres apresentam picos consideravelmente maiores que os resultados encontrados
nas analises estaticas. Na torre SS as médias relagées An. Din. 1 (pico) / An. Est. 2
resultou 1,51 e 1,82 para as relagdes An. Din. 2 (pico) / An. Est. 2, com CVs de 4% e
8%, respectivamente. O mesmo ocorre para a torre SY, onde essas relacoes
resultam 1,64 e 2,08 com CVs de 6% e 12%, indicando que os deslocamentos no

topo das torres sdo maiores quando a flexibilidade das fundacdes é considerada.
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Os deslocamentos finais, isto é, apds a estrutura parar de vibrar, na An. Din. 1
sdo menores que na An. Est. 2, sendo que para a torre SS a média das relagdes
An. Din. 1 (final) / An. Est. 2 resultou em 0,85 com CV de 2%, e para a torre SY a
mesma relacao resultou em 0,71 com CV de 4%, indicando que a presenca dos
cabos faz com que esses deslocamentos sejam reduzidos apds as torres pararem

de vibrar.

Os mesmos valores para a An.Din.2 sdo um pouco maiores que na
An.Est.2, sendo que para a torreSS a média das relacoes
An. Din. 2 (final) / An. Est. 2 resultou em 1,12 com CV de 4%, ja para a torre SY a
média desta mesma relacao resulta em 1,02, com CV de 7%.






7 CONCLUSOES

Nesse trabalho foi avaliada a influéncia da flexibilidade das fundacbes na
resposta de duas torres metalicas trelicadas de LT submetidas a ruptura de cabo,
através da comparacao da analise estatica com ‘forcas estaticas equivalentes’, usual
no projeto de torres, com a andlise dindmica no dominio do tempo em torres
inseridas em uma LT, incluindo nos modelos todos os componentes de um trecho de
LT, isto €, as torres, os cabos condutores, os cabos para-raios, 0s isoladores e as
fundagdes. Em todos os casos foram analisados modelos com fundagdes flexiveis e
com apoios indeslocaveis (rigidos), e verificada a influéncia da flexibilidade das
fundacdes nos esforcos axiais de uma quantidade consideravel de barras de
montantes e diagonais selecionadas, nas reac¢des de apoio € nos deslocamentos no

topo das torres.

As primeiras frequéncias naturais de vibracdo das duas torres autoportantes,
denominadas SS e SY, foram avaliadas através da analise modal, realizada no
programa ANSYS com dois modelos diferentes (modelo 1 e modelo 2), e da analise
dindmica no dominio do tempo das torres isoladas com forcas impulsivas. Estas
frequéncias foram comparadas a fim de verificar a validade dos modelos utilizados
na analise dindmica, além da influéncia da flexibilidade da fundacéao nas frequéncias
de vibragéo das torres.

Os resultados da andlise modal para as torres SS e SY com apoios rigidos
apresentaram valores muito proximos para as frequéncias de vibracdo nos
modelos 1 e 2, indicando que o modelo 1 (apenas com elementos de trelica espacial
e barras ficticias) pode ser utilizado na analise dindmica no dominio do tempo com o
método de integracdo direta (desenvolvido para o uso com elementos de trelica
espacial). As frequéncias de vibracao encontradas na analise modal das torres com
apoios flexiveis também foram muito proximos para os modelos 1 e 2, e seus valores
resultaram menores que 0s encontrados nas analises com apoios rigidos, como era
de se esperar, uma vez que as estruturas com fundacdes flexiveis sdo menos
rigidas que as estruturas com apoios indeslocaveis e, por consequéncia, apresentam

frequéncias de vibragdo menores.
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As frequéncias de vibragdo encontradas nas analises dinamicas no dominio
do tempo, para as torres SS e SY isoladas, com for¢ca impulsiva nas direcoes X
(transversal a LT) e Z (longitudinal a LT), tanto nos modelos com apoios rigidos
quanto nos modelos com apoios flexiveis, foram muito proximas para os dois
intervalos de tempo de integragao utilizados (At; e Aty), indicando a convergéncia do
método de integracdo direta em todos os casos e validando os resultados

encontrados.

Os resultados das andlises estaticas (An. Est. 1, An. Est. 2, An.Est. 3 e
An. Est. 4) para os esforgos axiais nas barras de montantes selecionados resultaram
muito préximos, tanto na torre SS quanto na torre SY, o que indica que a
flexibilidade das fundacbes exerce pouca influéncia nestes esforgcos, para a analise
estatica de ruptura de cabos das torres estudadas. Nas andlises dinamicas
(An. Din. 1 e An. Din. 2), foram encontrados picos com valores de esfor¢os axiais
das barras de montantes consideravelmente maiores que o0s encontrados nas
analises estéticas, demostrando a importancia da analise dindmica no problema de
ruptura de cabo em LTs. Os picos encontrados na analise dindmica onde a
flexibilidade da fundacdo € considerada (An.Din.2) sdo menores que 0S
encontrados na analise dinamica com fundagéao rigida (An. Din. 1), indicando que a
consideracao da flexibilidade das fundacdes na analise dindmica reduz os esforgos

maximos nas barras dos montantes.

Os resultados encontrados para os esforgos axiais nas barras de diagonais
selecionadas, tanto na torre SS quanto na torre SY, apresentam as mesmas
conclusdes que para as barras de montantes: pequenas diferencas entre as analises
estaticas (An. Est. 1, An. Est. 2, An. Est. 3 e An. Est. 4); picos encontrados nas
analises dinamicas consideravelmente maiores que os valores encontrados nas
analises estaticas; picos encontrados na andlise dinamica onde a flexibilidade da
fundacéo é considerada (An. Din. 2) sdo um pouco menores que os encontrados na
andlise dindmica com fundacgdo rigida (An. Din. 1).

Com relacao as reacdes horizontais de apoios das torres (direcdes X e Z), os
resultados das analises estaticas (An. Est. 1, An. Est. 2, An. Est. 3 e An. Est. 4)
resultaram muito préximos, mostrando que ha pouca influéncia da flexibilidade de
fundacbes na resposta estatica das reagdes de apoio horizontais das torres. Ja nas

analises dindmicas (An.Din.1 e An.Din.2) os valores de pico das reacoes



117

horizontais sdo consideravelmente maiores que os resultados das analises estaticas,
mostrando a importancia da andlise dinamica na hipétese de ruptura de cabos em
LTs. Os valores de pico das reacdes horizontais nas analises onde é considerada a
flexibilidade da fundacao resultaram maiores que os correspondentes valores nos
modelos com apoios rigidos.

As reacgdes verticais de apoio das torres (direcdo Y) nao apresentaram
diferencas significativas entre as analises estaticas (An. Est. 1, An. Est. 2, An. Est. 3
e An. Est. 4), indicando que a flexibilidade das fundacdes teve pouca influéncia na
resposta estatica para estas reacées. Nas anadlises dindmicas (An.Din.1 e
An. Din. 2) os valores de pico das reacbes verticais resultaram consideravelmente
maiores que o0s resultados das analises estaticas para as reacdes positivas
(compressao) e alcancam os resultados das analises estaticas para reacdes
negativas (tracéo). Os resultados finais, isto €, apds a estrutura parar de vibrar, sdo

praticamente iguais entre as duas andlises.

Os deslocamentos encontrados no topo das torres SS e SY na direcao Z
(longitudinal a LT) nas analises estaticas (An. Est. 1 e An. Est. 2) sdo praticamente
iguais, o0 que indica uma boa aproximagao entre os modelos 1 e 2. Para as analises
onde a flexibilidade da fundacdo € considerada (An.Est.3 e An. Est. 4), os
resultados também foram muito préximos, porém, consideravelmente maiores que
os encontrados nas analises com apoios rigidos (An. Est. 1 e An. Est. 2), o que
mostra que a flexibilidade das fundagdes altera significativamente os deslocamentos
horizontais no topo das torres para o caso de ruptura de cabos. Novamente, nas
analises dinamicas (An. Din. 1 e An. Din. 2) os picos dos deslocamentos horizontais
no topo resultaram consideravelmente maiores que os correspondentes valores nas
analises estaticas. Os picos encontrados nas respostas da analise An. Din. 2, onde a
flexibilidade da fundacao é considerada, foram bastante superiores aos encontrados
na An. Din. 1, onde os apoios séo indeslocaveis.

Por fim, os resultados encontrados neste trabalho apontam para a
necessidade de mais estudos a respeito da hipétese de carga de ruptura de cabos
em torres de LT, visto que as diferencas encontradas em termos de valores de pico
entre a analise dindmica das torres inseridas em uma LT, tanto nas fundacdes

rigidas como nas flexiveis, e a analise estatica das torres isoladas séo significativas.
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Anexo A - Resultados torre SS
Anexo A.1 — Resultados dos esforcos nas barras de montantes da torre SS
para a ruptura de cabo
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Figura A.1 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 91, 92, 93 e 94 da Torre SS para a
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Figura A.2 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 83, 84, 85 e 86 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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ruptura de cabo
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Figura A.4 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 23, 24, 25 e 26 da Torre SS para a

ruptura de cabo.
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Figura A.5 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 27, 28, 29 e 30 da Torre SS para a
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Figura A.6 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 55, 56, 57 e 58 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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Figura A.7 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 59, 60, 61 e 62 da Torre SS para a

Torre SS - Esforcos montante 59 Ry = 94,56 kN
- An. Din.
Z o0 —= . . .
= .
3 . 5 10 15 20 An. Din.
g An. Est.
Z -10
& — — = An. Est.
5 -15
H(T, ............ An. ESt.
w 20
----------- An. Est.
-25
Tempo (s) Rqc = 108,25 kN
0 Torre SS - Esforcos montante 60 Ry = 94,56 kN
An. Din.
Z 0 . : . : : . : : :
= .
= 10 5 10 15 20 30 35 40 45 0 An. Din.
= 2 £
g -20 An. Est.
2
§ -30 3 — — = An. Est.
o _
- 0 ——— 1 | An. Est.
Y 50
O — An. Est.
-60 —

Tempo (s) Rgo = 108,25 kN
a5 Torre SS - Esforcos montante 61 Ry = 94,56 kN
30 An. Din.

=z
< 25 An. Din.
s 20
g 15 An. Est.
Z 10
& 5 — — = An. Est.
S o0
o ! ! ! L | L N IO An. Est.
w -5 \o 1O t5—20
-10 —— | An. Est.
-15
Tempo (s) Rqc = 108,25 kN
- Torre SS - Esforcos montante 62 Ry = 94,56 kN
| An. Din.
= 20
=
~ An. Din.
= 15
g 10 An. Est.
2
§ 5 — — = An. Est.
o _
‘.‘7) O T T T L L B e, An_ ESt
w 5 10 15 20
----------- An. Est.
-10 —
Tempo (s) Rg = 108,25 kN

ruptura de cabo




0 Torre SS - Esforcos montante 343 Ry = 293,18 kN
= 1015 20 30 35 40 45 5 An. Din. 1
= -10
3
~ An. Din. 2
] -20
g -30 An. Est. 1
2
o -40 — — - An.Est. 2
g
“v_’ N0+ An. Est. 3
1]
-60 i
----------- An. Est. 4
-70 Ry, = 238,72 kN
Tempo (s) do = U
0 Torre SS - Esforcos montante 344 Ry = 293,18 kN
= -10 5 1015 2025 3035 40 45 5 An. Din. 1
z ~ 'l
< 20 An. Din. 2
©
g -30 An. Est. 1
Z -40
o - — — = An. Est. 2
o -50
(=]
uu—, _60 ............ An. ESt. 3
w
-70 || - An. Est. 4
-80 Ry, = 238,72 kN
Tempo (s) do = 95
5 Torre SS - Esforcos montante 345 Ry = 293,18 kN
An. Din. 1
= 40
3
~ An. Din. 2
= 30
g 20 An. Est. 1
2
o 10 — — = An.Est. 2
o
e 0 . . . ,
lla ............ An. ESt 3
w 5 10 15 20
10 N
----------- An. Est. 4
-20 Ry, = 238,72 kN
Tempo (s) do = U
60 Torre SS - Esforcos montante 346 Ry = 293,18 kN
An. Din. 1
g 50
= 40 An. Din. 2
©
g 30 An. Est. 1
Z 20 o
o — — = An. Est. 2
o 10
(=]
> 0 T T T T T T T T ] | e An. Est. 3
1]
10 - 4.0 Aol 56 30 35 40 45 5i
----------- An. Est. 4
-20 Ry, = 238,72 kN
Tempo (s) do = 95

133

Figura A.8 — Esforcos normais (kN) nas barras de montante 343, 344, 345 e 346 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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Tabela A.1 — Resumo dos esforgos axiais nas barras de montantes selecionadas — Torre SS

An. Din. 1 An. Din. 2

% An. An. An. An. An.

-g Méxi[no Maximo Final Méxi[no Maximo Final Est.1 | Est.2 | Est.3 | Est. 4 EsF:&2/ {I{((I’\l(; (i:’\lt)

© | (tracdao) (comp.) (tracdo) (comp.) (kN) (kN) (kN) (kN)

= (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN)

91 0,00 -52,77  -32,55 0,00 -48,54  -31,13 -38,44 -39,03 -3855 -39,15 0,16 241,32 293,18
92 0,00 -63,01 -37,51 0,00 -55,60  -36,07 -41,37 -4197 -4127 -4185 0,17 241,32 293,18
93 39,24 -11,26 18,77 34,51 -11,26 1729 26,66 27,22 26,56 27,09 0,09 241,32 293,18
94 48,98 -6,12 23,55 40,81 -5,22 22,10 29,37 29,96 29,47 30,09 0,10 241,32 293,18
83 0,00 47,16 -29,17 0,00 -4356  -27,80 -3526 -3585 -3532 -3592 0,19 190,67 247,20
84 0,00 -58,67  -36,03 0,00 -50,65 -34,64 -39,13 -39,77 -39,07 -39,69 0,21 190,67 247,20
85 34,97 -12,10 16,52 30,91 -12,10 1510 24,57 25,08 24,51 2501 0,10 190,67 247,20
86 46,85 -4,59 23,64 38,17 -4,72 22,24 28,84 2935 2890 29,43 0,12 190,67 247,20
75 0,87 -42,16  -25,82 0,85 -38,73  -2450 -32,04 -32,39 -32,06 -32,41 0,20 162,34 151,86
76 0,00 -56,33  -34,77 0,00 -47,23  -3343 -36,99 -37,42 -36,97 -37,40 0,23 162,34 151,86
77 30,32 -13,50 13,48 26,44 -13,49 12,13 21,77 2213 21,75 22,41 0,15 162,34 151,86
78 44,42 -4,32 23,31 35,64 -4,30 21,97 27,81 28,13 27,83 28,15 0,19 162,34 151,86
23 7,47 0,00 3,45 7,49 0,00 3,51 2,19 2,28 2,19 2,28 0,02 108,25 94,56
24 3,94 -7,49 0,16 3,99 -7,49 0,23 1,88 1,80 1,88 1,80 0,02 108,25 94,56
25 0,00 -18,41 -10,06 0,00 -1843  -10,13 -8,14 -8,05 -8,14 -8,05 0,07 108,25 94,56
26 3,33 -1,97 0,26 3,33 -2,21 0,20 -062 -069 -062 -0,69 0,01 108,25 94,56
27 15,12 0,00 8,16 14,98 0,00 8,38 6,80 6,78 6,80 6,78 0,07 108,25 94,56
28 0,00 -11,41 -7,21 0,00 -10,25 -6,93 -6,73  -6,71 -6,72  -6,71 0,06 108,25 94,56
29 2,49 -9,21 -2,81 1,87 -10,12 -3,09 0,36 0,39 0,36 0,39 0,00 108,25 94,56
30 3,35 -9,27 -4,46 3,35 -9,10 469 -528 529 528 -528 0,05 108,25 94,56
55 0,69 -36,83  -23,75 0,70 -33,15 -22,94 -28,31 -2826 -2826 -2820 0,26 108,25 94,56
56 0,00 -22,16  -11,33 0,00 -17,18  -10,56 -10,97 -10,87 -11,02 -10,94 0,10 108,25 94,56
57 3,25 -15,81 -4,04 2,28 -18,51 -4,80 1,26 1,22 1,31 1,29 0,01 108,25 94,56
58 37,86 -6,03 19,75 31,27 -5,87 18,92 22,86 22,94 22,81 22,87 024 108,25 94,56
59 0,86 -19,95  -12,18 3,28 -19,28  -11,17 -16,41 -1637 -16,35 -16,28 0,15 108,25 94,56
60 0,00 -52,86  -31,42 0,00 -4484  -30,38 -33,23 -3325 -33,30 -33,34 0,31 108,25 94,56
61 30,33 -11,43 16,20 28,67 -11,43 15,17 23,63 23,68 23,70 23,77 0,25 108,25 94,56
62 23,28 -5,97 8,56 16,00 -6,21 753 11,20 11,04 11,13 10,95 0,12 108,25 94,56
343 0,00 -62,27  -38,40 0,00 -58,39  -36,90 -43,46 -43,17 -4365 -4337 0,18 238,72 293,18
344 0,00 -71,90  -41,84 0,00 -64,51 -40,29 -4559 -4526 -4541 -4508 0,19 238,72 293,18
345 40,84 -14,92 17,80 35,53 -13,60 16,28 25,78 25,72 2560 2554 0,09 238,72 293,18

346 49,81 -10,15 20,77 43,17 -9,64 19,34 27,34 2729 2752 27,48 0,09 238,72 293,18
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Tabela A.2 — Comparagbes entre esforgos axiais nas barras de montantes selecionadas — Torre SS

An. Est. 1/ An. Est. 3/ An. Est. 4/ An. Din. 1/ An. Din. 2/ An. Din. 1/ An. Din. 2/
Montante An. Est. 2 An. Est. 2 An.Est.2 | An.Est.2
An. Est. 2 el b An:Est2 (pico principal) | (pico principal) (final) (final)
84 0,98 0,98 1,00 1,48 1,27 0,91 0,87
76 0,99 0,99 1,00 1,51 1,26 0,93 0,89
55 1,00 1,00 1,00 1,30 1,17 0,84 0,81
58 1,00 0,99 1,00 1,65 1,36 0,86 0,83
60 1,00 1,00 1,00 1,59 1,35 0,95 0,91
61 1,00 1,00 1,00 1,28 1,21 0,68 0,64
Média 0,99 0,99 1,00 1,47 1,27 0,86 0,83
Desvio Padrao 0,01 0,01 0,00 0,15 0,07 0,10 0,10
Coef. Variagcao 1% 1% 0% 10% 6% 11% 12%
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Anexo A.2 — Resultados dos esforcos nas barras diagonais da torre SS para a
ruptura de cabo
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Figura A.9 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 223, 224, 225 e 226 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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Torre SS - Esforcos diagonal 167 Ry = 69,92 kN
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Figura A.10 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 167, 168, 169 e 170 da Torre SS para a
ruptura de cabo
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Torre SS - Esforcos diagonal 159 Ry = 79,41 kN
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Figura A.11 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 159, 160, 161 e 162 da Torre SS para a
ruptura de cabo
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Torre SS - Esforcos diagonal 215 Ry = 69,92 kN
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Figura A.12 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 215, 216, 217 e 218 da Torre SS para a
ruptura de cabo
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Figura A.13 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 151, 152, 153 e 154 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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Figura A.14 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 207, 208, 209 e 210 da Torre SS para a
ruptura de cabo
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Figura A.15 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 175, 176, 177 e 178 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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Figura A.16 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 99, 100, 101 e 102 da Torre SS para a
ruptura de cabo
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Figura A.17 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 191, 192, 193 e 194 da Torre SS para a

ruptura de cabo
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Figura A.18 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 131, 132, 133 e 134 da Torre SS para a
ruptura de cabo



Tabela A.3 — Resumo dos esforgos axiais nas barras diagonais selecionadas — Torre SS
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_ An. Din. 1 An. Din. 2

g — — — — An. An. An. An. An. Rde Rdt

> Maxnp‘lo Maximo Final MaXI[no Maximo Final Est.1 | Est.2 | Est.3 | Est.4 | Est. 2/ (kN) (kN)
a (tracao) (comp.) (kN) (tracao) (comp.) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) Rd

(kN) (kN) (kN) (kN)

223 0,25 -8,29 -4,89 0,15 -7,66 -4,84 4,78 -3,88  -4,79 -3,89 0,26 14,76 69,92
224 6,50 -0,41 4,12 6,62 -0,31 4,13 4,74 5,63 4,75 5,64 0,08 14,76 69,92
225 0,42 -6,53 -4,07 0,42 -6,12 -4,04 -4,45 -5,11 -4,46 -5,11 0,35 14,76 69,92
226 5,88 -0,55 3,82 5,76 -0,55 3,81 4,42 3,76 4,42 3,76 0,05 14,76 69,92
168 7,80 -0,04 4,69 7,55 -0,04 4,65 5,18 5,24 517 5,24 0,07 14,76 69,92
169 0,04 -7,88 -4,71 0,04 -7,69 -4,68 -515 -507  -5,14 -5,07 0,34 14,76 69,92
167 0,09 -5,90 -3,78 0,09 -6,01 -3,77 -4,10 -4,05 -4,09 -4,05 0,27 14,76 69,92
170 6,05 -0,02 3,81 6,08 -0,02 3,80 413 4,15 4,12 4,14 0,06 14,76 69,92
159 0,07 -8,35 -5,31 0,07 -8,27 -5,29 5,77 573 -5,76 -5,72 0,21 26,73 79,41
162 8,40 0,00 5,41 8,29 0,00 5,39 5,85 5,87 5,84 5,86 0,07 26,73 79,41
160 10,89 0,00 6,67 10,34 -0,02 6,62 7,33 7,39 7,32 7,38 0,09 26,73 79,41
161 0,05 -10,81 -6,63 0,05 -10,17 -6,58 -7,25 -7,17 -7,24 -7,16 0,27 26,73 79,41
215 0,14 -10,84 -6,70 0,08 -10,03 -6,63 6,73 -585 -6,74 -5,85 0,31 18,98 69,92
216 9,08 -0,21 6,01 9,03 -0,14 6,01 6,71 7,59 6,72 7,60 0,11 18,98 69,92
217 0,55 -8,96 -5,67 0,55 -8,57 -5,63 6,27 6,92 -6,28 -6,93 0,36 18,98 69,92
218 8,42 -0,60 5,47 8,21 -0,60 5,45 6,25 5,60 6,26 5,61 0,08 18,98 69,92
151 0,09 -10,36 -6,77 0,09 -10,33 -6,75 736 -734  -7,35 -7,33 0,26 28,05 69,92
154 10,55 0,00 6,92 10,27 0,00 6,90 7,49 7,48 7,48 7,47 0,11 28,05 69,92
152 13,91 0,00 8,57 12,96 0,00 8,50 9,38 9,41 9,37 9,40 0,13 28,05 69,92
153 0,06 -13,78 -8,46 0,06 -12,99 -8,40 -9,25 -9,20 -9,24 -9,19 0,33 28,05 69,92
207 0,00 -12,93 -8,32 0,00 -12,36 -8,26 -859 -799  -8,60 -8,00 0,28 28,05 69,92
208 11,77 0,00 7,91 11,74 0,00 7,89 8,59 9,18 8,60 9,20 0,13 28,05 69,92
209 0,72 -11,25 -7,18 0,72 -10,66 -7,13 -8,00 -8,46 -8,01 -8,47 0,30 28,05 69,92
210 10,90 -0,73 7,07 10,59 -0,73 7,03 8,01 7,54 8,02 7,55 0,11 28,05 69,92
175 1,11 -6,20 -1,98 0,41 -6,20 -1,89 -0,35 -0,26 -0,35 -0,25 0,01 41,71 60,11
176 4,59 -5,74 -2,18 4,59 -4,97 -2,06 -4,56 -4,67 -4,56 -4,67 0,11 41,71 60,11
177 12,59 0,00 7,44 11,54 0,00 7,31 6,99 7,12 6,99 7,12 0,12 41,71 60,11
178 0,00 -11,83 -6,33 0,00 -11,64 -6,41 -5,01 -5,14 -5,01 -5,14 0,12 41,71 60,11
99 6,25 -0,02 3,23 6,24 -0,02 3,34 3,18 3,11 3,18 3,11 0,05 41,71 60,11
100 0,00 -8,20 -5,06 0,00 -7,41 -4,92 592 -580 -592 -5,80 0,14 41,71 60,11
101 8,19 -0,02 5,03 7,39 -0,02 4,89 5,89 5,76 5,89 5,76 0,10 41,71 60,11
102 0,00 -6,28 -3,26 0,00 -6,27 -3,37 321 -3,13  -3,21 -3,13 0,07 41,71 60,11
191 6,21 -16,30 -8,55 6,23 -14,49 -8,28 -11,76 -11,81 -11,74 -11,79 0,28 41,71 60,11
192 4,59 -7,80 -0,47 4,74 -7,83 -0,28 1,34 1,41 1,32 1,39 0,02 41,71 60,11
193 0,00 -18,52 -13,51 0,00 -19,28 -13,70 -11,61 -11,71  -11,59 -11,69 0,28 41,71 60,11
194 26,66 0,00 18,80 25,05 0,00 18,54 19,07 19,16 19,05 19,14 0,32 41,71 60,11
131 13,04 0,00 8,01 13,62 0,00 8,15 8,25 8,13 8,26 8,15 0,14 41,71 60,11
132 0,06 -21,25 -13,91 0,06 -19,71 -13,72 -1543 -1553 -1544 -15,55 0,37 41,71 60,11
133 21,51 0,00 14,08 19,95 0,00 13,89 1555 1556 15556 15,58 0,26 41,71 60,11
134 0,08 -12,80 -7,82 0,08 -13,43 -7,96 -8,13 -8,13 -8,15 -8,15 0,20 41,71 60,11
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Tabela A.4 — Comparacdes dos esforgos axiais nas barras diagonais selecionadas — Torre SS

An. Est. 1/ An. Est. 3/ An. Est. 4/ An. Din. 1/ An. Din. 2/ An. Din. 1/ An. Din. 2/
Pragonal An.Est.2 | An.Est.2 | An.Est2 A"'p fif“‘;ii;f)i” A"'p f:]‘c'i ;';')i“ Az'(‘ﬂf;; g'(‘f"f;;
223 1,23 1,23 1,00 2,13 1,97 1,26 1,25
225 0,87 0,87 1,00 1,28 1,20 0,80 0,79
169 1,01 1,01 1,00 1,55 1,51 0,93 0,92
167 1,01 1,01 1,00 1,46 1,48 0,93 0,93
159 1,01 1,01 1,00 1,46 1,44 0,93 0,92
161 1,01 1,01 1,00 1,51 1,42 0,92 0,92
215 1,15 1,15 1,00 1,85 1,72 1,15 1,13
217 0,91 0,91 1,00 1,29 1,24 0,82 0,81
151 1,00 1,00 1,00 1,41 1,41 0,92 0,92
153 1,01 1,00 1,00 1,50 1,41 0,92 0,91
207 1,07 1,08 1,00 1,62 1,55 1,04 1,03
209 0,95 0,95 1,00 1,33 1,26 0,85 0,84
191 1,00 0,99 1,00 1,38 1,23 0,72 0,70
193 0,99 0,99 1,00 1,58 1,65 1,15 1,17
194 1,00 0,99 1,00 1,39 1,31 0,98 0,97
132 0,99 0,99 1,00 1,37 1,27 0,90 0,88
133 1,00 1,00 1,00 1,38 1,28 0,90 0,89
Média 1,01 1,01 1,00 1,50 1,43 0,95 0,94
Desvio Padrao 0,08 0,08 0,00 0,22 0,20 0,14 0,14

Coef. Variacao 8,12% 8,14% 0,14% 14,34% 14,30% 14,34% 14,711%
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Anexo A.3 — Resultados das reacoes de apoio da torre SS para a ruptura de
cabo
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Figura A.19 — Reag6es horizontais (kN) na diregdo X nas fundagdes da Torre SS para a ruptura de
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Figura A.20 — Reacgoes verticais (kN) na diregao X nas fundagées da Torre SS para a ruptura de

cabo
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Figura A.21 — Reag6es horizontais (kN) na diregédo Z nas fundagbes da Torre SS para a ruptura de
cabo
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Tabela A.5 — Reagdes de apoio nas dire¢gbes X, Y e Z para ruptura de cabo para torre SS

2 An. Din. 1 An. Din. 2
N6 | & | Maximo (+) Maximo (-) Final | Méximo (+) Méximo () Final EA?_H EA?_'z EA?.'s EA2'4

a (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) s s s s
16 0,00 747 444 0,00 781 453 495 -496 -498 -4,99
“w | | 34 078 1,61 5,56 416 162 188 188 185 187
45 178 169 007 244 230 004 -050 -051 -047 -0,48
46 5,70 435 294 609 429 280 357 357 360 360
16 89,69 0,00 6393 87,72 0,00 62,47 4426 4424 4451 44,48
Z 000 6655 90,79 000 6502 46,01 4603 4576 45,79
45 39,58 1785 657 39,43 2372 813 -2623 -2625 2597 -26,00
46 37,47 2405 432 3638 2712 575 27,36 27,34 -27.61 -27,58
16 0,56 349 168 2,01 634 159 -1,98 -1,98 200 -2,00
a4 0,00 811 471 000 956 474 521 521 518 519
e 111 596 297 1,17 657 288 372 -372 369 -3,69
46 2,46 231 029 346 534 021 070 070 -073 073

Tabela A.6 — Comparagdes entre analises para as reagdes de apoio nas diregbes X, Y e Z para
ruptura de cabo para torre SS

- An. Est. 1/ An. Est. 3/ An. Est. 4/ An.Din. 1/ | An.Din. 2/
< ©On
No £| AnEst2 | AnEst2 | An Est2 ?géf;“'o"; ?m"'éfif;'o ?
16 1,00 1,00 1,00 1,50 1,57
44 - - - 1,82 2,95
45 - - - - -
46 1,00 1,01 1,01 1,60 1,70
Média 1,00 1,00 1,01 1,64 2,08
Desvio Padrao 0,00 0,00 0,00 0,16 0,76
Coef. Variagao 0% 0% 0% 10% 37%
16 1,00 1,01 1,01 2,038 1,98
44 1,00 0,99 0,99 2,09 1,97
45 1,00 0,99 0,99 0,68 0,90
46 1,00 1,01 1,01 0,88 0,99
Média 1,00 1,00 1,00 1,42 1,46
Desvio Padrao 0,00 0,01 0,01 0,74 0,60
Coef. Variagao 0% 1% 1% 52% 41%
16 - - - - -
44 1,00 0,99 1,00 1,56 1,84
45 1,00 0,99 0,99 1,60 1,77
46 - - - - -
Média 1,00 0,99 0,99 1,58 1,80
Desvio Padrao 0,00 0,00 0,00 0,03 0,05
Coef. Variagao 0,0% 0,2% 0,2% 2% 3%
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Anexo A.4 — Resultados dos deslocamentos no topo da torre SS na direcao Z
para a ruptura de cabo
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Figura A.22 — Deslocamentos no topo (cm) dos nds do centro da Torre SS para a ruptura de cabo
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Figura A.23 — Deslocamentos no topo (cm) dos nés dos bragos para-raios da Torre SS para a ruptura
de cabo
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Tabela A.7 — Deslocamentos no topo da torre SS

An. Din. 1 An. Din. 2

NG Maximo Final Maximo Final An. Est. 1 | An. Est. 2 | An. Est. 3 | An. Est. 4

(cm) (cm) (cm) (cm)

(cm) (cm) (cm) (cm)

1 10,27 5,22 13,28 7,57 6,42 6,38 8,77 8,73

17 18,54 11,19 20,91 13,68 12,92 12,89 15,45 15,41

3 12,91 7,22 15,74 9,61 8,54 8,50 10,91 10,88

18 14,55 8,39 17,26 10,81 9,81 9,77 12,22 12,19

19 14,57 8,40 17,27 10,82 9,81 9,77 12,22 12,19

20 12,93 7,23 15,76 9,62 8,54 8,50 10,91 10,88

Tabela A.8 — Comparagées entre os deslocamentos no topo da torre SS
An. Est. 1/ An. Est. 3/ An.Est. 4/ | An.Din.1/| An.Din.2/ | An.Din.1/| An.Din.2/
No An.Est.2 | An.Est.2 | An.Est2 ?mn;'nl(zi?rt\'o ? ?mn;'nl(zi?rt\'o ? ’;?ﬂf;t) A?iiﬁzlt)' 2

1 1,01 1,37 1,37 1,61 2,08 0,82 1,19
17 1,00 1,20 1,20 1,44 1,62 0,87 1,08
3 1,00 1,28 1,28 1,52 1,85 0,85 1,13
18 1,00 1,25 1,25 1,49 1,77 0,86 1,11
19 1,00 1,25 1,25 1,49 1,77 0,86 1,11
20 1,00 1,28 1,28 1,52 1,85 0,85 1,13
Média 1,00 1,27 1,27 1,51 1,82 0,85 1,12
Desvio Padrio 0,00 0,06 0,06 0,06 0,15 0,02 0,04
Coef. Variacao 0,1% 5% 4% 4% 8% 2% 4%
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Anexo B - Resultados torre SS

Anexo B.1 — Resultados dos esforcos nas barras de montantes da torre SY
para a ruptura de cabo
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Figura B.1 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 91, 92, 93 e 94 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Figura B.2 — Esforcos normais (kN) nas barras de montante 95, 96, 97 € 98 da Torre SY para a
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Figura B.3 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 131, 132, 133 e 134 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Figura B.4 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 135, 136, 137 e 138 da Torre SY para a
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Figura B.5 — Esforcos normais (kN) nas barras de montante 155, 156, 157 e 158 da Torre SY para a
ruptura de cabo



164

Figura B.6 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 195, 196, 197 e 198 da Torre SY para a
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ruptura de cabo
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Figura B.7 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 211, 212, 213 e 214 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Figura B.8 — Esforgos normais (kN) nas barras de montante 223, 224, 225 e 226 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Tabela B.1 — Resumo dos esforgos axiais nas barras de montantes selecionadas — Torre SY

° An. Din. 1 An. Din. 2 A
T An. An. An. An. n.
2 Maximo ~Maximo L. | Maximo Maximo L. Est.1| Est.2 | Est.3 | Est. 4 ESF:;’Z {:(?\1(; (?(:lt)
2 (tragdo) (comp.) (kN) (tragdo) (comp.) (kN) (kN) | (kN) (kN) (kN)

(kN) (kN) (kN) (kN)
91 265 912 506 258 1669 530 407 395 407 395 003 126524 101,559
92 000 2057 1048 000  -1872 10,74 978 972 979 972 008 126524 101,559
93 1073 448 166 915 469 192 227 222 226 222 002 126524 101,559
94 8,81 839 069 9,09 880 047 043 020 012 020 000 126524 101,559
95 850 1054 -012 930  -1289 072 327 339 328 339 003 126524 101,559
96 000 2360 1228 000 2222 1280 -11,66 -11,64 -1165 -11.64 009 126524 101,559
97 409 1023 337 336 1074 273 517 530 516 530 004 126524 101,559
98 1460 785 096 1352  -834 149 187 194 188 194 002 126524 101,559
131 2046 1565 809 2515 1975 567 1817 17,97 1819 1794 018 107,208 101,559
132 6822 1673 2574 6085 1557 2319 4174 41,87 41,85 4193 041 107,208 101,559
133 088 4895 -19.99 000  -37,95 -17,38 -2605 -2577 2595 2571 024 107,208 101,559
134 000 9135 4992 000 80,36 47,23 62,83 62,89 62,82 6292 059 107,208 101,559
135 7836 992 3415 6762 1000 30,87 51,90 51,87 51,78 51,79 051 117,890 101,559
136 5232 17,82 1450 40,75  -1640 11,33 2809 2807 2809 2811 028 117,890 101,559
137 030 9234 4578 000 8354 4263 59,61 5951 59,61 5946 050 117,890 101,559
138 000 7051 -3835 000  -6350 -3538 -4898 -4878 -49,11 4886 041 117,890 101,559
155 6643 1363 2455 5650  -13,66 20,93 41,83 41,99 4198 4204 025 184,147 170,201
156 8338  -1896 2998 69,62  -1805 2628 4977 50,01 4994 5009 029 184,147 170,201
157 000 8886 4390 000 77,05 40,77 56,11 5652 56,60 5675 031 184,147 170,201
158 000  -11041 5935 000  -100,19 56,19 -74,91 7542 -7544 7569 041 184,147 170,201
195 7528 2163 2506 6380 14,62 2155 42,99 43,12 4311 4320 021 211,744 209,924
196 8850 1995 2861 7667  -1958 2484 4807 4823 47,75 47,87 023 211,744 209,924
197 000  -10482 4961 000 8661 4550 -6251 62,81 62,15 6222 030 211,744 209,924
198 000 -11633 5874 000 9917 5437 7360 7396 7276 -72,88 035 211,744 209,924
211 7740 2537 2405 6352 1551 20,59 42,00 42,25 4220 4236 0,16 261,643 264,248
212 8989 21,61 2815 7802 2149 2438 47,60 47,98 47,32 4752 018 261,643 264,248
213 000  -10911 51,16 000  -9324 4694 -6417 -6459 6370 6376 025 261,643 264,248
214 000 11783 5955 000 101,46 5502 7445 7495 73,35 7348 020 261,643 264,248
203 8172 2585 2503 6846 1675 22,18 44,17 4424 4448 4461 018 223,039 243,771
204 8371 2221 2513 7413 2423 21,06 4356 43,68 43,15 4331 018 223,039 243,771
205 000 -11277 53,15 000  -102,10 -50,46 -6648 -6532 -67,80 67,15 029 223,039 243,771
206 000 11359 5590 000 102,45 5292 -69.61 -6842 7031 69,65 031 223,039 243,771
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Tabela B.2 — Comparagdes dos esfor¢os axiais nas barras de montantes selecionadas — Torre SY

An. Est. 1/ An. Est. 3/ An. Est. 4/ An.Din. 1/ An. Din. 2/ An.Din. 1/ An. Din. 2/
Montante An.Est.2 | AnEst2 |\ anEst2 | AnEst2
An. Est. 2 An. Est. 2 An. Est.2 '(pI(':O '(pI(':O (final) (final)
principal) principal)

132 1,00 1,00 1,00 1,63 1,45 0,61 0,55
133 1,01 1,01 1,00 1,90 1,47 0,78 0,67
134 1,00 1,00 1,00 1,45 1,28 0,79 0,75
135 1,00 1,00 1,00 1,51 1,30 0,66 0,60
136 1,00 1,00 1,00 1,86 1,45 0,52 0,40
137 1,00 1,00 1,00 1,55 1,40 0,77 0,72
138 1,00 1,01 1,00 1,45 1,30 0,79 0,73
155 1,00 1,00 1,00 1,58 1,35 0,58 0,50
156 1,00 1,00 1,00 1,68 1,39 0,60 0,53
157 0,99 1,00 1,00 1,57 1,36 0,78 0,72
158 0,99 1,00 1,00 1,46 1,33 0,79 0,75
195 1,00 1,00 1,00 1,75 1,48 0,58 0,50
196 1,00 0,99 0,99 1,83 1,59 0,59 0,52
197 1,00 0,99 0,99 1,67 1,38 0,79 0,72
198 1,00 0,98 0,99 1,57 1,34 0,79 0,74
213 0,99 0,99 0,99 1,69 1,44 0,79 0,73
214 0,99 0,98 0,98 1,57 1,35 0,79 0,73
225 1,02 1,04 1,03 1,73 1,56 0,81 0,77
226 1,02 1,03 1,02 1,66 1,50 0,82 0,77
Média 1,00 1,00 1,00 1,64 1,41 0,72 0,65
Desvio Padrao 0,01 0,01 0,01 0,13 0,09 0,10 0,12

Coef. Variacao

1%

1%

1%

8%

6%

14%

18%
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Anexo B.2 — Resultados dos esforcos nas barras diagonais da torre SY para a
ruptura de cabo
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Figura B.9 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 228, 236, 244 e 252 da Torre SY para a
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Figura B.10 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 263, 291, 264 e 292 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Figura B.11 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 233, 241, 249 e 257 da Torre SY para a
ruptura de cabo
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Figura B.12 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 279, 280, 307 e 308 da Torre SY para a
ruptura de cabo
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Figura B.13 — Esfor¢os normais (kN) nas barras diagonais 316, 325, 340 e 349 da Torre SY para a
ruptura de cabo
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Figura B.14 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 365, 373, 389 e 397 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Figura B.15 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 321, 330, 345 e 354 da Torre SY para a
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Figura B.16 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 370, 378, 394 e 402 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Figura B.17 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 323, 332, 347 e 456 da Torre SY para a
ruptura de cabo
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Figura B.18 — Esforgos normais (kN) nas barras diagonais 372, 380, 396 e 404 da Torre SY para a

ruptura de cabo
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Tabela B.3 — Resumo dos esforgos axiais nas barras diagonais selecionadas — Torre SY

_ An. Din. 1 An. Din. 2

g — — — — An. An. An. An. An. Rdc Rdt

> Maano Maximo Final MaXI[no Maximo Final Est.1 | Est.2 | Est.3 | Est.4 | Est. 2/ (kN) (kN)

a (tracao) (comp.) (kN) (tracao) (comp.) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) Rd

(kN) (kN) (kN) (kN)

228 7,84 -5,06 1,16 6,81 -5,07 0,99 279 288 2,79 2,88 7% 24,66 42,57
236 4,87 -4,66 0,69 4,66 -4,95 0,65 0,16 0,09 0,16 0,09 0% 24,66 42,57
244 0,00 -11,53 -6,28 0,00 -10,20 -6,13 -7,92 -8,01 -7,92 -8,01 32% 24,66 42,57
252 6,76 -2,84 2,33 6,12 -1,89 2,40 295 3,01 2,95 3,01 7% 24,66 42,57
263 8,36 -0,95 3,86 7,65 -0,52 3,58 5,73 5,37 5,74 5,38 13% 24,66 42,57
291 1,20 -4,70 -1,37 0,91 -4,19 -1,57 1,44 1,45 -1,43 -1,45 6% 24,66 42,57
264 0,94 -8,39 -3,89 0,47 -7,80 -3,59 -5,76  -5,46 -5,76 -5,46 22% 24,66 42,57
292 4,52 -1,36 1,34 4,43 -0,89 1,57 1,41 1,23 1,42 1,23 3% 24,66 42,57
233 34,52 0,00 16,12 31,44 0,00 15,98 20,056 20,27 20,06 20,28 48% 24,66 42,57
241 0,92 -30,14 -13,16 1,02 -27,31 -13,13 17:11 -17,33 -17,12 -17,34 70% 24,66 42,57
249 1,47 -30,76 -14,25 1,47 -28,69 -14,13 18:71 -18,93 -18,73 -18,94 77% 24,66 42,57
257 30,97 0,00 15,03 28,43 0,00 14,97 18,45 18,67 18,46 18,68 44% 24,66 42,57
279 0,12 -36,18 -17,23 0,02 -33,97 -16,86 22:47 -22,78 -22,52  -22,79 92% 24,66 42,57
280 36,98 0,00 17,50 33,47 0,00 16,94 22,62 22,87 22,54 22,84 54% 24,66 42,57
307 17,60 0,00 7,78 17,50 -0,01 7,99 9,28 9,37 9,19 9,34 22% 24,66 42,57
308 0,12 -16,83 -7,48 0,03 -18,30 -7,88  -9,11 -9,22 -9,17 -9,23 37% 24,66 42,57
316 0,13 -20,11 -9,55 0,30 -18,79 -9,67 12:21 -12,78  -1259 -12,94 52% 24,66 42,57
325 21,12 0,00 10,21 18,82 0,00 9,94 12,96 12,65 12,53 12,44 30% 24,66 42,57
340 20,12 -0,90 9,27 19,39 -0,59 9,81 11,85 12,69 12,49 12,97 30% 24,66 42,57
349 1,16 -21,41 -9,51 1,16 -17,75 -8,81 12:23 -11,64 -11,54  -11,30 47% 24,66 42,57
365 22,51 -0,41 10,06 21,58 -0,07 10,17 12,88 13,08 13,04 13,14 31% 24,66 42,57
373 0,00 -22,45 -10,45 0,00 -20,50 -10,21 13:20 -13,22 -13,10 -13,17 54% 24,66 42,57
389 20,78 -0,24 9,73 18,83 -0,05 9,87 12,61 1292 12,78 13,04 30% 24,66 42,57
397 0,00 -20,84 -10,15 0,00 -19,63 -9,93 12:98 -13,11  -12,86 -13,05 53% 24,66 42,57
321 0,16 -12,63 -5,72 0,00 -11,36 -5,41 -7,40 -7,74 -6,93 -7,12 31% 24,66 51,39
330 10,34 0,00 4,85 11,45 -0,13 5,09 6,08 584 6,52 6,43 1% 24,66 51,39
345 12,26 -0,73 5,66 11,32 -0,70 5,02 7,32 7,83 6,55 6,82 15% 24,66 51,39
354 0,98 -9,63 -4,38 0,59 -10,70 494 557 -516  -6,31 -6,14 21% 24,66 51,39
370 12,94 0,00 5,78 11,39 -0,05 5,45 7,18 7,37 6,96 7,02 14% 15,13 51,39
378 0,81 -11,70 -4,96 0,17 -11,55 -524 -654 -646 -6,80 -6,83 43% 15,13 51,39
394 11,98 0,00 5,73 10,85 0,00 5,38 7,11 7,31 6,86 6,93 14% 15,13 51,39
402 0,45 -11,08 -4,81 0,13 -10,99 509 -636 -623 -6,64 -6,65 41% 15,13 51,39
323 0,49 -10,31 -4,63 0,05 -9,04 425 -6,02 -6,51 -5,47 -5,71 37% 17,61 51,39
332 7,27 -0,18 3,59 8,59 -0,12 3,90 4,45 4,04 4,98 4,81 8% 17,61 51,39
347 10,29 -0,68 4,66 8,98 -0,81 397 6,11 6,78 5,20 5,47 13% 17,61 51,39
356 1,04 -7,63 -3,15 0,74 -7,97 -3,77  -3,91 -3,30 -4,79 -4,59 19% 17,61 51,39
372 11,10 0,00 4,88 10,52 0,00 447 6,00 6,21 5,70 5,77 12% 19,07 51,39
380 0,77 -9,67 -3,82 0,27 -9,78 -4,21 -5,16  -5,06 -5,48 -5,53 27% 19,07 51,39
396 10,00 0,00 4,90 9,95 0,00 4,45 597 6,18 5,63 5,68 12% 19,07 51,39

404 0,62 -8,90 -3,70 0,18 -8,50 -4,07  -4,97 -4,81 -5,34 -5,33 25% 19,07 51,39




Tabela B.4 — Comparagbes esforgcos axiais barras diagonais selecionadas — Torre SY
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An. Est. 1/ An. Est. 3/ An. Est. 4/ An. Din. 1/ An. Din. 2/ An.Din.1/ | An.Din. 2/
Piagonal An. Est. 2 An.Est.2 | An.Est2 An(pluscs; 2 An(pluscs; 2 A'(‘f'ir'f::)' 2 A'(‘f'ir'f::)' 2
principal) principal)
244 0,99 0,99 1,00 1,44 1,27 0,78 0,77
264 1,06 1,05 1,00 1,54 1,43 0,71 0,66
233 0,99 0,99 1,00 1,70 1,55 0,80 0,79
241 0,99 0,99 1,00 1,74 1,58 0,76 0,76
249 0,99 0,99 1,00 1,62 1,52 0,75 0,75
257 0,99 0,99 1,00 1,66 1,52 0,80 0,80
279 0,99 0,99 1,00 1,59 1,49 0,76 0,74
280 0,99 0,99 1,00 1,62 1,46 0,77 0,74
307 0,99 0,98 1,00 1,88 1,87 0,83 0,85
308 0,99 1,00 1,00 1,83 1,98 0,81 0,85
316 0,96 0,99 1,01 1,57 1,47 0,75 0,76
325 1,02 0,99 0,98 1,67 1,49 0,81 0,79
340 0,93 0,98 1,02 1,59 1,53 0,73 0,77
349 1,05 0,99 0,97 1,84 1,58 0,82 0,76
365 0,99 1,00 1,01 1,73 1,65 0,77 0,78
373 1,00 0,99 1,00 1,70 1,55 0,79 0,77
389 0,98 0,99 1,01 1,61 1,46 0,75 0,76
397 0,99 0,98 1,00 1,59 1,50 0,77 0,76
321 0,96 0,90 0,92 1,63 1,47 0,74 0,70
354 1,08 1,22 1,19 1,87 2,07 0,85 0,96
378 1,01 1,05 1,06 1,81 1,79 0,77 0,81
402 1,02 1,07 1,07 1,78 1,76 0,77 0,82
323 0,93 0,84 0,88 1,58 1,39 0,71 0,65
380 1,02 1,08 1,09 1,91 1,93 0,76 0,83
404 1,03 1,11 1,11 1,85 1,77 0,77 0,85
Média 1,00 1,01 1,01 1,69 1,60 0,77 0,78
Desvio Padrao 0,04 0,07 0,06 0,12 0,20 0,03 0,06
Coef. Variacao 4% 7% 6% 7% 13% 4% 8%
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Anexo B.3 — Resultados das reacoes de apoio da torre SY para a ruptura de
cabo
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Figura B.19 — Reagbes horizontais (kN) na diregdo X nas fundagdes da Torre SY para a ruptura de

cabo
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Figura B.20 — Reagbes verticais (kN) na diregcdo Y nas fundagdes da Torre SY para a ruptura de
cabo
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Figura B.21 — Reagbes horizontais (kN) na diregdo Y nas fundagdes da Torre SY para a ruptura de

cabo



186

Tabela B.5 — Reagbes de apoio nas diregbes X, Y e Z para ruptura de cabo para torre SY

2 An. Din. 1 An. Din. 2 An. Est. | An. Est. | An. Est. | An. Est.
N6 & 1 2 3 4

E Maximo Minimo Final | Maximo Minimo Final (kN) (kN) (kN) (kN)

(kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN)

167 3,35 -3,59 0,25 4,21 -3,89 0,57 -0,64 -0,75 -0,62 -0,66
168 12,25 -2,28 4,14 10,15 -1,94 3,73 6,30 6,42 6,08 6,12
169 X 6,83 -0,98 2,46 9,12 -1,34 2,29 3,04 3,23 2,94 3,01
170 0,00 -14,40  -6,90 0,00 -13,04 -6,77  -8,71 -8,89 -8,41 -8,48
167 54,05 -57,20 0,82 46,44 -76,67 416  -4254  -4253  -43,17  -43,17
168 49,61 -59,81 1,34 51,60 -83,44 534 -4224 4225 -4161 -41,61
169 Y 142,35 0,06 80,23 129,39 0,00 76,89 68,81 68,80 69,44 69,44
170 141,66 0,06 82,72 126,68 0,00 78,72 71,68 71,68 71,04 71,04
167 11,72 -2,64 3,83 9,60 -1,62 3,79 5,93 5,85 6,16 6,14
168 3,76 -4,26 -0,58 6,84 -4,84 -0,72 0,32 0,23 0,37 0,33
169 z 14,11 0,00 6,82 14,63 0,00 6,74 8,49 8,57 8,46 8,49
170 6,49 -0,63 2,68 9,03 -3,12 2,32 3,19 3,29 2,95 2,98

Tabela B.6 — Comparagbes entre analises para as reac¢des de apoio nas dire¢des X, Y e Z para

ruptura de cabo para torre SY

o An. Est. 1/ An. Est. 3/ An. Est. 4/ An. Din. 1/ An. Din. 2/
No g An. Est. 2 An. Est. 2 An. Est.2 ?m“é et "; ‘(“;éfif‘:'oz)
167 - - - - -
168 0,98 0,95 0,95 1,91 1,58
169 X 0,94 0,91 0,93 2,12 2,83
170 0,98 0,95 0,95 1,62 1,47
Média 0,97 0,93 0,95 1,88 1,96
Desvio Padrao 0,02 0,02 0,01 0,25 0,75
Coef. Variagao 2% 2% 1% 13% 39%
167 1,00 1,02 1,02 1,34 1,80
168 1,00 0,98 0,98 1,42 1,97
169 v 1,00 1,01 1,01 2,07 1,88
170 1,00 0,99 0,99 1,98 1,77
Média 1,00 1,00 1,00 1,70 1,86
Desvio Padrao 0,00 0,01 0,01 0,37 0,09
Coef. Variagao 0% 1% 1% 22% 5%
167 1,01 1,05 1,05 2,00 1,64
168 - - - - -
169 z 0,99 0,99 0,99 1,65 1,71
170 0,97 0,90 0,91 1,98 2,75
Média 0,99 0,98 0,98 1,87 2,03
Desvio Padrao 0,02 0,08 0,07 0,20 0,62
Coef. Variagao 2% 8% 7% 1% 31%
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Anexo B.4 — Resultados dos deslocamentos no topo da torre SY na direcao Z
para a ruptura de cabo
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Torre SY - Deslocamentos em Z - N6 9 - centro
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Figura B.22 — Deslocamentos no topo (cm) dos nds do centro da Torre SY para a ruptura de cabo
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Torre SY - Deslocamentos em Z - N6 1 - bragco
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Figura B.23 — Deslocamentos no topo (cm) dos nds dos bragos para-raios da Torre SY para a ruptura
de cabo
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Tabela B.7 — Deslocamentos no topo da torre SY

An. Din. 1 An. Din. 2
NG Maximo Final Maximo Final An. Est. 1 An. Est. 2 An. Est. 3 An. Est. 4
(cm) (cm) (cm) (cm)
(cm) (cm) (cm) (cm)
1 -24,43 -11,34 -28,41 -14,60 -15,51 -15,51 -19,68 -19,70
-10,71 -3,83 -14,96 -6,76 -5,92 -5,85 -9,61 -9,56
9 -18,54 -8,33 -22,89 -11,46 -11,63 -11,60 -15,61 -15,60
10 -15,69 -6,88 -20,22 -9,95 -9,78 9,74 -13,67 -13,65
11 -18,49 -8,31 -22,85 -11,45 -11,63 -11,60 -15,61 -15,60
12 -15,64 -6,87 -20,18 -9,94 -9,78 9,74 -13,67 -13,65
Tabela B.8 — Comparagdes entre os deslocamentos no topo da torre SY
An. Est. 1/ An. Est. 3/ An.Est. 4/ | An.Din.1/| An.Din.2/ | An.Din.1/| An.Din.2/
No An. Est. 2 An.Est.2 | An.Est2 ?mn;'nl(zi?rt\'o ? ?géf;“'o"; ’;?ﬂf;t) A'z;"'f:f)' 2
1 1,00 1,27 1,27 1,58 1,83 0,73 0,94
1,01 1,64 1,63 1,83 2,56 0,65 1,16
9 1,00 1,35 1,34 1,60 1,97 0,72 0,99
10 1,00 1,40 1,40 1,61 2,07 0,71 1,02
11 1,00 1,35 1,34 1,59 1,97 0,72 0,99
12 1,00 1,40 1,40 1,61 2,07 0,70 1,02
Média 1,00 1,40 1,40 1,64 2,08 0,71 1,02
Desvio Padrio 0,00 0,13 0,13 0,10 0,25 0,03 0,07
Coef. Variacao 0,4% 9% 9% 6% 12% 4% 7%




