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Resumo do Projeto de Graduacdo apresentado a Universidade Federal do Rio de Janeiro/

Campus Macaé como parte dos requisitos necessarios para obtencdo do grau de Engenheiro

Civil.
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RESUMO: Torres de linhas de transmissao normalmente experimentam diversos tipos de
carregamentos além de peso proprio sendo que as cargas provenientes da agdo dos ventos,
geralmente, sao preponderantes no dimensionamento de suas estruturas e fundagdes. As cargas
podem ser classificadas em invariaveis com o tempo (estaticas) e variaveis com o tempo.
Carregamentos variaveis com o tempo podem ser tratados como carregamentos dindmicos se
as forgas de inércia forem incluidas na analise da resposta. No projeto de fundagdes e estruturas
para linhas de transmissdo em grandes travessias de rios, os carregamentos ¢ dimensdes da
estrutura (grandes periodos de retorno para os eventos de projeto e frequéncia natural reduzida)
se tornam cada vez mais significativos conforme se buscam solucdes mais arrojadas e
econdmicas. Neste sentido, o presente trabalho faz uma comparacgdo do projeto de estruturas e
fundagdes de torres de linhas de transmissdo ponderando a a¢ao dos ventos. Além disso, uma
analise do comportamento estitico e dindmico do sistema torre-fundagdes considerando a

interagdo solo-estrutura € realizada.

Palavras-chave: Analise Modal, Efeitos Dinamicos, FundacOes, Linhas de Transmissao,

Travessias.
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ABSTRACT: Transmission line towers typically experience various types of loads, in addition
to the self-weight, and the wind loads are generally preponderant in the design of their structures
and foundations. The loads can be classified as time-invariant (static) and variable over time.
Variable loads over time can be treated as dynamic loads if the inertial forces are included in
the response analysis. In the design of foundations and structures for transmission lines in large
crossings of rivers, due to the high loads and dimensions of the structure (large return periods
for the design events and reduced natural frequency), the influence of these effects becomes
more and more significant as the search for bolder and more economical solutions for the
structures and foundations project is sought. In this sense, the present work makes a comparison
of the design of structures and foundations of towers of transmission lines pondering the action
of the winds. In addition, an analysis of the static and dynamic behavior of the tower-

foundations system considering soil-structure interaction is also performed.
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CAPITULO 1 - INTRODUCAO
1.1 TEMA

O presente trabalho trata do impacto da consideragdo das fundacdes e da interacdo solo-
estrutura nas analises estatica, modal e dindmica de torres de linhas aéreas de transmissio,
especialmente de torres de grandes dimensdes como as utilizadas em travessias de rios. Este
trabalho também visa oferecer uma perspectiva sobre as consideragdes utilizadas para a
obtencdo dos esforcos de vento a partir de andlises estdticas em relagdo as caracteristicas
dindmicas deste fendmeno, através de uma comparagdo entre os resultados dos dois tipos de
analise.

A realizacdo das analises propostas, bem como a construcao dos modelos necessarios,
¢ um trabalho multidisciplinar, dentro da engenharia civil, que demanda a aplicacdo dos mais
variados conhecimentos, tanto na area de Estruturas quanto de Geotecnia.

No transcorrer deste trabalho sdo abordados assuntos relativos, principalmente, a
Dinamica de Estruturas, a Analise de Estruturas e a Geotecnia. Estes temas sdo verificados a
partir de correlagdes classicas de propriedades dos solos inerentes ao estudo de sua interagao
com os elementos de fundagao

Utilizando-se as ferramentas apresentadas sdo avaliados os valores dos deslocamentos
maximos da estrutura considerando os diferentes tipos e hipoteses de analise, bem como o
impacto das condi¢des de contorno aplicadas no modelo (consideragdo do engastamento dos
pés ou modelagem completa das fundagdes com a consideracdo da interagdao solo-estrutura)

para a obtenc¢do das frequéncias naturais e modos de vibracao obtidos através de analise modal.

1.2 DELIMITACAO

O estudo de caso do presente trabalho compreenderd as andlises estatica, modal e
dinamica nao-deterministica dos esfor¢os de vento na estrutura 241/1 da Linha de Transmissao
Tucurui-Macapa-Manaus localizada na margem do Rio Amazonas na cidade de Almeirim,
estado do Para, Brasil.

Sao feitas duas analises estaticas, uma considerando o engastamento dos pés da torre e
outra com a consideracao das fundagdes ¢ de sua interacao com o solo. Para estas analises ¢
considerado o vento sindtico transversal (90° em relagdo a linha), uma vez que este representa
0 pior caso para este esfor¢co, pois nesta situacdo o vento incide perpendicularmente nos
condutores com maior resultante. Nesta analise também ¢é considerado o peso proprio da

estrutura.
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Para a andlise modal, serdo considerados as seis primeiras frequéncias e os seis
primeiros modos de vibragdo em ambas as situagdes, torre com engastamento dos pés e
consideragdo das fundagdes com interagdo solo-estrutura.

E realizada uma analise dindmica com carregamento ndo deterministico para a obtengio

do maximo deslocamento da estrutura.

1.3 JUSTIFICATIVA

Conforme colocado por Vieira (2009), o sistema elétrico brasileiro apresenta como
particularidade um parque gerador hidrotérmico, com forte predomindncia de usinas
hidroelétricas, e um sistema de transmissdo com linhas de grande extensao.

Como os melhores aproveitamentos hidricos estdo situados em locais distantes dos
centros consumidores, o sistema elétrico conta com um extenso sistema de transmissao que
viabiliza a troca de energia entre regides e o aproveitamento da diversidade de regime
hidrologico das diferentes bacias hidrograficas.

Atualmente, o sistema elétrico brasileiro compreende o Sistema Interligado Nacional —
SIN, que abrange as regides Sul, Sudeste, Centro-oeste, Nordeste e boa parte da regido Norte,
e os sistemas isolados, isto €, areas geograficas ainda nao integradas ao SIN, localizados
basicamente na regido Amazodnica.

Cabe mencionar o caso especifico de Roraima, cujo fornecimento energético depende
da Venezuela através do Linhdo de Guri, sendo este o nico estado fora do Sistema Integrado
Nacional (SIN) atualmente. Devido a essa dependéncia da energia venezuelana e das constantes
interrupcdes causadas pela instabilidade politica e econdmica naquele pais, o estado vem
utilizando de usinas termelétricas acionadas sempre que ha interrupgao no fornecimento

O atendimento a demanda nos sistemas isolados ¢ realizado, principalmente, por
pequenas centrais geradoras, especialmente, termoelétricas a 6leo diesel. O SIN, por sua vez, ¢
um sistema hidrotérmico de grande porte, com mais de 100 GW de poténcia instalada, sendo
que cerca de 85% da geracdo de energia elétrica ¢ advinda de fontes hidricas.

Uma perspectiva da situacdo do Sistema Nacional Integrado (SIN) e dos sistemas
isolados (Horizonte 2012), anterior a finalizagdo das linhas de transmissdo das quais trata o

estudo de caso do presente trabalho ¢ apresentada na Figura 1.1.
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Figura 1.1 - Horizonte 2012 (ONS)

A partir da necessidade da integracdo dos sistemas isolados da regidao Norte e do
aproveitamento do enorme potencial hidrologico dessa regido em face da crescente demanda
energética brasileira, surge entdo a necessidade da expansao do sistema de transmissao e com
esta a necessidade de transpor os grandes rios caracteristicos dessa regido do brasil.

O Rio Amazonas, cuja travessia ¢ tratada especificamente no estudo de caso deste
trabalho, tal qual importante via hidrovidria brasileira, necessita que sejam observadas
distancias minimas previstas nas normas de navegacao, o que, para o caso de travessias aéreas,
culmina na necessidade de estruturas de enormes dimensdes.

Considerando a pratica corrente no projeto de estruturas e fundacdes para torres de
linhas aéreas de transmissdo e o fato de que em estruturas esbeltas com grandes alturas o
impacto dos efeitos dindmicos ¢ ainda mais significativo, propde-se com o presente trabalho

propiciar uma medida do qudo adequadas sdo as consideragdes usuais do dia-a-dia de projetos.
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1.4 OBJETIVOS
O objetivo deste trabalho ¢ fornecer uma perspectiva da importancia da consideragao da
interagdo solo-estrutura e dos efeitos dindmicos no projeto de estruturas e fundagdes para linhas
aéreas de transmissdo. Pode-se dizer que o principal objetivo deste trabalho ¢ a obtencdo do
deslocamento translacional nos nés de maior deslocamento, para uma analise comparativa, das
seguintes situagoes:
e Analise estatica com engastamento dos apoios;
e Analise estatica com a considerag¢ao da interagao solo-estrutura;
e Analise dindmica com carregamento ndo-deterministico e a consideracdo da
Interagdo solo-estrutura;
Pode-se citar ainda como objetivo secundario a obtencdo das frequéncias naturais e
modos de vibragdo da estrutura em ambas as condi¢des de contorno estudadas, uma vez que
sdo dados necessarios a realizagdo da analise dindmica, e adicionalmente podem ser utilizados

de forma a avaliar o impacto das condigdes de contorno nestas caracteristicas da estrutura.

1.5 METODOLOGIA

Para as andlises realizadas neste trabalho ¢ construido um modelo de Elementos Finitos
(FEM) com a utilizagdo do software ANSYS®. Sdo entdo realizadas analises estaticas e modais,
com e sem a consideracdo da interagdo solo-estrutura (SSI), e uma andlise dindmica com
carregamento ndo-deterministico.

Para as analises estaticas as forcas exercidas sobre a estrutura foram determinadas
conforme a norma internacional IEC60826, sendo entdo aplicadas a duas condi¢des de contorno
do modelo, considerando o engastamento dos apoios € a com a consideragao da interagao solo-
estrutura. A interagcdo solo-estrutura ¢ considerada através do modelo de Winkler conforme
Terzaghi (1955), para todas as andlises.

Sao realizadas também duas analises modais, com e sem a consideracdo da interacao
solo-estrutura, para a determinagdo das seis primeiras frequéncias naturais € os seis primeiros
modos de vibragao da estrutura.

Finalmente, para a analise dindmica ¢ considerado um modelo matematico
representativo das acdes do vento definido com base no espectro de poténcia de vento de
Kaimal com o amortecimento da estrutura estimado com base na matriz de amortecimento de
Rayleigh. Obtida a resposta da estrutura, considerar-se-a4 para as finalidades deste estudo

somente 0 maximo deslocamento (valor de pico).
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1.6 DESCRICAO

Segue a esta introdugdo o capitulo 2 no qual sdo abordadas as especificidades de torres
de transmissdo e os tipos de carregamentos atuantes sobre estas, esse capitulo abrange desde
uma apresentagdo das particularidades técnicas de projetos de estruturas para linhas de
transmissao as caracteristicas dos carregamentos aos quais estas estao submetidas.

O capitulo 3 apresenta as estratégias para modelagem do solo com breves comentarios
sobre seu comportamento sob carregamento dindmico e os efeitos da taxa de carregamento

O capitulo 4 discorre sobre a teoria envolvida na constru¢do de modelos para analise
dindmica, abordando desde o modelo mais simples de um grau de liberdade ao modelo de
Elementos Finitos.

O capitulo 5 apresenta o estudo de caso da torre de suspensdo GTS da Linha de
Transmissdo de S00KV TUCURU{-XINGU-JURUPARI-ORIXIMINA

O capitulo 6 inclui toda a estratégia de constru¢ao de um Modelo de Elementos Finitos
para as analises estatica, modal e dindmica, sem e com a consideracdo da interagao solo-
estrutura. Também nesse capitulo sdo apresentadas as formulagdes para a determinacdo dos
carregamentos estatico e dindmico de vento.

No Capitulo 7 sao apresentados os resultados das analises realizadas para o estudo de
caso, sendo realizadas comparagdes, além de uma breve discussao.

E finalmente no Capitulo 8, segue-se entdo as conclusdes feitas a partir dos resultados
obtidos, assim como um breve relato das dificuldades encontradas. Sao também apresentadas

sugestoes para uma eventual continuidade do presente trabalho.
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CAPITULO 2 - CARREGAMENTOS DINAMICOS EM LINHAS DE TRANSMISSAO
2.1 TORRES DE TRANSMISSAO

Uma torre de transmissdo ¢ uma estrutura montada com a finalidade de transmitir e
receber energia, sinais de radio e de tv, telecomunicagdes e outros sinais eletromagnéticos.
Torres de transmissdo podem ser separadamente identificadas como torres de energia elétrica e
torres de telefonia celular dependendo do propodsito ao qual atendem.

As torres de linhas aéreas de transmissdo ndo sdo utilizadas apenas com a finalidade
transmitir energia elétrica em grandes distancias, mas atualmente, através da instalagdo de cabos
para-raios OPGW, por exemplo, servem simultaneamente ao propdsito de transmitir
telecomunicagdes como sinais de internet e telefonia. Essas torres, suas fundagdes e sua
intera¢do como o solo sdo o objeto de estudo do presente trabalho.

Conforme Gontijo (1994) as torres de linhas aéreas de transmissio podem ser
classificadas segundo os seguintes critérios:

e Quanto a Disposicdo dos Condutores: podendo ser divididas em triangular, vertical e

horizontal.

e Quanto ao Numero de Circuitos: podendo ser divididas em circuito simples e circuito

duplo.

e Quanto a Funcdo na Linha: podendo ser divididas como:

a. Estrutura de Suspensao

As torres funcionam como estrutura de sustentacao dos cabos condutores
suspensos através de cadeias de isoladores, e dos cabos para-raios, suspensos por
aparelhos. Sao utilizadas em maior quantidade na linha e usadas em alinhamento ou
pequeno angulo.
b. Estrutura de Ancoragem

E utilizada para ancoragem dos cabos. Pode ser classificada como terminal,
quando usadas nas extremidades da linha de transmissdo, ou como de ancoragem
intermediaria, quando colocada entre as estruturas de suspensdo. Serve ainda como
ponto de tensionamento, além de evitar o efeito cascata.
c. Estrutura em Angulo
E utilizada em locais onde existe a necessidade de mudanca de direcdo da linha de
transmissao
d. Estrutura de Derivacéo

E utilizada caso seja necessaria uma deriva¢do em um ponto da linha.
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e. Estrutura de Transposicao
E utilizada para assegurar a simetria elétrica de uma linha obtida com a rotagéo das
fases

e Quanto a Forma de Resisténcia das Estruturas: sendo classificadas como

autoportantes e estaiadas:
Os tipos mais comuns de torres de linhas de transmissdo sdo resumidos na Tabela 2.1 e

na Tabela 2.2 abaixo:

Tabela 2.1 - Tipos de Estruturas Autoportantes (Quental, 2008)

Tipo de Estrutura Configuragdo | Caracteristicas Esquemas
Estruturas mais
baixas
Horizontal

Cargas reduzidas
nas fundacdes

Vetical M_enor largura de
faixa

Circuito Simples
Delta Reduz as perdas

elétricas

Autoportante

Permite uma maior
Compacta |transmissdo de
energia

Menor largura de

faixa
Vetical
Cargas maiores nas
fundagbes
Circuito Duplo
Triangular Reduz as perdas

elétricas
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Tabela 2.2 - Tipos de Estruturas Estaiadas (Quental, 2008)

Tipo de Estrutura Configuracéo Caracteristicas Esquemas

Simplicidade

Estaiada em V Estrutural

Boa estabilidade e
resisténcia

Menos econdmica

Portal estalada das estaiadas em V

Estruturas mais leves

Facilidades na

Delta estaiada |montagem mecanica
Grande janela central
para LTs acima de
500kV

Estaiada/Circuito Simples

Estruturas mais leves

Monomastro -
Triangular

Facilidades na
montagem mecénica
Estruturas mais leves
Facilidade na

. montagem mecénica

Chainette/Cross 9
Ocupa uma grande
Rope

area de estais
Permite uma maior
transmissédo de
energia
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2.2 CARREGAMENTOS

Esta se¢do faz uma introducdo aos tipos de carregamentos aos quais estdo sujeitas as
estruturas de torres de linhas aéreas de transmissao, as hipoteses de carregamento consideradas
no projeto dessas estruturas e entdo aprofunda-se nos tipos de carregamento que dependem do
tempo, uma vez que este ¢ o foco deste trabalho.

Dentre as fontes de cargas que agem sobre estruturas de LT, podemos citar:
e Acdo do Vento nos Cabos e na Estrutura
e Carga Devido ao Peso Proprio
e Cargas nos Pontos de Fixacéo dos Cabos (ruptura de condutor, galope, degelo, etc)
e Cargas Devido a Movimentacdo do Solo (deslizamentos, terremotos, etc)
e Cargas de Construcao
Cabe mencionar que as cargas de terremoto ¢ degelo nao fazem parte da realidade
brasileira, sendo mencionadas neste trabalho somente a titulo de conhecimento e
desconsideradas no estudo de caso. Quanto ao galope, que ¢ discutido na Segdao 2.2.7
normalmente ocorre em situacdes de vento e acumulo gelo na linha, por esta razdo nao ¢
considerado em projetos no brasil. Entretanto, ha relatos da ocorréncia de galope em condutores
sem a presenca do acumulo de gelo.
2.2.1 HIPOTESES DE CARREGAMENTO

A seguir apresenta-se, conforme Gontijo (1994), exemplos das hipdteses de calculo mais
utilizadas para uma torre de linha de transmissao:

e Hipoteses basica 1 — Considera-se os cabos intactos com o vento maximo em qualquer
dire¢do; em geral, verifica-se somente nas dire¢des transversal, longitudinal e a 45°.

e Hipotese Basica 2 — Considera-se a ruptura de um cabo para-raios com a aplicagdo do
vento com velocidade reduzida. Quando a torre for projetada para sustentar dois cabos
para-raios, tem-se duas hipodteses: uma para o rompimento do cabo da esquerda e outra
para o rompimento do cabo da direita.

e Hipodtese basica 3 — Considera-se a ruptura de um cabo condutor em qualquer posi¢cao
com aplica¢do do vento com velocidade reduzida. Esta opcdo ird gerar um niimero de
hipoteses igual ao nimero de condutores.

e Hipotese basica 4 — Considera-se cargas devidas ao langamento dos cabos condutores e

para-raios.
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Em torres utilizadas em linhas de circuito duplo, estas hipdteses basicas também deverdo
ser verificadas para as condi¢des de um Unico circuito montado. Além disso, todas as hipoteses
basicas anteriormente citadas devem ser verificadas com as condi¢des de carga vertical maxima
e reduzida.

As condigoes de verificagdo da torre com carga vertical maxima e carga vertical
reduzida se devem ao fato de o célculo ser feito para uma familia de torres, o que exige a
verificacdo do carregamento vertical nas situagdes de vao gravante (distancia entre os pontos
de inflexdo da catendria para os vaos adjacentes) maximo ¢ minimo. Em geral as solicitagdes
maximas de tragdo nas fundagdes ocorrem com a condigdo de carga vertical reduzida.

Nas torres de ancoragem e de fim de linha, que utilizam misulas retangulares ou
trapezoidais, as cargas aplicadas nos pontos de fixacdo dos cabos sdo diferentes devido a
desigualdade dos vaos adjacentes. Normalmente as cargas verticais e transversais sao
verificadas com a aplicagcdo de dois ter¢os da carga total em uma face da torre e o restante na
outra.

2.2.2 CARREGAMENTOS DEPENDENTES DO TEMPO

Um conceito importante ao se tratar de grandezas dependentes do tempo € o conceito
de espectro. De acordo com Alvarenga (2000), um espectro ¢ uma representagao das amplitudes
ou intensidades - o que geralmente traduz-se por energia - dos componentes ondulatorios de um
sistema quando discriminadas uma das duas em fung¢ao de suas respectivas frequéncias. Emum
espectro as componentes ondulatorias (fases) distinguem-se fisicamente umas das outras nao
por suas naturezas, mas sim pelas suas frequéncias. Pode-se citar o exemplo cldssico do espectro
visivel, ou, no caso do presente trabalho, o espectro de vento.

Pode-se entdo apresentar os tipos de carregamento dependentes do tempo:

e Carregamento Periddicos, F(t), € um tipo especial de carregamento cuja magnitude

varia com o tempo e se repete em intervalos regulares, e.g. funcionamento de uma

turbina, conforme ilustra a Figura 2.1.
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F(t) A
Carregamento Periddico

[\,
L

Figura 2.1 — Carregamento Periddico (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

Carregamento Aleatdrio, X(t) é um tipo especial de carregamento cuja magnitude

varia com o tempo e.g. rajada de vento (Figura 2.2). A Figura 2.3 apresenta dois tipos
de carregamentos aleatorios. O primeiro tipo apresentado € de “banda estreita” onde
toda a energia do sinal (histérico temporal) esta concentrada em torno de uma unica
frequéncia dominante. O segundo caso apresenta uma “banda larga” onde o espectro de
energia cobre uma ampla faixa de frequéncia. Na Figura 2.3, X(t) € a funcdo de forca
enquanto S, representa a funcdo de densidade espectral, w representa a faixa de

frequéncia, e Q representa a frequéncia dominante.

X(t) A

Carregamento Aleatorio (Vento)

Figura 2.2 — Carregamento Aleatorio (CIGRE SC B2 WG23, 2016)
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Figura 2.3 — Banda Estreita vs Banda Larga (Carregamento Aleatorio) (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

e Carregamento Transitério, F(t) é considerado como variando durante um curto

periodo com forcas geradas pela movimentacdo do solo durante a ocorréncia de um

terremoto (Figura 2.4).

F(t) A

Carregamento Transitorio
(Terremoto)

N n_ﬂﬂ(] AAANNANN o ¢
“UJJ UUUJH L"ALT VY

Figura 2.4 — Carregamento Transitorio (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

e Carregamento de Impacto, F(t) € uma classe especial de carregamentos dindmicos

onde o carregamento aplicado tem uma pequena duracdo, normalmente menos de um
terco do periodo do sistema (CIGRE TB 524, WG B2.22, 2013). O periodo é expresso
em segundos e € inversamente proporcional a frequéncia natural do sistema. Um

exemplo seria o carregamento transitorio do rompimento de um condutor ou uma carga
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ndo-equilibrada proveniente do derramamento de gelo (ice shedding). A Figura 2.5

exemplifica 0 comportamento no tempo de um carregamento de impacto.

F(t) 4

Carregamento de Impacto
(Ruptura de Condutor)

= t
Figura 2.5 — Carregamento de Impacto (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

e Carregamentos Ciclicos sdo aqueles carregamentos que apresentam certo nivel de

regularidade tanto em magnitude quanto em frequéncia, dependendo da faixa de
frequéncia, eles podem ser dindmicos ou quase-estaticos. A variacdo desses
carregamentos no tempo (ciclagem) pode se dar de duas formas: unidirecional e
bidirecional, e a Figura 2.6 mostra os dois tipos de carregamentos ciclicos (Randolph &
Gourvenec, 2011). Ciclagem unidirecional significa que as direcGes dos esforcos
permanecem as mesmas e a faixa de esforgos varia entre um maximo e um minimo, essa
ciclagem geralmente ocorre quando o esforco médio é grande ou o esforco ciclico é
pequeno. No carregamento ciclico direcional, o esforco minimo age na direcdo oposta
ao maximo fazendo com que a direcdo do esforco se inverta repetidamente conforme o

carregamento ciclico progride.

_:y' a

ic) (cd)

Figura 2.6 — Carregamentos Ciclicos (a) “bidirecional” 1, =0 (simétrico) (b) “bidirecional” t_a >0 (assimétrico)
(c) “unidirecional” 1, = T¢y and (d) “unidirecional” t, > 1y (Randolph and Gourvenec, 2011)
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2.2.3 CARGA DE VENTO

A carga de vento normalmente flutua aleatoriamente possuindo dois componentes: (1)
velocidade média que ¢ a média das velocidades durante um intervalo fixado, e (2) a parte
flutuante, que define a intensidade da turbuléncia. A Figura 2.7 apresenta uma torre autoportante
submetida ao carregamento de vento, F(t), nos pontos de fixagdo do condutor. A Figura 2.8
mostra um historico temporal da velocidade do vento que pode ser convertido em um

carregamento de vento através da relacdo na Equacao 2-1.
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Figura 2.8 — Historico Temporal de Velocidade do Vento Tipico (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

— 1 N x
F(t) = 5P Cp V(t)? Equagéo 2-1
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onde:
F(t) = histérico temporal da carga média de vento;
p = densidade do ar;

Cp = coeficiente de arrasto;

V(t)= velocidade média do vento.
O carregamento pode ser representado pela Equacao 2-2 abaixo:
F({t) = F@ + F@) Equacdo 2-2
F é a parte média do carregamento agindo continuamente e estd relacionada a parte
média da velocidade do vento (linha pontilhada na Figura 2.9) enquanto F(t) esté relacionado

a parte flutante da distribuicdo da velocidade do vento na Equagdo 2-3. A parte turbulenta pode

ser muito bem descrita pelos varios espectros de velocidade do vento mostrados na Figura 2.9.
____ 1 —2 .
FO = S p Cp v(v) Equagio 2-3

onde:

V(t) = componente turbulenta do vento.

"
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- e
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Fraquincian, Hx

Figura 2.9 — Varios espectros de vento (Shimpi, 1996)
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O efeito da velocidade do vento pode ser mais bem descrito pela energia contida no
espectro de vento. A Figura 2.10 apresenta um espectro de vento especifico que foi
desenvolvido baseado nas medi¢des da velocidade do vento em um local aberto em Lubbock,
Texas (George, 1996). A figura apresenta, no eixo das ordenadas, a densidade espectral
normalizada (densidade espectral dividida pelo quadrado da velocidade efetiva de vento) em
segundos ¢ a frequéncia em Hz no eixo das abscissas, mostrando que a velocidade do vento
flutua em uma frequéncia variando de 0.0005 a 5 Hz (ciclos/segundo). O periodo
correspondente € 2000 segundos a 0.2 segundos. Também mostra que ha muito mais energia no
espectro em 0.05 Hz comparado a frequéncia de 0.5 Hz. A energia em frequéncias maiores que

1 Hz ¢ insignificante.
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Figura 2.10 — Espectro Especifico do Local de Lubbock, Texas (George, 1996)

2.2.3.1 CARGA DINAMICA DE VENTO
A carga dindmica geral de vento F(t) pode ser dividida entre a parcela média constante
e a parcela flutuante cuja variacdo de da acima desse valor médio. Conforme Holmes (2007)

pode ser demonstrado que:

2 4F2 2 3
O~ = —=5 Oy Equacdo 2-4
V2

onde:

or = parte flutuante da carga dindmica de vento;

F = Carga média de vento;
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I/ = Componente da velocidade média de vento;

oy = parte flutuante da velocidade dinamica do vento.

O formato acima permite uma analise espectral da resposta devido a um espectro de
forca de vento. O espectro de forca pode ser criado a partir do espectro de velocidade do vento
(Davenport, 1967). Isso ¢ brevemente discutido em “Processo Estocastico” na Secao 4.4.3 .

A transferéncia de carga da superestrutura para a fundacdo serd na forma de
arrancamento € compressao para uma torre metalica enquanto que para um poste tubular

simples pode ser na forma de esfor¢o cortante € momento no nivel da fundagao.

2.2.3.2 FUNCAO DE DENSIDADE ESPECTRAL

Para a determinagdo das séries de carregamentos de vento ao longo do tempo para a
analise nao deterministica (Processo Estocastico) sao utilizados espectros de poténcia do vento.
A distribuicdo em frequéncias da energia cinética contida nos componentes harmdnicos €
indicada pelo espectro de poténcia da variancia das flutua¢des do vento.

A contribui¢do da densidade espectral da variancia de um dos componentes das
flutuagdes do vento em torno da velocidade média indica a contribui¢cao desse componente para
a variancia total da energia cinética contida nas diversas frequéncias (CHAVEZ, 2006).

No presente trabalho, seré utilizado o espectro de poténcia de Kaimal, apresentado por

Blessmann (1995), pois esse apresenta a consideracdo da altura “z” na determinagdo da
densidade espectral do vento e ¢ amplamente utilizado em pesquisas cientificas (Rechtman,
2018).
2.2.3.3 ESPECTRO DE POTENCIA DE KAIMAL (BLESSMANN, 1995)

O espectro de poténcia definido por Kaimal (Blessmann, 1995) ¢ apresentado na
Equagao 2-5 e na Equagdo 2-6 , e ¢ calculado em fungdo da altura “z” da torre em relagdo ao

nivel do terreno:

. 200x - u,? )
S'(f,z) = 500057 Equagio 2-5
fz )
x(f,z) = T Equagio 2-6

Z

onde:

f = frequéncia em Hz;
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SV(f) = densidade espectral da parcela flutuante do vento na frequéncia f;
x = frequéncia adimensional;
u, = velocidade de friccdo ou velocidade de corte no escoamento do vento;

V, = velocidade média do vento na cota z acima do nivel do terreno em m/s.;

A velocidade de fric¢ao ¢ definida pela Equagdo 2-7 (Blessmann, 1995):

kT

T ln(zi0

u Equacéo 2-7

onde:

k = constante de Karman (considerada com valor de 0,4);

z, = comprimento de rugosidade.

E apresentada a curva do espectro de poténcia do vento de Kaimal (Blessmann, 1995)
na Figura 2.11. O eixo das ordenadas representa a densidade espectral, normalizada pela
variancia ¢ o eixo das abcissas apresenta o nimero de ondas em ciclos por metro. A area

delimitada sob a curva entre duas frequéncias € proporcional a energia total do sistema.
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Figura 2.11 - Espectro de poténcia do vento de Kaimal (Blessmann, 1995) e (Oliveira, 2016)
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2.2.4 CARREGAMENTO DE TERREMOTO

Danos de terremoto em torres de LT sdo frequentemente resultado de grandes
deslocamentos das fundagdes expostas a deslizamentos de terra, falha do solo ou liquefagao.
Essas ocorréncias normalmente levam a falhas estruturais localizadas ou a danos, entretanto
ndo causam danos suficientes de modo a conduzir a inutilizagdo da estrutura. A Figura 2.12
apresenta uma torre metalica tipica submetida a um movimento do solo, x4 (t). Um historico

temporal tipico de aceleragdo do solo ¢ mostrado na Figura 2.13.

|a) [T

Figura 2.12 — (a) - Movimento Tipico de Maci¢o Rochoso Ocasionando Movimentagdo do Solo, (b) Estrutura da
Torre Sujeita ao Movimento Horizontal do Solo (CIGRE SC B2 WG23 , 2016)
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Figura 2.13 — Histérico Temporal Tipico de Movimentacao de Solo Devido a um Terremoto (Dasgupta, 2006)

Apesar de a figura acima mostrar que a torre esté sujeita apenas a componente horizontal
da movimentacdo do solo, a literatura tem mostrado (Zadnik, 2016) que uma forte

movimentacdo vertical do solo tem sido observada apds todos os grandes terremotos,
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especialmente em edificios de concreto. Portanto, a analise de estruturas submetidas a
carregamentos de sismos sem a consideragdo da componente vertical do movimento do solo
pode resultar em risco de colapso, especialmente para aquelas construidas proximas da falha.
Entretanto, parece ndo haver consenso sobre a importancia do dano devido a movimentagao
vertical do solo entre os especialistas. Nao foi relatada a influéncia da movimentagao vertical
do solo no projeto de torres metalicas de linhas de transmissdo. Muito pouco se aprendeu nos
recentes terremotos, apenas algumas experiéncias com influéncias secundarias em torres de
linhas de transmissao localizadas em 4reas montanhosas (deslizamentos de terra, rolamento de
blocos rochosos) (Collier and Elnashai, 2001).

Por outro lado, foi relatado durante os recentes terremotos que a componente vertical do
movimento do solo excedeu em muitas vezes a componente horizontal. A percepgao
generalizada entre os engenheiros ¢ de que a componente vertical ¢ menor que a horizontal.
Normalmente, a razio entre os picos de aceleragdo vertical e horizontal do solo (@, max/An max)
era suposta como menor que um. Porém atualmente, muitos estudos confirmaram que
(ay max/An max) > 1.0 dentro de um raio de Skm do epicentro (Collier and Elnashai, 2001).

Além disso, a componente vertical do movimento do solo est4 associada a propagacao
vertical das ondas P, enquanto as componentes horizontais estdo associadas as ondas S. O
comprimento de onda da onda P ¢ menor que o da onda S, portanto a frequéncia associada a
componente vertical ¢ maior que a da componente horizontal. Esse fato ¢ ilustrado na Figura
2.14 e na Figura 2.15, com respeito ao bem conhecido histdrico temporal da movimentagao do

solo do terremoto de EI-Centro, 1940:
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Figura 2.14— aceleragio horizontal — historico temporal; apmex = 0,32g em 2 s.

- | EGENCE ESENN IR SN (R SN PESSSN ORI S 6 S e T e e e -
1! | | | | | |
R T R 1
N1 | | [ I Laonis | R
; rq_'___l_itpi i,",”:_ |‘ ‘ _r.eH' - ﬁM%+*Wdﬁi'+TWr"?”J*FT-W
acl L e | . . | Il £
X a4 & ! | RS == iRl = ! ! !
a2 ! , : ¢
a3y L i - .. , I e T . —i- - e i —
< b ] - 3 -] / e ] = : 2 13 - = B4 L " = X
M ooy

Figura 2.15— acelerag@o vertical — historico temporal; avmax = 0,21g em 1 s.
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Geralmente, o pico do movimento vertical do solo antecede o do movimento horizontal
(na Figura 2.14 e na Figura 2.15 a diferenca de tempo ¢ de 1 segundo). Nesse caso, pode ser
valido projetar a fundagdo da estrutura separadamente para os efeitos de movimentos verticais
e horizontais do solo.

A faixa de frequéncia da maioria dos grandes terremotos fica em torno de 0.5 -—5.0 Hz
(Bozorgina e Bertero, 2004). Este parametro ¢ importante na avaliagdo de danos porque a
maioria das estruturas de linhas de transmissdo tem uma frequéncia natural na faixa de 0.5 —
6.0 Hz. Por exemplo, a frequéncia natural de postes fica em torno de 1.0 Hz a 8.0 Hz, enquanto
que para porticos em H de subestagoes fica entre 0.5 Hz e 3 Hz (CEATI 3339, 2013).

Torres autoportantes usuais (torres com quatro pernas constituidas de trelicas de perfis
metalicos) tém frequéncia na faixa de 2.0 Hz a 6.0 Hz; as frequéncias mais baixas estdo
atribuidas a torres de suspensao, enquanto que as frequéncias mais elevadas sdo atribuidas as
torres de ancoragem (ver secdo 2.1 ). Essas frequéncias podem ser usadas para determinar se os
carregamentos de terremoto vao governar o projeto € o dimensionamento dessas torres. Uma
analise mais detalhada ¢ necessdria para avaliar a influéncia da carga sismica nas
estruturas/linhas de transmissao. Em geral, se as sequéncias de onda do terremoto possuem uma
quantidade significativa de energia proxima a faixa de frequéncia natural do sistema entdo
podem ocorrer significativos deslocamento e, consequentemente, danos (Eze e Ore, 2010).

Nesse caso, a analise da resposta deve incluir a interacao solo-estrutura.
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Figura 2.16 — Distribuicdo de Tensdes na Proximidade (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

A Figura 2.16 apresenta as condi¢cdes na proximidade onde a estrutura/fundacdo esta
localizada. As tensdes no solo sdo representadas pelo esforgo vertical, esforgo lateral, e o
esfor¢o de cisalhamento in-situ. A distribui¢ao dos esfor¢os ¢ mostrada em um unico elemento.
A Figura 2.17 apresenta a distribuicao de esforgos no elemento onde o esfor¢o de cisalhamento
ciclico, T¢y devido ao terremoto € somado ao esforgo de cisalhamento estatico,, 7. A tensdo
ciclica de cisalhamento aumenta a deformacdo por cisalhamento do solo, "Y' para um valor
limite chamado tensao de cisalhamento volumétrica, "Y,,. Nesse ponto, a poropressao comeca a
aumentar e a resisténcia do solo ao cisalhamento comeca a diminuir. Conforme o movimento

continua, o solo se comporta como um fluido viscoso com enormes deformagdes.

37



e
¥ y "
SR AA 2
avivat fravvay
A k1 I |
[ A% 1 i i1
H =
& bl
Sl SOLo
GARMULAR GARMULAR
il —
O a
W W
T
| — Byc
; 1 p I _EI‘_."{:
s /A A \ %
H & o, -'- — n_ —— Tﬂ
,' .rj,'. H
- -—
—

~T

~T

Figura 2.17 — Distribui¢des de Esfor¢os no Solo Durante um Terremoto (Facciorusso, 2006)

Ao final do movimento sismico duas condi¢des sdo encontradas. Dependendo do valor
do esforco residual de cisalhamento, 7, (Figura 2.18) o elemento de solo ndo estara mais em
equilibrio se este for maior que a resisténcia ao cisalhamento estatica do solo, S, ocorrendo
entdo a liquefagao solo. Por outro lado, se o esfor¢o residual de cisalhamento depois de um
terremoto ¢ menor que a resisténcia ao cisalhamento estatica, o solo retorna rapidamente ao
estado drenado com deformacdes permanentes de menores magnitudes (deslocamentos
limitados para taludes e assentamento permanente sob as fundagdes). Esse fenomeno ¢ chamado

de mobilidade ciclica (cyclic mobility).
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Figura 2.18 — Estado de Tensdes Apos um Terremoto (Facciorusso, 2006)

Trés métodos sdo usualmente utilizados para a determinagdo do indice potencial de
liquefagdo: (1) Métodos Empiricos; (2) Métodos Simples; e, (3) Métodos Dinamicos. Os
detalhes deste fendmeno ndo sdo discutidos neste trabalho, pois sua ponderacdo somente se
torna relevante em locais onde sdo considerados os efeitos de carregamentos sismicos. O
principal mecanismo de transferéncia de carga no nivel da fundagdo ¢ o grande movimento
lateral devido as forgas de inércia aplicadas & coluna de solo. E bem estabelecido na literatura
que as cargas de projeto da estrutura ndo sao governadas pela acdo sismica, mas sim por outros
critérios de carga (vento, gelo, rompimento de condutor etc.). Entretanto, grandes movimentos
da fundacdo e liquefacao terdo consequéncias com respeito a integridade estrutural e, portanto,
uma boa compreensdo desse fendmeno € necessaria para projetos em regides de ocorréncia de
S1SmMOS.

2.2.5 CARGA DE ROMPIMENTO DE CABO CONDUTOR

Durante a ruptura de um cabo condutor ou ferragem em regides de suspensdo e
ancoragem/fim de linha, uma quantidade significativa de energia armazenada ¢ liberada no
sistema. Como resultado disso, a tensdo inicial antes da falha cai repentinamente para quase

zero e a corda do isolador de suspensdo comeca a oscilar para a direita conforme a Figura 2.19.
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Figura 2.19 — Esquema da Ruptura do Condutor (McClure and Tinwai, 1987)

Conforme o isolador oscila para a direita, impde uma for¢a desequilibrada (perda de

tragao do lado esquerdo) no sistema, a qual ndo estava presente antes da ruptura. Essa forca

desequilibrada tem duas componentes: (1) uma parte transitoria (dinamica) que se da com forte

aumento e queda de tensdo, seguida entdo de uma resposta quase que permanente; e, (2) a parte

estatica residual (estado estaciondrio) onde o movimento ¢ amortecido apos alguns minutos € o

sistema fica em repouso. Peyrot et al (1980) forneceram uma explicagao da ascensao e queda

abrupta do fendomeno transitério até os dois primeiros picos em termos da transferéncia de

energia do sistema antes e depois do rompimento, mostrado na Figura 2.20.

roo= T, = MaxmaTragdo da Pico
il Forga no Isolador (F)
| ou Condutor [T)

Pico 1 Pico X

| Pariodo m'l: Perioo snitre o dods
| ascansdo PIMSIres PACoE

5 =— Penooo 8¢ Foiga

Figura 2.20 — Curva de Resposta Tipica de Condutor Rompido (Peyrot et al, 1980)

A estimativa de cargas longitudinais em torres e seu efeito sobre a fundagdo requerem

uma compreensdo do mecanismo basico de transferéncia de energia de um sistema intacto

(antes da ruptura) para um sistema danificado (ap0ds a ruptura). Se os efeitos da carga nao forem

redistribuidos dentro do sistema restante apds uma falha e ndo puderem ser resistidos pelos
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componentes restantes na linha (redistribuicdo de forgas apos a falha), entdo isso desencadeara
a propagacdo de falha de outros componentes além do ponto de partida (primeiro ponto de
ruptura), e eventualmente um colapso progressivo (cascata) da linha. A Figura 2.19 ilustra o
rompimento do condutor e a oscilagdo dos isoladores nos vaos sucessivos.

Para estimar o valor de pico da forga dindmica, ¢ preciso incluir a inércia do cabo apos
o rompimento, além de sua rigidez, na analise. Basicamente, o problema apos o rompimento ¢
uma “resposta transitoria do sistema” onde a oscilagdo ¢ amortecida apds alguns minutos e
entdo se tem uma resposta de estado estacionario (parte estatica residual). A relagdo tipica entre
a carga dindmica de pico e a carga estatica residual, geralmente definida como "fator de impacto
dindmico", pode ser significativamente maior que 1,0 e tdo alta quanto 4,0 (Irvine, 1981). A
Figura 2.21 mostra o esquema de um local de teste em que a Hydro Quebec realizou um ensaio
de rompimento de condutor em uma linha de alta tensdo ndo energizada (SAINT-LUC-DE-
VINCENNES 230KV LINE). O local do teste foi totalmente instrumentado com células de
carga conectadas ao condutor e aos extensdmetros para medir a mudanga de forca
(redistribuicdo) no sistema antes e depois do rompimento. Figura 2.22 apresenta alguns

resultados tipicos de testes.

Célula
72 Ponto de
] de Carga
Ruptura

do Cabo

]

Figura 2.21 — Montagem do Local de Testes da Linha de 230KV da Hydro Quebec (CIGRE TB 515, 2012)
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Figura 2.22— Trac¢@o Dindmica no Condutor Medida vs. Prevista Linha Saint-Luc-de-Vincennes 230kV (CIGRE
TB 515, 2012)

A Figura 2.23 mostra a perda catastréfica de uma linha de 735 kV em Quebec durante a
tempestade de gelo de 1998. Esta linha em particular falhou em trés locais diferentes e a
operadora da linha perdeu quase 60 torres. Falhas de linha semelhantes também foram relatadas

na Europa (Frandsen and Juhl, 1976) e nos EUA (Gupta et al, 1993).
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Figura 2.23 — Perda de Uma I:‘ll_nh de-’7' iz%Vm (f)flieggc‘?b%. Ice Storm, Late Paul Meyere)

Um aumento subito de tracdo apds a ruptura de um condutor ira impor uma carga
transitoria no membro estrutural ligado a fundacao (perna para uma torre autoportante, base do
poste para uma estrutura de poste tubular em a¢o). A medi¢do de campo em uma linha de teste
mostrou (Clarke, Richards and Ratley, 2006) que a transferéncia de carga na fundacao ¢
altamente oscilatoria e a transferéncia de carga na fundacao de uma torre metalica autoportante
de quatro pernas mostrou um esforgo rapido de arrancamento na fundagdo na ordem de 2.500
kN /s devido a carga do condutor rompido. Esse tipo rapido de arrancamento normalmente nao
¢ considerado no projeto. Portanto, o comportamento de uma fundacao sob esse tipo de carga
transitoria rapida ¢ objeto de investigacdo adicional. Isso € revisado nas referéncias deste
trabalho, portanto, o presente trabalho discute de maneira tedrica o efeito de cargas transitorias
rapidas na capacidade de resisténcia ao arrancamento de fundacdes de linhas de transmissao.
2.2.6 DEGELO

O degelo ¢ uma consideracdo de projeto que foge da realidade brasileira e,
consequentemente, do estudo de caso do presente trabalho (torre de grande travessia de rio na
regido amazonica). Portanto, a consideragdo desse efeito serd meramente tedrica e apenas a
titulo de conhecimento, uma vez que a abordagem desta se assemelha bastante a da carga de
vento. A pratica atual na abordagem do projeto ¢ desenvolver os parametros meteorologicos
basicos (vento, gelo) com base em valores de periodo de retorno especificos, como 25 anos, 50
anos, 250 anos etc. e calcular cargas usando varias equacdes de transformacdo baseadas na
abordagem deterministica. Por exemplo, a for¢a vertical (V) numa torre tipica vem da carga de
gelo no cabo enquanto que a componente transversal (P) ¢ devida ao efeito do vento sobre a

torre e o condutor cobertos de gelo. A forca longitudinal (H) surge primariamente de dois
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cendrios: (1) formagdo de gelo desigual nos vaos adjacentes a torre; e, (2) condutor rompido
sob o carregamento de gelo parcial ou completo, ou sob condigdes normais de servigo sem gelo.

Os projetos tipicos de linhas de transmissdo em paises que apresentam essa realidade
consideram o carregamento longitudinal devido ao degelo como um carregamento estatico
desbalanceado. Entretanto, o mecanismo de formagao ¢ dindmico e acontece quando o gelo cai
do vao devido a mudancas de temperatura. O fenomeno de degelo também pode causar um
salto do cabo, esfor¢os dindmicos adicionais nos cabos, ¢ se ndo for devidamente controlado,
pode causar problemas para a operagdo segura de linhas de transmissdo, fazendo com que a
linha sofra sérios danos. O condutor pode experimentar picos de tragdo e as estruturas podem
experimentar grandes cargas desequilibradas. A Figura 2.24 apresenta o gelo acumulado em uma

se¢do de uma linha de transmissao.

”

Figura 2.24 — elo o d Linha de Transmissio (Chen et al, 2015)

Embora IEC 60826 (Norma da International Eletrotechnical Commision “Critérios de
Projeto para Linhas de Transmissdo Aéreas”) sugere a consideragdo de um critério especifico
no projeto, o processo de degelo em si € aleatorio e, portanto, seu efeito liquido em uma torre
(i.e. carga de desequilibrio longitudinal) deve ser estimado para refletir esse fendmeno
aleatorio. Para avaliar a incerteza na previsdo, um estudo de sensibilidade que inclua os efeitos
de varios parametros importantes precisa ser considerado (por exemplo, vaos desiguais, efeitos
da diferenca de elevagdo, isto ¢, suportes em elevagdes diferentes entre si e em relacdo ao
piquete central, espessura de gelo varidvel, etc.).

McClure et al. (2003, 2007) conduziu uma série de estudos para entender os efeitos da
espessura do gelo, queda parcial e diferentes parametros de linha na resposta dindmica de

degelo em linhas de transmissdo usando modelos numéricos. Uma linha elétrica de 110 kV na
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Eslovénia foi estudada por Jak'se et al. (2001) para examinar os efeitos da queda do gelo. O
estudo mostrou que a configuracdo defletida da linha e as oscilagdes de grandes amplitudes
resultantes da carga de degelo eram problematicas. O problema foi mitigado em algumas se¢des
da linha através da instala¢do de espacadores de hastes isolantes longos entre fases. Yang et al.
(2014) realizou uma andlise em grande escala de uma secdo de uma linha considerando
fendmeno de degelo. Uma secdo de trés vaos foi considerada com a massa equivalente do gelo
acumulado simulado com cabos de ago. Medicdes foram feitas com respeito ao histdrico
temporal de tracOes e deslocamentos de meio de vdo. Os resultados experimentais indicaram
que o impacto do efeito € mais significativo para o local mais proximo do ponto de quebra. O
efeito liquido das cargas longitudinais na fundagdo ¢ muito semelhante ao imposto pela

condicao de cabo rompido. A Figura 2.25 apresenta cenarios possiveis para o degelo das linhas.

N7 S
Ul 1T

v
v v Vv
(3} Gelo acumuiado micial (b) Quedz uniforme do gelo scumulado (C) Queda n3o-uniforme

Figura 2.25 — Cenarios de Deposi¢do do Gelo Acumulado (Chen et al, 2015)

2.2.7 GALOPE

De acordo com CIGRE SC B2.11.06 WG, a definicao de galope ¢ declarada da seguinte
maneira: “galopar ¢ uma oscilagao de condutores simples ou de feixes devido a acdo do vento
sobre condutores cobertos de gelo ou neve”, embora haja casos registrados de galope em
condigdes sem gelo ou neve, decorrentes simplesmente do perfil do condutor exposto ao vento.
Os movimentos do condutor sdo caracterizados por amplitudes que podem se aproximar ou
exceder a flecha do condutor (possivelmente>10m) e dependendo das amplitudes e nimero de
ciclos, frequéncias de até 3Hz”. Carga dindmica recorrente ¢ gerada durante o galope e a carga
¢ transmitida para a estrutura pelas ferragens, onde o condutor ¢ conectado através da corda do
isolador (essa conexao ¢ tratada com mais detalhes no Capitulo 5). O movimento vibratério do
condutor pode ocorrer em multiplos ciclos, mas, por simplificagdo, apenas os movimentos de
ciclo tnico e ciclo duplo sdo considerados. A Figura 2.26 apresenta algumas oscilagdes de ciclo

unico indicando varios niveis de galope.
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Figura 2.26 — Galope de Ciclo tinico idealizado de um Vao (Havard, 2003)

Durante o movimento vibratorio, a misula da estrutura experimentara uma amplificacao
significativa da carga e a fundacao também experimentara a mesma forga oscilatoria na dire¢ao
vertical. No entanto, o galope também poderia criar um movimento de tor¢ao, o que poderia
levar a um mecanismo de transferéncia de carga mais complicado para a fundag¢do. Havard
(2003) resumiu o trabalho do CIGRE SC B2.11.06 WG sobre a carga de amplificacao dindmica
que uma estrutura pode experimentar durante o galope e isso parece ser, em geral, algo entre
1,0 e 2,7 vezes a carga estatica. Normalmente, o galope acontece com muito pouco gelo no
condutor, mas se houver uma quantidade significativa de gelo durante o galope, isso pode levar
a grandes forcas na fundagdo. Havard (2003) também apresentou um método aproximado de
calcular a carga dindmica no ponto de fixacdo, considerando o balango do isolador durante o
galope e a mudanga do valor de tragdo entre dois vaos. Sob galope vertical de ciclo tnico, a
fundacdo experimentard cargas ciclicas repetidas na dire¢do vertical. Se a forca de inércia for
negligenciada, a fundacdo podera ser submetida a muitos ciclos de cargas de alta amplitude,

podendo a resisténcia do solo se degradar dependendo dos ciclos de carga aplicados.
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2.3 CICLOS DE CARGA E SUA DURACAO (DASGUPTA, 2006)

A Figura 2.27 apresenta algumas classes tipicas de cargas normalmente encontradas no
projeto de engenharia. A figura foi modificada para incluir algumas das cargas que podem atuar
nas fundagdes de linhas aéreas de transmissdo. Em termo de cargas dindmicas, a duragdo do

carregamento pode ser tao curta quanto alguns segundos, para um rompimento de condutor, a

varias horas, para uma forte tempestade de vento (carga de rajada).
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Figura 2.27 — Classificagdo dos Problemas (Modificado de Dasgupta, 2006)

O tremor principal de um terremoto pode durar de 10 segundos a 2 minutos. O
carregamento sismico, como tal, possui um historico temporal ndo-uniforme. Na Tabela 2.3 o
periodo de cada impulso estd dentro do intervalo de 0,5 a 2,0 segundos na, dando o niimero
correspondente de ciclos na ordem de 20 a 60 (Dasgupta, 2006). Um galope tipico pode ter uma
frequéncia muito baixa, mas estar associado a grandes amplitudes podendo causar cargas

dindmicas significativas. A Figura 2.28 apresenta uma comparagao das faixas de frequéncia dos
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tipos de estrutura de transmissao em relagdo as principais estruturas de engenharia civil (pontes,

edificios, etc.).
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Figura 2.28 — Faixa de Frequéncia de Excitacdo Dinamica sob Vento e Terremoto (Modificado de Holmes, 2001)

Tabela 2.3 — Comparagdo Entre as Caracteristicas dos Carregamento de Terremoto e de Vento
Terremoto

Item vento
Intensidade basica gradiente de vento
Distribuicdo de probabilidade tipica Gumbel Frechet
DPR para maximo de 50 anos 10%-20% 40%-100%
meio de transmissdo ar solo
turbuléncia da camada de contorno

movimentagdo do leito rochoso

causa da agdo dindmica
Forma tipica do espectro
Frequéncia Predominante
Tempo de duragdo

Espectro de Karman
0,02Hz - 0,5Hz
10min - 1hora

amplificagdo da superficie do solo
Espectro de Kanai-Tajimi
0,5Hz - 2Hz
10s-2min

Uma fundacdo submetida a cargas ciclicas precisa ser analisada levando-se
considerando todas as frequéncias associadas ao carregamento. O evento de rajada de vento de
tempestade deve incluir o valor extremo de projeto que atua nos elementos da fundagao. O
namero e a distribuicdo dos valores extremos usados devem ser tipicos do local especifico. As
cargas calculadas devem ser convertidas para cargas maximas de projeto.

Para avaliar os impactos de cargas de diferentes amplitudes e frequéncias, pode ser
apropriado derivar um espectro de estdgio Unico ciclico equivalente a partir da carga do evento
de projeto. Deve incluir um nivel médio de carga, um intervalo de carga equivalente e um
numero equivalente de ciclos de carga, conforme a Figura 2.29. Deve-se notar que um pequeno
namero de grandes cargas ciclicas normalmente produz uma maior redu¢do da capacidade de
suporte dos solos do que um grande niimero de pequenas cargas, o que € um comportamento
diferente de outros materiais. Dependendo do método de verificagdo escolhido, a amplitude de
carga equivalente e o nimero equivalente de ciclos de carga podem ser determinados usando

um método proposto por Lin e Liao (1999).
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Figura 2.29 — Ciclos de Carga Equivalentes (Lin and Liao, 1999)
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CAPITULO 3 - INTERACAO SOLO-ESTRUTURA
3.1 MODELOS DE SOLO

A grande maioria dos modelos elaborados para a analise e dimensionamento de estacas
sujeitas a esfor¢os horizontais considera a estaca como um elemento linear caracterizado por
sua rigidez a flexdo EI (viga). A principal diferenca entre os varios métodos se resume a
estratégia para modelagem do solo que envolve a fundagao.

Segundo Velloso e Lopes (2002), existem dois modelos principais: Modelo do meio
continuo e o Modelo de Winkler (Modelo de meio discreto).

Nos modelos do meio continuo o solo ¢, em geral, considerado como um meio eldstico
continuo. Com o advento de novas tecnologias e o desenvolvimento de computadores cada vez
mais poderosos, tornou-se possivel uma abordagem mais geral do problema, através da
aplicacdo de formulagdes tridimensionais pelo Método dos Elementos Finitos, permitindo
analisar o efeito de interagdo, por exemplo, em um grupo de estacas. Nestes modelos ¢ ainda
possivel simular a interface solo-estaca e também admitir leis de comportamento elasto-plastico
para o solo envolvente. Conforme Bowles (1997), esse tipo de modelo, além de requerer um
enorme poder computacional, s6 se justifica caso acompanhado por ensaios sofisticados (tanto
de campo quanto de laboratério) de forma a definir com exatiddo o valor do médulo de
elasticidade do solo. Para casos em que o valor do modulo de elasticidade do solo ¢ de dificil
determinagdo (e.g.: solos heterogéneos ou com muita estratificacao).

J& nos Modelos de meio discreto o solo ¢ modelado por uma série de molas
independentes com comportamento elastico e linear (modelo de Winkler) ou elastico nao-linear,
traduzido pelas curvas 'p-y'. O modelo permite, de forma bastante eficiente, simular a
estratificagdo do terreno, variando as caracteristicas das curvas 'p-y' em profundidade. Porém,
cabe observar que este modelo deve ser utilizado com cautela, dado que os parametros
intervenientes ndo sdo grandezas fisicamente mensuraveis e a constru¢ao das curvas 'p-y'
baseiam-se muito na experiéncia empirica adquirida em um nimero restrito de provas de carga.
No entanto, dada a sua simplicidade e custo computacional, ¢ largamente utilizado na pratica e
tem sido objeto de sucessivos refinamentos.

A figura 3.1 ilustra alguns dos modelos existentes para analise da interacdo solo-estaca..
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Figura 3.1a) observa-se uma ilustracéo da consideragido de estacas em um modelo de meio continuo; b) um
modelo discreto de molas com a utilizagdo de curvas “p-y’. (Gomes Correia e Santos, 1994)

Na realidade, a analise rigorosa do comportamento de estacas sujeitas a agdes
horizontais ¢ bastante complexa, visto que envolve o estudo da interacao entre o solo e a estaca,
interacdo essa que depende de multiplos fatores e requer uma andlise tridimensional do
problema considerando o comportamento nao-linear dos materiais.

Conforme Poulos (1980), com a expansdo de industria de Oleo e Gas offshore,
especialmente com aumento do uso de plataformas fixas apoiadas sobre fundagdes em estacas,
encorajou-se o desenvolvimento de novos métodos de analise de estaqueamentos sujeitos
especialmente a cargas laterais, sendo estas Ultimas bastante caracteristicas dessa industria
(ondas, correntes, esfor¢os de vento, etc). Atualmente, observa-se um motor semelhante no
crescimento dos projetos de campos de geragdo de energia edlica offshore (Doherty e Gavin,
2012) cujas estruturas de suas turbinas sdo usualmente apoiadas sobre estacas ou tubuldes
isolados. Quando utilizadas fundagdes profundas, o mesmo pode ser ampliado para o setor de
linhas de transmissdo. Embora, nestes casos, as torres, geralmente, sdo assentes em grupos de
estacas ou tubuloes.

Desta forma, nos ultimos anos, tem-se observado um progressivo desenvolvimento de
métodos de calculo cada vez mais complexos com base em modelos que melhor reproduzem a
realidade. Porém no Brasil, infelizmente, ndo se verifica o mesmo acompanhamento no dominio
da caracterizagdo geotécnica do solo, especialmente no setor de linhas de transmissdo. Assim,
a confiabilidade nos parametros geotécnicos necessarios para a modelagem numérica ¢
reduzida.

Desta forma, conforme discutido por Bowles (1997) é questionavel e ineficiente a

adocdo de modelos de calculo muito complexos, pois exigem muitos parametros que ndo podem
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ser obtidos com rigor através de uma caracterizagdo geotécnica corrente. Em vez disso, talvez
seja mais justificada a utilizagdo de métodos aproximados e mais simples, tais como os que se
baseiam no modelo de Winkler, que na pratica a experiéncia tem demonstrado conduzir a
resultados razoavelmente satisfatorios e favoraveis a seguranga (Poulos, 1980).
3.1.1 MODELO DE WINKLER
O modelo do meio discreto baseado no conceito do coeficiente de reacdo foi proposto
por Winkler (1867). Neste modelo o solo ¢ idealizado como uma série de molas independentes
com comportamento eldstico e linear. A rigidez dessas molas € caracterizada assim por uma
constante de proporcionalidade entre a tensao aplicada e o deslocamento do solo, constante essa
designada por coeficiente de reagdo horizontal k. O k) ¢ assim definido como sendo a tensao
necessaria para provocar um deslocamento unitério e, portanto, com as dimensdes de [FL™3].
O modelo de calculo consiste em considerar a estaca como uma peca linear (viga)
apoiada em um meio elastico. A influéncia do esforco normal na estaca ¢, em geral desprezada,
mas esta pode ser considerada através de uma constante de proporcionalidade analoga
denominada coeficiente de reagdo vertical k,,. A Equacao 3-1 que rege o comportamento dessa
“viga” € bem conhecida da Resisténcia de Materiais (Timoshenko 1951):
d*M
dx?

=q Equacdo 3-1

onde:
M = momento fletor;
x = profundidade;

q = tensao aplicada.

Considerando valida hipotese de pequenos deslocamentos, obtém-se entdo a Equagao

d*M = —F]I dzy Equagéo 3-2
dx? dx?

onde:
y = deslocamento;
E = modulo de elasticidade da estaca;

I = momento de inércia da estaca.

52



Pela Hipotese de Winkler, a reagdo por unidade de comprimento resultante do solo sobre
a viga ¢ fun¢do do deslocamento daquele ponto da viga na direcdo correspondente. O solo ¢
representado por um “coeficiente de reagdo” que pode ser constante ou variar com a
profundidade.

Assim, para uma viga sobre base elastica submetida a carregamentos transversais, o
Modelo de Winkler prevé que as tensdes de contato (q) sdo proporcionais aos recalques (w),
(Equagdo 3-3)

q=k,w Equacdo 3-3

A figura 3.2 ilustra a substituicao do solo por molas conforme a abordagem do Modelo

de Winkler.

¢'W Q=kvw

wYy_

kv

4{\1\1\ A l\qll\ TT;&

Figura 3.2 - (a) Modelo de Winkler (b) coeficiente de reacdo vertical. (Velloso e Lopes, 2010)

Para o caso de uma estaca submetida a carregamento horizontal, pode-se utilizar uma
extensao da hipdotese de Winkler formulada para o estudo de vigas de fundacdo, conforme

mostrada na Figura 3.3.
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Figura 3.3 - Modelo de Winkler estendido para estacas carregadas transversalmente (Velloso e Lopes, 2010).

Assim, as tensdes de contato (p) sdo proporcionais aos deslocamentos horizontais (y)

para o caso de carregamento horizontal, dessa forma tem-se entdo a Equagao 3-4.
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p = kpy Equagao 3-4
A equagdo diferencial que descreve o modelo de Winkler ¢ dada pela Equagao 3-5:

d4y = Equagéo 3-5
EP'IP'E‘Fp'd—O quagéo

onde:

d = diametro da estaca.

Hetenyi (1946) desenvolveu solugdes analiticas para varias hipoteses de carregamento
e de condigdes de fronteira, mas somente para o caso particular de k constante em profundidade.

Para a consideracdo da variagdo de k, torna-se dificil a resolucao analitica da Equagao
3-5, pois esta se apresenta sob a forma geral de uma série infinita. Dessa maneira ¢ mais
conveniente a utilizagdo de métodos numéricos, tal como a aplicagdo do Métodos dos
Elementos Finitos

Os métodos de andlise baseados no modelo de Winkler tém a grande vantagem da
simplicidade, pelo fato de dependerem de um tunico parametro, que ¢ o médulo de reacao.
Contudo, este parametro ¢ dificil de avaliar visto ndo depender exclusivamente do solo
envolvente, mas também das caracteristicas da propria estaca e do estado de tensdo considerado.

Algumas propostas foram estabelecidas para a avaliagdo do mddulo de reagdo com base
em uma variedade de ensaios, dentro dos quais se destacam: as sondagens com medidas de
Nspr, 0 ensaio de cone, o pressidmetro e as provas de cargas em placas. No entanto, a aplicagao
de diferentes correlagdes propostas por diferentes autores conduz, frequentemente a uma grande
dispersao no valor do médulo de reacgao.

Uma das hipoteses simplificativas mais questionadas no modelo de Winkler € o carater
descontinuo do meio. Torna-se assim interessante comparar os resultados obtidos a partir do
modelo de Winkler com os obtidos com base no modelo do meio eldstico continuo. Essa
comparagdo entre as duas solugdes possibilita relacionar o modulo de reacdo k com os
parametros elasticos, médulo de elasticidade E; e coeficiente de Poisson vg, do solo. Essa
metodologia permiti ultrapassar uma das dificuldades anteriormente apontadas, a dependéncia
do valor de k das caracteristicas da propria estaca. No entanto, a generalizagdo destes tipos de

correlacdes para ter em conta situagdes mais complexas, tais como a estratificacao do terreno,
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ou a ndo linearidade do comportamento do solo pode oferecer algumas dificuldades ja
mencionadas anteriormente.
3.1.2 MODELO CONTINUO ELASTICO

O modelo continuo eléastico foi originalmente proposto por Poulos (1971a, 1972c),
sendo baseado na teoria da elasticidade. Neste modelo, o solo é considerado como um meio
continuo, homogéneo e isotropico, sendo representado por dois parametros elasticos, o moédulo
de elasticidade (Es), e o coeficiente de Poisson (v). A Figura 3.4 apresenta a abordagem proposta

pelo Modelo continuo elastico.

Figura 3.4 - Modelo continuo elastico (Velloso e Lopes, 2010)

Na solugao (Poulos, 1971a e 1972c¢), foram considerados dois casos: estaca com ponta
livre e ponta engastada. No modelo, o desenvolvimento de tensdes de cisalhamento horizontal
nao ¢ levado em conta e € considerada a aderéncia entre o solo e a estaca na superficie da
mesma.

A equagdo diferencial que governa o problema da estaca embutida em meio homogéneo
¢ dada pela Equacao 3-5 apresentada anteriormente.

Os deslocamentos do solo para os pontos ao longo da estaca sao relacionados com as
tensoes do solo pela matriz de flexibilidade adimensional conforme ¢ mostrado pela Equagao
3-6. A matriz de flexibilidade do solo ¢ o resultado da integracao das expressdoes de Mindlin
feita por Douglas e Davis (1964) sobre uma area retangular para o caso de deslocamento
horizontal de um ponto no interior de uma massa semi-inifinita de solo sob carga horizontal

pontual:

v} = Eis [Is] - {r} Equacdo 3-6

onde:
E; = médulo de elasticidade do solo;

I; = matriz de flexibilidade adimensional do solo.

Deste modo, a tensdo pode ser expressa de acordo com a Equagao 3-7.
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E; )
{r} = F [Is]_l {y} Equacdo 3-7

Substituindo-se entdo a Equagdo 3-7 na Equacao 3-5 ¢ obtida a Equacao 3-8, sendo esta

ultima a equagdo diferencial utilizada por Poulos (1971a, 1972c¢).

4

d
] Y

E p.dZ4

> FE ()7 )} =0 Equagho 3.8

Arepresentacdo do solo como um meio continuo elastico ¢ bastante satisfatoria do ponto
de vista teorico, pois considera a natureza continua do solo. Porém, o modelo elastico ¢ uma
aproximacao idealizada do solo real, uma vez que para a hipotese de material elastico ser valida,
os acréscimos de tensdo e as deformagdes devem ser pequenas de tal forma que o estado de
tensoes esteja muito distante da ruptura. A maior dificuldade no emprego do modelo continuo
reside na dificuldade de se obter o médulo de elasticidade apropriado do solo em um problema
pratico. Ressalta-se que para tal ¢ necessaria uma campanha geotécnica que aborde tanto
ensaios de campo (e.g.: cone, dilatdmetro, pressidometro, provas de carga) como ensaios de
laboratorio (e.g.: adensamento, cisalhamento direto, cisalhamento simples, triaxial). Salienta-
se também a importancia no processo de amostragem, pois de nada adianta a realizacao dos
ensaios de laboratorio caso as amostras obtidas ndo forem, de fato, indeformadas.
3.1.3 MODELO CONTINUO ELASTOPLASTICO

A solucdo exata do problema de uma estaca embutida em uma massa de solo com
comportamento elastoplastico ¢ de dificil obtengdo na mecanica do continuo; assim, o modelo
elastoplastico requer uma solucdo por aproximacdo numérica. Uma das suas formas de
implementagao ¢ utilizando o M¢étodo dos Elementos Finitos, por exemplo. No modelo
elastoplastico, o comportamento do solo ¢ modelado até a ruptura. No geral, emraras aplicacdes
¢ considerado este tipo de modelo por apresentar um carater pouco pratico, uma vez que requer
uma grande quantidade de manipulagdo de dados de alto custo de processamento, o que
geralmente inviabiliza a sua aplicagdo em problemas usuais.
3.1.3.1 PARAMETROS DO SOLO PARA MODELOS CONTINUOS NAO-LINEARES
(MODELOS DE PLASTICIDADE)

Para niveis intermedidrios a niveis elevados de deformacdo, o solo se comporta de

maneira ndo-linear e acumula deformacdes irreversiveis frequentemente chamadas de
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deformacdes permanentes (deformacdes plasticas). Para determinar se ocorreu ou ndo o
acumulo de deformagao plastica, € preciso ter uma relagdo tensdo-deformagao na faixa elastica.
A fungdo de plastificagdo (f) normalmente ¢ definida em termos das tensdes e deformagdes e
da lei de fluxo que define a relagdo na faixa plastica. Escoamento perfeitamente plastico €
frequentemente associado a fun¢do de plastificagdo igualada a zero (f = 0). A Figura 3.5

apresenta alguns modelos de curvas tensdo versus deformacao.
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Figura 3.5 (a) - Curva de Tensdo-Deformacao Bilinear (b) Curva Elastica e Perfeitamente Plastica (CIGRE SC
B2 WG23, 2016)

No modelo de plasticidade incremental, o vetor basico de deformacgao ¢ decomposto em

uma parte eldstica e uma parte plastica como mostrado na Equacao 3-9:

{de} = {de°} + {deP} Equagdo 3-9

(193] C‘ 2
(&

onde os indices identificam as componentes elastica e plastica respectivamente.
Conforme a Equagdo 3-10, a componente plastica estd associada a uma condi¢ao de lei
de onde o tensor da taxa de deformagdo plastica estd associado a derivada da funcao de

plastificacdo (f) em relacdo ao vetor de deformagao:

of

Equacéo 3-10
do

{eP}=21—=
onde A ¢ o multiplicador plastico. Para um comportamento puramente eldstico, A € zero

enquanto que para comportamento plastico A € positivo (>0), da forma exemplificada na

Equacgao 3-11.
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A Equagdo 3-12 e Equacdo 3-13 apresentam as situacdes de comportamento eldstico e
plastico respectivamente. A Equacdo 3-14 apresenta a relacdo matemadtica para a matriz

elastoplastica conforme (Rakic et. al, 2008):

of" .. )
A>0;f =00u =——D® >0 Equacio 3-11
do
T
A=0;f=0ou %Deé < 0 (ecomportamento elastico) Equagdo 3-12
T
A>0;f=0e aa% Dé¢ > 0 (comportamento plastico) Equagdo 3-13

(011 (0) (5
{do} = [C*]{de} - ‘ ]{ac}r{ac} ¢ 1{d€} = [CEP]{de} .

{%} [CE]{%} Equacdo 3-14
onde:

[CF] = matriz de elasticidade;

[CEP] = matriz plastica elastica (Rakic et. al, 2008).

3.1.3.1.1 MODELO DE DRUCKER-PRAGER (DRUCKER & PRAGER, 1952)

O critério de falha de Drucker-Prager ¢ a primeira grande extensdao da teoria da
plasticidade dos materiais para problemas da mecanica dos solos e tem sido amplamente
aplicado na literatura. Primariamente o modelo de falha ¢ elastico-perfeitamente-plastico com
uma superficie de plastificagao que depende das componentes da pressao hidrostatica e uma lei

de fluxo associada. Na forma matematica tem-se a Equagao 3-15:

fUwul)2) :\/]_2 -of; k=0 Equacio 3-15

onde /;, J, s@o o primeiro e o segundo invariantes de tensdo respectivamente, enquanto que o e
k sdo parametros relacionados as propriedades de resisténcia do solo. Para condi¢des de tensdo
axissimétricas que representam o estado de tensdo triaxial, mostrado na Figura 3.6, tem-se o e

k dados pela Equagdo 3-16 e Equagdo 3-17 respectivamente:

2sin¢

= Equacéo 3-16
a V3 (3—sing) auac
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I = 6c cos¢p
3 (3 —sing)

Equacéo 3-17

onde:
Cc = a coesao;

¢ = angulo de atrito interno.

fan a

Figura 3.6 — Modelo de Ducker Prager (Drucker & Prager, 1952)

A limitagdo do modelo de Drucker-Prager ¢ que ele prevé uma deformacao plastica
incoerentemente grande (maior do que o observado experimentalmente) e o comportamento
sob pressdo hidrostatica ¢ mal representado, o que ¢ importante em mecanica dos solos. Para
evitar esse problema, Roscoe et al (1958) apresentaram um modelo de falha conhecido como
Modelo Cam-Clay (Nader, 1993), onde ¢ feita a distin¢do entre escoamento ¢ falha através de
linha de estado critico (LEC) associado a dependéncia da superficie de plastificagdo em relagao

a deformagao conforme mostrado na Figura 3.7a).
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Figura 3.7(a) — Modelo Cam-Clay (b) Modelo Cam-Clay Modificado (Roscoe e Burland, 1968)

59



Posteriormente, Roscoe e Burland (1968) estendeu o modelo com uma forma eliptica
da superficie de escoamento dependente da deformagao que ¢ conhecida como Modelo Cam-
Clay Modificado (Nader, 1993). O modelo foi incialmente desenvolvido para condicao de
estado de tensdo triaxial, mas posteriormente estendido para incluir a condi¢ao plana de tensoes,
mas ainda utilizando os parametros de resisténcia ao cisalhamento do solo. Na Figura 3.7b, p ¢
a tensdo efetiva média, q tensdo desviadora (tensdo de cisalhamento) e M ¢ a inclinagao da linha

de estado critico (LEC).
3.1.3.1.2 MODELO DE SUPERFICIE DE SUBCARGAS

Hashiguchi (1989) desenvolveu o Modelo de Superficie de Subcargas, mostrado na
Figura 3.8), para resolver problemas praticos de engenharia onde a superficie expande/contrai
dentro da superficie de plastificacdo, definida aqui como a superficie normal de plastificagao.
A superficie de subcarga sempre passa pelo ponto verdadeiro de tensdo tanto nos processos de
carregamento quanto de descarregamento e mantém sua similaridade com relacdo a superficie
de escoamento normal. Os trés parametros que definem o modelo sdo: variavel de
endurecimento/amolecimento isotropico e dois incrementos de tensdo. O primeiro incremento
define a variavel cinematica “a” e o segundo define o centro de similaridade “s” das superficies

de plastificacdo normal e de subcarga.
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Figura 3.8 — Escoamento Normal Superficie de Subcargas (Hashiguchi et al, 2006)

Para um modelo ndo-linear de plasticidade solo, a matriz de rigidez ndo ¢ constante e
precisa ser atualizada a cada etapa de tempo, dependendo da condi¢do do estado de tensao.
Baseado na teoria de fluxo da plasticidade conforme apresentado na se¢do acima, o estado de
tensdo em cada elemento ¢ calculado e verificado quanto ao escoamento do material. Se o
elemento escoou entdo a lei de tensdo-deformagdo ¢ usada baseada na Equagdo 3-11 e a matriz
de rigidez K ¢ atualizada dentro da etapa de tempo, e as equagdes dos movimentos sdo

resolvidas seguindo Bathe (2006). Se as for¢as de inércia ndo estdo envolvidas, entdo a matriz
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de rigidez ¢ formada somente por condi¢cdes de carregamento quase estaticas atualizadas a cada
etapa de tempo incremental.
3.2 REACAO DO SOLO
3.2.1 COEFICIENTE DE REACAO VERTICAL

O coeficiente de reacdo vertical do solo (k,) pode ser obtido por meio de ensaio de
placa, tabelas de valores tipicos e correlagdes ou pelo calculo do recalque da fundacao real. O
coeficiente obtido pelo ensaio em uma placa rigida ¢ dado pela relacdo entre a tensdao em
qualquer ponto da superficie de contato e o recalque produzido devido a aplicagdo de uma carga

conforme mostra a Equagdo 3-18.

k, = a Equacdo 3-18
w

O valor do ky pode ser estimando a partir de valores tipicos fornecidos na literatura,

como o caso da

Tabela 3.1, fornecida por Terzaghi (1955) para uma placa quadrada de 30,5cmx30,5cm
(1”7 x 17). Um cuidado no uso desses valores ¢ o de se fazer as devidas corregdes de dimensoes
e de forma, pois os valores de ky, também variam em fungdo das caracteristicas da estrutura

(por exemplo: didmetro e rigidez).

Tabela 3.1 — Valores de ks1 em MN/m3* para placas de 30,5cmx30,5cm, ou vigas com 30,5cm de largura,
assentes sobre areia (Adaptado de Terzaghi, 1955)

Grau de Compacidade da Areia Fofa Média Compacta
Areiaseca ou umida, valores limites para ksl 6,28 18,9 18,9 94,3 94,3 314
Areiaseca ou umida, valores sugeridos 12,57 40,8 157,1
Areiasubmersa, valores sugeridos 7,85 25,1 94,3

1MN = 10°N"*

As correcdes para a dimensdao e a forma da fundacdo podem ser feitas conforme a

Equacdo 3-19 sugerida por Terzaghi (1955), para areias:

B+ 1,2
ks=ks1(—)

2B Equacéo 3-19

onde:

ks = valor de ks1 corrigido para a dimensao e forma da fundagao;
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k1 = valor do basico do coeficiente de reacdo vertical para uma placa quadrada de lado igual
30,5cm obtido da Tabela 3.1;
B = largura da viga.
3.2.2 COEFICIENTE DE REACAO HORIZONTAL

O coeficiente de reacdo horizontal do solo (k;,) é expresso pela razdo entre a tensdo € o
deslocamento horizontal associado, como mostra a Equagdo 3-20. Assim o0 coeficiente de

reacdo horizontal tem a dimens&o de forca por unidade de volume [FL].

Py
ky = 7 Equacio 3-20

O valor de kj, pode ser obtido por ensaios de cone, de pressiometro ou através de provas
de carga em placas, além das tabelas de valores tipicos e correlagdes empiricas. A defini¢ao dos
valores de kj, para o caso de estacas costuma ser um problema mais complexo do que para o
caso de vigas assentes sobre base elastica porque pode-se admitir que a viga esta em repouso
sobre uma camada de solo uniforme. Ja para o caso de estacas, a mesma pode atravessar
diversas camadas de solo com naturezas distintas, sendo que em alguns solos, as caracteristicas
elasticas podem variar sensivelmente com a profundidade (Velloso e Lopes, 2010). Para o caso
de solos com coeficiente de reagdo horizontal crescente com a profundidade, seu valor pode ser

obtido pela Equacao 3-21 ou Equagao 3-22:

kh =muz Equacéo 3-21
Z
kh =ny, E Equacéo 3-22

onde:

m,,= taxa de crescimento do coeficiente de reacdo horizontal com a profundidade [FL™];

n, = taxa de crescimento do coeficiente de reacdo horizontal com a profundidade incluindo a
dimens&o transversal [FL3];

z = profundidade em solo;

B = diametro da secdo transversal da estaca.

Terzaghi (1955) em seu trabalho sugeriu estimar o coeficiente de reacdo horizontal do

solo por uma relacéo entre 0 modulo de elasticidade do solo e a dimensdo transversal da estaca.
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O autor propde que deslocamentos a uma distancia maior do que 3B da estaca ndo tem

influéncia sobre o comportamento a flex&o, obtendo a relacdo expressa na Equagao 3-23.

k, =0,74 X g Equagdo 3-23

Outros autores como Pyke e Beiake (1985), baseados em anélises feitas pela Teoria da
Elasticidade, sugerem tomar para o valor do médulo de elasticidade o valor secante, obtendo-
se a expressdo para k;, da Equagao 3-24.

E
kp =2X%X~—= Equagéo 3-24
B

Poulos (1980) comparou duas solucdes para o caso particular de estacas com topo
engastado com comprimento igual a 25 vezes o diametro, inseridas em um meio com vg = 0,5.
Igualando os deslocamentos ao nivel da cabega da estaca para diferentes situagdes, Poulos
(1980) obteve k = 0,82E;. Aplicando essa relacdo, aquele autor concluiu, que quer para as
estacas rigidas, quer para as estacas flexiveis, o modelo de Winkler conduz, em geral, a valores
dos deslocamentos e dos momentos fletores ligeiramente mais elevados e, portanto, a favor da
segurancga.

Contudo, ha que se levar em conta que 0 médulo de elasticidade depende das condicdes
de drenagem e do nivel de carregamento. De forma pratica, considera-se que em solos argilosos
saturados tem-se uma condicdo ndo drenada para carregamento rapido. Entretanto, em uma
situacdo em que a carga € mantida, deve ocorrer drenagem no longo prazo. Mesmo assim, para
um correto calculo de deslocamentos deve-se levar em conta os parametros ndo drenados, pois
0Ss mesmos levam a deslocamentos maiores.

Outro ponto importante que deve ser ressaltado, € que em alguns trabalhos, o coeficiente
de reacdo horizontal pode estar expresso incorporando a dimensdo transversal da estaca e,

nestes casos, tem a unidade de forca por unidade de area [FL 2], como na Equagdo 3-25:

Kh = kh X B Equacéo 3-25

Nos subitens a seguir, sdo apresentados alguns valores tipicos do coeficiente de reacéo

horizontal para areias, argilas moles e argilas rijas.
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3.2.2.1 AREIAS

Para areias, Terzaghi (1955), recomendou considerar o coeficiente de reacdo horizontal

diretamente proporcional a profundidade, como apresentado na Figura 3.9. No entanto, a

hipotese de que o coeficiente de reacdo horizontal cresce linearmente com a profundidade deve

ser sempre verificada, e pode ser feito com o auxilio de sondagens com medidas de Nspr. O

perfil de solo, também pode apresentar variacdes da compacidade entre camadas e, neste caso,

adota-se um coeficiente de reacdo horizontal diferente para cada camada.

= kn

| kn real

z ™= admitido
kh=nhx z/B

Figura 3.9 — Modelo de coeficiente de reac@o horizontal do solo para areias, real x admitido (adaptado de

Prakash e Sharma, 1990).

A Tabela 3.2 apresenta valores tipicos da constante de reagdo horizontal (n,) sugeridos

por Terzaghi.

Tabela 3.2 — Valores tipicos da constante de reagio horizontal (ny) em MN/m?** (Terzaghi, 1955).

Densidade Relativa da Areia Fofa Média Compacta
Faixa de valores de A** 100 300 300 1000 1000 2000
Valores adotados de A** 200 600 1500
Areiaseca ou umida, valores nh 2,20 6,60 17,59
Areiasubmersa, valoresde nh 1,257 4,40 10,68

1MN = 10°N*
A é adimensional **

Terzaghi (1955) ainda sugere a Equagdo 3-26 que relaciona n, ao peso especifico da

areia e seu comportamento sob tensdo, a partir desta foram obtidos os valores da Tabela 3.2:

onde:

Equacéo 3-26

A = indica a razdo entre o modulo de elasticidade de solos ndo coesivos e a tensdo aplicada;

Y = peso especifico da areia.
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3.2.2.2 ARGILAS MOLES

Para argilas moles normalmente adensadas é admitida a condicdo ndo drenada e a
hipo6tese de que o coeficiente de reacdo horizontal cresce com a profundidade, a qual deve ser
sempre verificada. Terzaghi (1955) ndo fornece valores tipicos para argilas moles, e na
literatura, existem algumas poucas sugestdes de valores para solos argilosos moles. A Tabela

3.3 apresenta uma faixa de valores de k;, para argilas moles.

Tabela 3.3 — Valores tipicos do coeficiente de reagdo horizontal para argilas moles (adaptado de Velloso e Lopes,

2010).
Tipo de Solo Valores de k, (kN/m?)*
Solos organicos recentes (vasa, lado, turfa, etc) 10
Argila organica, sedimentos recentes 60
Argila siltosa mole, sedimentos consolidados 80
(normalmente adensados)

1kN = 10°N*

3.2.2.3 ARGILAS RIJAS

Para argilas muito sobreadensadas, onde k;, poderia ser considerado constante com a
profundidade, na forma da Figura 3.10. Terzaghi (1955), em seus trabalhos, sugere valores
tipicos. Observa-se que os valores sdo 0s mesmos obtidos para o coeficiente de reacdo vertical

obtido pelo ensaio com placas horizontais de 1x1%.

kn

kn admitido
constante

E

Figura 3.10 — Modelo de coeficiente de reac¢@o horizontal do solo para areias, real versus admitido (adaptado de
Prakash e Sharma, 1990).

A Tabela 3.4 apresenta os valores de kj propostos para argilas rijas muito sobre-

adensadas, ou seja, com razdes de sobre-adensamento superiores a 4 (RSA>4).
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Tabela 3.4 — Valores de ksl em MN/m3 para placas de 30,5cmx30,5¢m, ou vigas com 30,5cm de largura,
assentes sobre argila pré-adensada (Adaptado de Terzaghi, 1955)

Consisténcia da Argila Rija Muito Rija Dura
Valores de qu (kN/m32) 95,7 191,5 191,5 383 383
Falxa de ks1, placas quadradas 15,71 31,4 62,8
Valores sugeridos, placas quadradas 23,6 47,1 94,3
1MN = 105N~

3.2.3 CURVAS P-Y

No modelo de Winkler admite-se que o solo exibe comportamento elastico e linear, ou
seja, 0 modulo de reagdao ndao depende da tensdo de contato.

Na realidade, a lei de variagdo do deslocamento y com a carga aplicada p (tensdao por
unidade de comprimento da estaca) ndo ¢ linear. A atuagdo de cargas concentradas na cabeca
da estaca, conduz frequentemente a plastificagdo do solo nas zonas proximas do topo, mesmo
para niveis de solicitagdo nao muito elevados. Deste modo, a relagdo 'p-y' € traduzida pela curva

tipo indicada na Figura 3.11.

p F

v

y

p-y” para modelagem do comportamento nio-linear do solo

",

Figura 3.11 - Curva

Os estudos experimentais ¢ numéricos mostram que os deslocamentos da estaca sao
bastante sensiveis a rigidez do meio envolvente, enquanto que em termos de esfor¢os o mesmo
nao acontece.

Deste modo, quando se pretende quantificar os deslocamentos ou a rigidez transversal
do conjunto solo-estaca € necessario atender aos efeitos da nao linearidade do sistema, que pode
ser separado basicamente em 3 niveis (Adaptado de Santos, 1999):

e Comportamento ndo linear do solo envolvente, devido a plastificacdo e a
resisténcia a tracdo nula (geralmente assumida para o solo);
e Comportamento ndo linear da interface solo-estaca, devido aos efeitos de

separacéo e de atrito entre 0 solo e a estaca;
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e Comportamento ndo linear da propria estaca, devido a formacdo de rétulas
plasticas.

A curva 'p-y' da Figura 3.11 reproduz os dois primeiros niveis de ndo linearidade
enumerados por Santos (1999). Quanto ao comportamento ndo linear da propria estaca, este
devera ser estudado utilizando modelos apropriados, tendo em conta seu material constituinte.

Em suma, a consideracdo do comportamento nao linear, quer do solo, quer da estaca, s6
€ necessario nos casos em que a quantificagdo da rigidez transversal do sistema seja fator
determinante no dimensionamento estrutural, devido a danos consideraveis que possam ser
induzidos na superestrutura.

Nos casos correntes, 0 modelo de comportamento elastico e linear ¢ geralmente
suficiente para efeitos de dimensionamento estrutural das estacas de fundagao.

O método das curvas p-y apresenta-se, portanto, como uma extensdo do modelo de
Winkler, com o diferencial de que a relacdo entre a reagcdo desenvolvida pelo solo e o
deslocamento da estaca ¢ ndo linear. Um ponto importante no uso destas curvas, ¢ que as esmas
sdo definidas para cada camada de solo, conforme mostrado na Figura 3.12, permitindo uma
mobiliza¢ao diferente da resisténcia lateral do solo em fungdo do deslocamento sofrido pela
estaca e uma melhor representacdo do comportamento do solo em cada camada. De acordo com
Cabral (2016), as curvas p-y sdo recomendadas pelas normas API RP 2A-WSD (2007) e ISO

19902 (2007), sendo normalmente definidas para solos coesivos € nao coesivos, separadamente.

P.Y
‘ 2 > A z
e Il // 4
|/ :
h /7 1

Reacao do solo: p

/

Deslocamento da estaca: y

Figura 3.12 - Curvas p-y definidas para cada camada de solo. (Veloso e Lopes, 2002)

3.3 COMPORTAMENTO DINAMICO DO SOLO
As estruturas e fundacdes de linhas de transmissao estao sujeitas primariamente a cargas

estaticas e transitorias. Considerando que para o dimensionamento de fundagdes devem ser
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atendidos os critérios de seguranca e de servigo para cargas estaticas e estaticas equivalentes, a
seguranga quanto a capacidade geotécnica pode ser verificada através da aplicacdo de métodos
igualmente estaticos ¢ as condi¢cdes de servico ndo se alteram ao longo tempo. Ja os
carregamentos transitorios podem causar inversdo da tensdo no solo, bem como amplificagao
dindmica. Além disso, a taxa de carregamento ¢ um fator importante na compreensao do
comportamento da fundacdo sob cargas transitérias. A capacidade da fundagdo quando
submetida a carregamentos rapidos precisa ser avaliada fielmente para estabelecer o critério do
estado limite e garantir que a confiabilidade da fundacdo possa ser estimada de maneira
igualmente fiel.

Para avaliar o desempenho da fundacao, ¢ necessario compreender como o solo sob a
fundagdo se comporta sob carregamento dindmico e/ou ciclico. Isso implica em conhecer as
caracteristicas desses carregamentos incluindo amplitude, ciclos de carga e tipos de
carregamento (cargas ‘“‘unidirecionais’ versus “bidirecionais”), taxa de carregamento,
comportamento do solo (drenado ou nao-drenado). Essas consideragdes, apesar da extrema
importancia para a construcdo de um modelo realistico de solo, necessitam da modelagem
completa de seu comportamento nao-linear quando submetido a carregamentos dindmicos bem
como a cargas ciclicas quase estaticas.

Hé diferentes modelos de material que podem ser aplicados para a determinagdo da
resposta da fundagdo, porém sua complexidade foge ao que ¢ comumente abordado em cursos
de graduagdo e sua implementacao envolve um custo computacional bastante elevado (Bowles,
1997). Em razao do exposto, esses aspectos nao serao considerados neste trabalho.

Adiante ¢ fornecida uma visao breve e superficial da relagao entre o comportamento do
solo e seu nivel de deformagao, de forma a possibilitar uma avaliagdo, ainda que qualitativa, da
aceitabilidade do modelo adotado.

A deformacao do solo devido a carregamentos dindmicos pode variar de muito pequenas
a grandes amplitudes, com comportamento aproximadamente elastico a plastico de acordo com
o nivel de deformag¢do. A Tabela 3.5 fornece algumas orientagdes sobre o comportamento do

solo em diferentes niveis de deformagao cisalhante ().

Tabela 3.5 Comportamento do Solo versus Nivel de Deformag@o Cisalhante (Dasgupta, 2006)

Comportamento do Solo e Nivel Baixo de Deformagéo Nivel Intermediario de Nivel Alto de Deformacéo ao
Nivel de Deformagao Por ao Cisalhamento ('Y < 107%) | Deformagcéo ao Cisalhamento J Cisalhamento ('Y > 1071)
Cisalhamento (1073 <Y< 107
Fendmeno Propagacédo de Onda Rachaduras, Assentamentos Liguefacdo

diferenciais
Caracteristica Mecénica Eléstico Eléstico Plastico Falha
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Uma atenc¢do particular deve ser dada aos efeitos da amplitude de deformacdo,
carregamento ciclico, e a redu¢do do médulo de cisalhamento devido a carregamento ciclico.
O amortecimento do solo ndo ¢ considerado neste trabalho, porém este com sua amplitude de
deformacao também pode ser considerado, entretanto, a consideragdo apenas do amortecimento

estrutural é favoravel a seguranca quando se trata de deslocamentos.

3.4 EFEITOS DA TAXA DE CARREGAMENTO NA RESISTENCIA DO SOLO E
CAPACIDADE DE CARGA DA FUNDACAO

Conforme Briaud and Garland (1985), solos apresentam comportamento fortemente
dependente do tempo, o que pode estar relacionado ao efeito da taxa de deformagdo. O
comportamento ¢ altamente dependente dos tipos de solo (coesivo versus ndo-coesivo),
estrutura do solo, e historico de carregamento/tensao. O comportamento de solos coesivos ¢
muito sensivel a taxa de carregamento e ¢ bem compreendido em relacdo ao carregamento
dependente da taxa. Para esses tipos de solo, a resisténcia ao cisalhamento aumenta a medida
que a taxa de deformagdo aumenta. Por outro lado, o comportamento de solos sem coesdo ¢
menos sensivel a taxa de carregamento. Sob carregamento dinamico, a influéncia pode ser
bastante significativa para ambos os tipos de solos.

Para uma consideracao efetiva do impacto da taxa de carregamento no comportamento
de um elemento de fundagdo ¢ imprescindivel que sejam considerados seus efeitos na
resisténcia ao cisalhamento do solo. Estao disponiveis na literatura diversos resultados de
ensaios de escala real (Poulos, 1980) e ligdes aprendidas, entretanto, trata-se de uma questao de
elevada complexidade que demanda elevado poder computacional para sua consideragdo no
modelo.

Desta forma, apesar de representar uma extensao natural deste trabalho estes efeitos nao

sdo aqui considerados.
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CAPITULO 4 - MODELOS DE ANALISE DINAMICA
4.1 CONSIERACOES INICIAIS

Esta secdo apresenta uma breve visdo geral dos modelos de analise que podem ser
usados na determinacdo da resposta do sistema estrutura-fundagao sob cargas dinamicas. Duas
técnicas especificas de modelagem numérica sdo apresentadas para se obter a resposta dindmica
do sistema estrutura-fundagdo considerando a interagdo solo-estrutura. Estas sdao: (1) Modelos
de Parametros Discretos e (2) Modelo de Elementos Finitos. Ambas as abordagens de dominio
de tempo e dominio de frequéncia podem ser usadas com essas técnicas de modelagem. Além
disso, as caracteristicas do solo podem ser lineares ou ndo-lineares.

Em andlise dindmica, somente as primeiras frequéncias e modos de vibracdo que
contribuem significativamente para a resposta global do sistema estrutura-fundagdo quando o
sistema ¢ excitado. Frequentemente, um modelo simples pode ser considerado primeiramente
para obter uma estimativa dos deslocamentos das grandezas relacionadas a resposta
(deformagdes, tensdes etc.) através das equagdes de compatibilidade e da relacdo constitutiva.
O objetivo ¢ fornecer orientagdes sobre as etapas necessarias para determinar a resposta do
sistema, considerando duas aplicagdes de carga: (a) carga agindo no nivel da superestrutura
(efeitos da carga de rajada de vento que frequentemente sao aleatorios, cargas desequilibradas
devidas ao rompimento do condutor que sdo transitorias por natureza, etc.) ou (b) excitagao de
terremoto (aceleragdo) agindo no nivel do solo ou no nivel do macico rochoso. Finalmente, esta
secdo também inclui uma revisao da literatura sobre a resposta da fundagao de linhas aéreas de

transmissao devido a rajadas de vento, condutor rompido e cargas de terremoto.

4.2 FUNCAO CARREGAMENTO

As estruturas e fundacdoes de linhas aéreas de transmissdo sdao submetidas
principalmente a trés tipos de cargas dindmicas. Sdo estas: (1) rajada de vento, essencialmente
aleatdria por natureza (estocdstica); (2) movimento do terremoto, tipo transiente; e (3) carga de
rompimento de condutor, tipo de carregamento impulsivo, também transitoria por natureza.
Cada uma dessas cargas pode introduzir forgas inerciais, de amortecimento e de rigidez
significativas no sistema estrutura-fundacdo-solo, dependendo do nivel de amplitude, da
frequéncia e da duracdo do histdrico temporal de carregamento. O sistema estrutura-fundagao
pode experimentar condi¢des de ressonincia onde as respostas (deformac¢do) podem tornar-se
significativamente grandes e causar um desempenho inaceitavel. A condi¢do de ressonancia ¢
definida como a forga aplicada variando a uma taxa que corresponde a mesma frequéncia do

sistema de estrutura-fundacao.
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4.3 MODELO SIMPLES DE UM GRAU DE LIBERDADE (APOIO ENGASTADO)
Assumindo que a base da torre € rigida, um oscilador de um grau de liberdade UGDL
pode representar um complexo sistema de fundagdo de estrutura de linha de transmissao aérea.
4.3.1 CARGAS NO NIiVEL DA ESTRUTURA
Considera-se que o sistema estrutura-fundagdo ¢ excitado sob dois tipos de condigdes
de carga. A Figura 4.1(a) apresenta o caso em que a carga ¢ aplicada no nivel da superestrutura,
como o historico temporal da fun¢do de forgamento de vento e a Figura 4.1(b) apresenta um

modelo UGDL para o sistema de estrutura-fundagao.
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Figura 4.1 — (a) Funcéo de Forcante Aplicada no Topo da Estrutura (b) Modelo do Sistema de Um Grau de
Liberdade (UGDL) (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

4.3.2 CARGAS NO NIVEL DA FUNDACAO (MOVIMENTACAO DO SOLO/CARGA
DE TERREMOTO)

A Figura 4.2(a) apresenta o caso em que a torre esta sujeita & movimentacao do solo e a
Figura 4.2(b) apresenta um modelo UGDL do sistema estrutura-fundagdo sujeito a essa

excitacao
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Figura 4.2 — (a) Fungéio Forcante Aplicada no Nivel do Solo (b) Modelo de Um Grau de Liberdade (UGDL)
(CIGRE SC B2 WG23, 2016)

4.4 CALCULO DA RESPOSTA PARA O MODELO SIMPLES DE UM GRAU DE
LIBERDADE

Nas figuras acima, todo o sistema estrutura-fundagdo ¢ modelado como um sistema

massa-mola e um amortecedor, representando um simples oscilador de base fixa (sistema de

UGDL) sujeito a uma fungdo de carregamento geral. Conforme Brasil e Silva (2015), as

equagoes de movimento para os dois tipos de sistema acima podem ser definidas conformas a

Equacgao 4-1 e a Equagdo 4-2 respectivamente.

mix ++4cx +k x = F(t) — carga de vento Equacdo 4-1
miy + +cy +ky = —maiy (t) — carga de terremoto Equacdo 4-2

Na Equagdo 4-1, x ¢ o deslocamento absoluto sob o histérico de tempo de carga de
vento. Para a Equagdo 4-2, y representa o deslocamento relativo em relagdo a base sob
movimento do terremoto (g (t)). Nessas equagdes, k € arigidez da mola, ¢ € o pardmetro de
amortecimento (constante de amortecimento viscoso), € m € a massa, - Uy (t) € a aceleragdo do

solo e F(t) ¢ a funcdo de carregamento do vento. A fun¢do forcante ¢ senoidal e o fator de

amplificacdo dindmica (DAF) ¢ definido como na Equagao 4-3.
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X
DAF =22 Equac&o 4-3
Xest

onde X, ¢ o deslocamento sob forga estatica equivalente e ¢ definido pela Equagao 4-4.

Xost = Equacdo 4-4

k
De acordo com Brasil e Silva (2015) a frequéncia natural do sistema ®o ¢ definida na

forma da Equagao 4-5.

Equacdo 4-5

A amplificacao dinamica da resposta do sistema dependera da relagdo entre a frequéncia
excitante (w,) ¢ a frequéncia natural do sistema de fundag@o da estrutura (wo).

Em geral, a analise da resposta pode ser realizada tanto no dominio do tempo quanto no
dominio da frequéncia. A Figura 4.3 mostra uma funcao de carregamento geral no dominio do

tempo, que pode ser idealizada como a forca do vento no nivel do condutor.

Carregamento Dinamico Geral

Fit)

i/\/\’i //\'\ A ,-.j\h."“
W

, VA

Tempo, T

Figura 4.3 — Fung¢io Geral de Carregamento (Historico Temporal) (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

Na analise no dominio do tempo, as equagdes de movimento sdo resolvidas por um
algoritmo de integracdo passo a passo (Bathe, 2004). No dominio da frequéncia, os calculos
sdo feitos em frequéncias discretas. Os harmonicos de amplitude sdo primeiramente obtidos da

funcdo de entrada (histérico de tempo de forg¢a) para um numero de frequéncias discretas de
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interesse pelo Método de Transformada Rapida de Fourier (FFT). As respostas (deslocamentos,
tensoes etc.) sdo obtidas nestas frequéncias discretas, calculando primeiro o produto da fungao
de transferéncia do sistema e a fungdo de entrada (harmonicos de amplitude).

Uma vez que as respostas sdo obtidas em frequéncias discretas, o historico temporal de
resposta ¢ obtido pelo Método de Transformada Répida Inversa de Fourier (IFFT).

A analise no dominio do tempo pode lidar com comportamentos lineares e nao lineares
do solo explicitamente. Entretanto, a abordagem do dominio da frequéncia permite apenas o
comportamento linear ou do solo modelado como "linear equivalente” porque usa o método de
superposicao dos harmonicos de amplitude para determinar a amplitude total da quantidade de
resposta. A ndo-linearidade do solo pode ser tratada de maneira limitada no dominio da
frequéncia usando uma técnica de linearizacdo equivalente (Seed e Idriss, 1970, Haldar
et al.,,1977) onde os valores de moddulo de cisalhamento e de amortecimento do solo
dependentes da deformacao sdo usados durante o processo de céalculo. A Figura 4.4 apresenta

um fluxograma geral descrevendo o procedimento da solugdo, dependendo do tipo de problema.
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da do
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Figura 4.4 — Fluxograma Geral para Anélise de Resposta Dinamica (CIGRE SC B2 WG23, 2016)

A'se¢do a seguir apresenta uma visdo geral de varias técnicas que sdo comumente usadas
no calculo da resposta para os tipos de carregamento descritos na Sec¢do 2.2 . Estas sdo: (1)
dominio do tempo; (2) dominio da frequéncia; (3) método espectral; e (4) método do espectro

de resposta.
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4.4.1 ABORDAGEM PELO DOMINIO DO TEMPO

As equagdes de movimento em 4.4 podem ser resolvidas usando uma abordagem de
integracdo passo-a-passo em que velocidade e deslocamento no passo de tempo atual estdo
relacionados com o passo de tempo anterior na forma da Equagdo 4-6 ¢ da Equagdo 4-7 que

seguem.

Xepse = Xe + Ot [(1 —y)¥; + BXiyse | Equagio 4-6

Xepse = Xp + 0t & + 6t [(1/2 — B)X, + Pievse ] Equagdo 4-7

O passo de tempo 8t deve ser escolhido cuidadosamente para evitar problemas de
instabilidade numérica. Normalmente, o esquema de integracao implicito € usado para funcao
de for¢amento de longa duragdo (f # 0) como a carga de rajada de vento, que pode durar
algumas horas, enquanto o esquema de integracao explicito (f = 0) pode ser usado para uma
carga transitoria de curta duragdo, como a analise da resposta do rompimento de condutor.
4.4.2 ABORDAGEM PELO DOMINIO DA FREQUENCIA

Na andlise no dominio da frequéncia, a Equagdo 4-1 e a Equagdo 4-2, equagdes do
movimento, sdo transformadas no dominio da frequéncia usando a técnica da Transformada

Rapida de Fourier (FFT) como na Equagao 4-8.

X (iw) = H(iw) F (iw) Equacdo 4-8

Para um sistema de um grau de liberdade, a fungdo de transferéncia (representagao

matematica da relagdo entre a entrada e a saida de um sistema) ¢ dada pela Equacao 4-9:

1

) = =
YR @y

Equacéo 4-9

onde:
_ ~oWo.
n 28wn,
X (iw) = fungdo de resposta no dominio da frequéncia;

H(iw) = funcio de transferéncia do sistema de UGDL;
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F (iw)= fung¢do forcante no dominio da frequéncia;

K = pardmetro de rigidez;

wo= frequéncia dominante da fungdo forgante;

wy,= frequéncia natural do sistema de fundacdo-estrutura de UGDL;
€ = taxa critica de amortecimento;

1 = amortecimento viscoso; e,

i = parte imagindria (representando deslocamento de fase).

Primeiramente, o historico temporal da funcao forcante ¢ convertido para o dominio da
frequéncia utilizando a técnica da Transformada Rapida de Fourier (FFT). Isso fornece graficos
de amplitude e fase do sinal (historico temporal de forcamento) em frequéncias discretas. A
resposta ¢ calculada nestas frequéncias discretas seguindo a Equacdo 4-8. Uma vez que a
resposta seja calculada em vdrias frequéncias discretas, a técnica da Transformada Réapida de
Fourier Inversa (IFFT) ¢ aplicada para obter o historico temporal da resposta. O método ¢ bem
adequado para o modelo de solo linear/linear equivalente e tem sido amplamente utilizado para
calcular a resposta da fundagdo para muitas estruturas de engenharia civil, tais como estruturas
de contengdo, pilares de pontes, edificios, (Lysmer et. al. 1978, Seed e Idriss, 1970) e em
sistemas estrutura-fundacao offshore (Haldar, 1977).

443 ABORDAGEM ESPECTRAL (PROCESSO ESTOCASTICO PARA O
CARREGAMENTO)
Para determinar as respostas sob carga aleatéria de vento, a resposta € separada em duas

partes: (1) a resposta correspondente a for¢a média F; e (2) a resposta correspondente a parte

flutuante F (t) conforme mostrado na Secdo 2.2.3 e na Equacgao 4-10 abaixo.

X@®)= X + x(t) Equagio 4-10

A resposta média X esta relacionada a forca média de vento F na forma da Equacdo

4-11:

F =k X Equagdo 4-11

A densidade espectral da resposta ¢ dada conforme a Equacao 4-12 (Holmes, 2007):

1
K2
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onde [H,,| é a fungdo de transferéncia mecénica de um sistema de UGDL (nesse caso um
modelo de UGDL para o Sistema estrutura-fundacao) e S, (n) ¢ a densidade espectral de
poténcia da resposta e Sy (n) € a densidade espectral de poténcia da carga aerodindmica de
vento. A relacdo expandida considerando o espectro da velocidade do vento ¢ mostrada na

Equacgdo 4-13 abaixo conforme Davenport (1972):

2
Sy (n) = % [H,1? Sp (n) = % [H,]? % Sy (n) Equagdo 4-13

onde:
S, (n) = Densidade espectral de poténcia da resposta devido ao espectro de velocidades do
vento, Sy (n) (ver Figura 2.10).

A resposta quadratica média (RMS) ¢ dada na Equagdo 4-14, que ¢ normalmente usada

para calcular o fator de resposta da rajada:

0,2 = fooo S, (n)?dn Equago 4-14

Se o modelo da torre ¢ linear, entdo a densidade espectral da for¢a no nivel da fundacao
pode ser amplificada com base na fun¢do de transferéncia do sistema estrutural, conforme
Rendina (1980).

4.44 ABORDAGEM DO ESPECTRO DE RESPOSTA

A Equacao 4-2 ¢ transformada na forma da Equagao 4-15:

X + +2nw x +w? x = —1iy (t) —» movimentac&o de terremoto Equacdo 4-15

Para um dado movimento do solo, conforme mostrado na Equagdo 4-15, o histdrico
temporal de resposta ¢ completamente dependente da frequéncia natural do sistema e da taxa
de amortecimento. O espectro de resposta ¢ criado para uma determinada intensidade de
terremoto e para uma razao especifica de amortecimento, resolvendo a equagdo de movimento
acima para niveis discretos de frequéncia. Uma vez que o espectro de deslocamento ¢
construido para uma dada intensidade sismica com taxa de amortecimento especifica, o espectro
de pseudo-aceleragao pode ser construido multiplicando-se o valor do espectro de deslocamento
relativo a uma frequéncia especifica de carregamento por w?. O espectro de resposta de

deslocamento fornece uma ferramenta para estimar o deslocamento do sistema torre-fundagao
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com base em um modelo de UGDL para qualquer frequéncia dada. O grafico de pseudo-

aceleracao fornece a estimativa do cisalhamento na base da torre no nivel do solo.

4.5 MODELO DE INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

A andlise da resposta dindmica considerando a interacdo solo-estrutura ¢ feita
principalmente baseada em dois tipos de modelos numéricos. Estes sdo: (1) modelo de
parametros discretos; e, (2) modelo de elementos finitos. Ambos os modelos podem lidar com
o comportamento de tensdo-deformagdo linear e ndo-linear de solos. A solucao para a resposta
pode ser obtida no dominio do tempo ou no dominio da frequéncia. O dominio da frequéncia
sO6 ¢ aplicavel se o comportamento do solo for considerado linear ou “linear equivalente”.
Portanto, para comportamento ndo-linear do solo, a solu¢cdo no dominio do tempo € a Unica
ope¢ao viavel para calcular a resposta.
4.5.1 MODELO DO PARAMETRO DISCRETO

Um modelo de parametros discretos para um sistema torre-fundacdo de uma estrutura
de linhas aéreas de transmissao exigira que as massas sejam discretizadas ao longo da altura da
torre com a rigidez estrutural apropriada atribuida entre os varios segmentos. O modelo do solo
¢ normalmente idealizado com trés rigidezes de mola dependentes da frequéncia (fungdes
complexas) no nivel da base da torre. Estas sdao: (1) mola horizontal; (2) mola vertical; e, (3)
mola rotativa. A Figura 4.5 apresenta um sistema de um grau de liberdade do modelo torre-
fundagdo onde a torre € representada por um elemento de viga com massa discretizada no topo

e rigidez apropriada, bem como com rigidez de fundagao representada por dois graus adicionais

de liberdade: (1) translacional, k,;; € (2) rotacional, k.
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Figura 4.5 — Modelo de Interagio Solo-Estrutura (a) Estrutura de Mastro Unico (Poste) (Tileliglu, Stewart and
Nigbor, 2011) (b) Estrutura da Torre (Xu e Spyrakos, 1996)
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A estrutura ¢ modelada com a rigidez de mola, k, e um amortecimento viscoso, ¢, €
pode representar uma estrutura de mastro Unico suportada por uma fundagdo engastada (estaca
escavada ou tubuldo). A altura da estrutura é h, e ela ¢ permitida transladar e rodar conforme
mostrado na Figura 4.5(a). A Figura 4.5(b) descreve um modelo para uma torre autoportante
onde o sistema de apoio de mola e amortecedor da esquerda representa o comportamento da
fundagdo ao arrancamento enquanto que o sistema de apoio de mola e amortecedor mostrado
na direita o comportamento da fundagdao a compressdo. Dependendo da direcionalidade da
forca, a rigidez da mola e as propriedades do amortecedor podem ser alteradas. A rigidez da
mola dependente da frequéncia tem duas partes: (a) a parte real; e, (b) uma parte imaginaria.
Isso sera discutido a frente, na Secao 4.5.1.2 , quando for tratado o Método da Impedancia da
Fundagdo. E de notar que nestas figuras apenas sdo mostradas as propriedades de mola
desacopladas. Para efeitos de acoplamento de um sistema de fundagao tipico, como grupo unico
de estacas ver Novak (1974).

Xu e Spyrakos (1996) apresentaram uma metodologia onde o arrancamento ¢
considerado na analise de uma estrutura tipo de torre considerando a interacao solo-estrutura e
arrancamento parcial da fundagao da estrutura da torre. A estrutura da torre foi modelada como
um elemento de viga com a fundagao modelada como duas molas e amortecedores separados
por uma distancia fixa para simular o comportamento arrancamento-compressao da fundagao.
Equag¢des nao-lineares de movimentos foram obtidas com a ajuda da Equacao de Lagrange. Um
estudo de sensibilidade foi realizado para estudar os efeitos da rigidez do solo, razao entre altura
e largura da torre, e separacao parcial da fundagao do solo. A razao entre altura e largura afeta
significativamente a resposta sismica especialmente em torres apoiadas em fundagdes em
rocha. O estudo concluiu que o arrancamento pode nao ser benéfico durante a resposta sismica

e seu efeito pode ser significativo durante um forte movimento sismico.

45.1.1 FREQUENCIA COMBINADA DA FUNDACAO E DA ESTRUTURA
(VELETSOS E MEEK, 1974, KRAMER 2004)
A Equagdo 4-16 e a Equacdo 4-17 a seguir fornecem uma metodologia para calcular a

frequéncia natural do sistema torre-fundagdo em uma forma aproximada:

ksh
ksG

= [1+—

1+
Ts ksh (

hZ) Equacéo 4-16
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gsys — (sh + (se gs

Equacéo 4-17
wshz wsez wsz

onde Tj;s € o periodo do sistema torre-fundacdo, T € o periodo da estrutura considerando que
a base ¢ rigida, w; ¢ a frequéncia da estrutura, Gs),s € 0 amortecimento do sistema, {541, € 0
amortecimento do solo, G, ¢ 0o amortecimento estrutural, Gy, é o amortecimento horizontal
do solo, G,y € a taxa de amortecimento do solo, no modo de balango k; € a rigidez da torre, €
kgn e kgg s3o as rigidezes translacional e da fundagdo, respectivamente.

As frequéncias individuais podem ser determinadas como dado na Equagado 4-18.

Equacéo 4-18

4.5.1.2 METODO DA IMPEDANCIA DA FUNDACAO

A solucdo numérica das equacdes acopladas de movimento pode ser resolvida no
dominio do tempo ou no dominio da frequéncia seguindo o fluxograma mostrado na Figura 4.4.
Se a fundagao € considerada infinitamente rigida, o carregamento dindmico transmitido decorre
apenas dos deslocamentos dos solos ao redor. Muitos pesquisadores tém trabalhado nessa area
para fornecer uma solucdo para as impedancias da fundag¢do, que representam a rigidez
dindmica e o amortecimento fornecido pelo solo em qualquer direcdo dos movimentos. A
funcao de impedancia ¢ baseada em uma teoria do meio-espacgo eldstico, proposta originalmente
por Bycroft (1956) e generalizada posteriormente por Lysmer (1965). A fungao de impedancia
¢ definida como a razdo entre a forca dindmica exercida (ou momento) em relacdo ao
deslocamento (ou rotacao) resultante do estado estacionario. A for¢a e o deslocamento estdo
normalmente fora de fase e sdo, portanto, descritos por uma fungdo de valor complexo
dependente da frequéncia, ®. A parte real representa a rigidez e a parte imaginaria fornece o
amortecimento do solo (Gazetas, 1991). As fun¢des de impedancia sdo descritas em termos de

frequéncias adimensionais na forma da Equacao 4-19:

K; (w) = K [ a(ay) +iag B (ag)] Equaco 4-19

onde:
wr , ~ A . . .
Qo =~ € um parametro de frequéncia adimensional,
N

r = raio equivalente da fundacdo;

I, = velocidade da onda de cisalhamento;
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K, = rigidez estdtica em relacdo a determinados graus de liberdade (translagdo, vertical e
rotagdo que ¢ apresentado na proxima segao.

A impedancia, K; (w) é um niimero complexo em que a parte real representa a rigidez
e a inércia do solo, enquanto a parte imagindria reflete os dois tipos de amortecimento, radiacao
e amortecimento do material. O amortecimento de radiagdo depende do nivel de deformacgao
devido a dependéncia do mddulo de cisalhamento mobilizado G (y). O amortecimento material
também depende do nivel de deformacao, como mostrado no ensaio de coluna ressonante € em
ensaios triaxiais ciclicos em solos granulares e coesos por Seed e Idriss (1970). O coeficiente
dindmico também depende do nivel de deformagdo de cisalhamento no solo. Gazetas (1991)
publicou a variacao na rigidez e no coeficiente de amortecimento de radiacdo em relacdo ao

moddulo de cisalhamento para varias geometrias da fundagao e condi¢des do solo.

4.5.1.3 FUNDACAO EM ESTACA

Novak (1974) desenvolveu as fungdes de impedancia para uma Unica estaca € para um
grupo de estacas. As fungdes foram desenvolvidas baseadas na teoria da elasticidade e
forneceram uma solugcdo de forma fechada para a rigidez e o amortecimento da estaca.
Consideracdes foram feitas a todos os componentes do movimento em um plano vertical, i.e.
movimentos horizontal, vertical, e balango na cabeca das estacas no desenvolvimento das
funcdes de impedancia e sao apresentados na Figura 4.6.

O documento também fornece as fung¢des considerando o efeito de grupo. A fungdo F;;
define os coeficientes de rigidez com graus de liberdade translacional e rotacional enquanto F; ,
define os coeficientes de amortecimento para os mesmos graus de liberdade. Eles estdao
relacionados a reacdo horizontal da cabeg¢a da estaca ¢ aos momentos finais através do
movimento de translagdo e do movimento rotacional. Detalhes sao fornecidos no trabalho de

Novak.
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4.6 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS (FEM)
4.6.1 ANALISE LINEAR E NAO-LINEAR

A Figura 4.7 apresenta um modelo de elementos finitos para o sistema torre-fundagao.

STRUTLIRA E ESTACA
- LINEAR OU MAC-LINEAR

© MODELO DO SOLO (NAQ-LINEAR)

- DEFORMACAC LINEAR EQUIVALENTE
DEFENDENTE (MODULD DE
CISALHAMENTS, AMORTECIMENTO)

= SUFEF{FiCIE OE ESCOAMENTO ELASTO-
PLASTICA

Figura 4.7 — Modelo de Interacdo Solo-Estrutura — Método dos Elementos Finitos (FEM) (modificado de Arun e
Muthukkumaram, 2015)

O carregamento pode ser aplicado no nivel da superestrutura para simular o historico

de tempo da carga de vento ou no nivel do leito rochoso para simular o movimento do solo.
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Elementos estruturais incluindo as estacas podem ser elementos de viga com propriedades
lineares e/ou ndo-lineares enquanto o meio solo-fundacdo pode ser modelado com modelo
linear equivalente (rigidez e amortecimento do solo dependentes da deformagdo, ou as
propriedades constitutivas elastoplasticas completas).

As equagdes dinamicas acopladas de movimento para uma estrutura discretizada e o

sistema de fundagdo podem ser escritas da seguinte forma:

[M}{x} + [C] {x} + [K] {x} ={F ()} Equacéo 4-20

onde [M} = matriz de massa combinada para sistema solo-estrutura com elemento diagonal que
representa a aproximagao do pardmetro de massa do modelo de massa, [C] = matriz combinada
de amortecimento para o sistema solo estrutura, [K] = matriz de rigidez do Sistema e {F (t)} =
vetor de carga representando os elementos de carga atuando no nivel da superestrutura, como
carga de vento, cargas de rompimento de condutor, etc. Para o movimento do solo devido a
terremoto, a equagdo acima pode ser ajustada conforme a Equagao 4-2 para um Sistema de um
grau de liberdade. As equacdes do movimento completas podem ser resolvidas no dominio do
tempo para fornecer o historico de resposta (deslocamentos, tensoes etc.).
4.6.2 AMORTECIMENTO ESTRUTURAL

O amortecimento estrutural pode ser definido como o processo de dissipagdo de energia
proveniente do movimento vibratorio (CLOUGH, 1993). A avaliacao desse efeito nao ¢
simples, pois depende das propriedades dos materiais componentes da estrutura e de qualquer
objeto acoplado a mesma, como cabos, escadas, elevadores etc.

Pela dificuldade e complexidade da avaliacdo real desse efeito, ele ¢ usualmente
considerado através da matriz de amortecimento de Rayleigh (Rechtman, 2018), apresentada

na Equacdo 4-21, que considera contribui¢des da matriz de rigidez () e da matriz de massa (o).

[C] = a[M}+ B[K] Equacéo 4-21

Nesse método, também chamado de amortecimento a e B, a matriz de amortecimento
[C] € calculada utilizando-se essas constantes que multiplicam a matriz de massa [M] e a matriz

de rigidez [K] conforme a Equacao 4-21.

Os valores de a e B geralmente ndo sdo conhecidos diretamente, mas sdo calculados a

partir da taxa de amortecimento modal (¢;). &; que ¢ a razdo entre o amortecimento verdadeiro
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e 0 amortecimento critico para um modo de vibragao especifico, i. Se w; ¢ a frequéncia angular

natural do modo i, a e P satisfazem a relacdo da Equagao 4-22 abaixo.

$i =L+ﬁwi

Equagéo 4-22
Za)l- 2

De forma a especificar tanto o quanto  para uma dada taxa de amortecimento &,
comumente assume-se que a soma dos termos a e 3 € aproximadamente constante ao longo de

uma faixa de frequéncia, conforme mostrado na Figura 4.8.

Total
Tazxa de

Amortecimento & Amortecimento B

Amortecimento

w w3

Figura 4.8 - Amortecimento de Rayleigh

Portanto, dado ¢ e uma faixa de frequéncia w; a w,, pode-se obter o da Equagdo 4-23 e

B da Equagao 4-24.

wqW
a = 2¢ 2 Equacéo 4-23
w; + w,
2
B = : Equacéo 4-24
w; + w,

4.6.3 MODELO DE SOLO NAO-LINEAR (MODELO DE PLASTICIDADE DO SOLO)
A equacdo discretizada de movimento instantdnea t + §t ¢ apresentada na Equacdo

4-25.

[M]{%}t + [C] {x} t+9t+ [K]{x} t*0t= {F(t)}t*o¢ Equacio 4-25

Para a analise linear, as equagdes de movimento sdo resolvidas para cada etapa de tempo
sem atualizar a matriz de rigidez. Entretanto, para um modelo de plasticidade nado-linear do

solo, a matriz de rigidez ndo ¢ constante e necessita ser atualizada a cada etapa de tempo,
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dependendo da condi¢do do estado de tensdo. Baseado na teoria do fluxo da plasticidade, o
estado de tensdo em cada elemento ¢ calculado e verificado quanto a plastificagdo do solo,
seguindo uma fungao de plastificacdo. Se o elemento plastificou entdo define-se a lei de tensao-
deformacao e a matriz K ¢ atualizada dentro do intervalo de tempo e as equagdes de movimentos
sdo resolvidas incrementalmente conforme Bathe (2006).

Maheswari ¢ Truman (2007), apresentaram um modelo de elementos finitos para a
interagdo solo-estaca-estrutura considerando cargas dinamicas. Na andlise por elementos
finitos, dois subsistemas sao utilizados: (1) sistema estrutural; e; (2) Sistema solo-estaca. A
Figura 4.9 apresenta o sistema solo-estaca-estrutura que inclui um Sistema de uma estaca e um
Sistema de um grupo de estacas 2x2. A Figura 4.10 apresenta o arranjo detalhado de malha de
elementos finitos do subsistema solo-estaca. Na analise dinimica, a ndo linearidade do solo foi
considerada utilizando um modelo avangado de plasticidade. A resposta sismica ¢ desenvolvida
considerando o problema como um problema acoplado e a andlise dindmica nao linear
incremental € usada para resolver o problema. A analise de resposta apresentada na Figura 4.11
mostra que a resposta da cabeca da estaca aumenta devido a ndo-linearidade do solo.
Observacao semelhante também ¢ feita na Figura 4.12 quando a resposta estrutural ¢é

apresentada em termos de um Espectro de Fourier (analise no dominio da frequéncia).
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Figura 4.9 — Sistema Solo-Estaca-Estrutura Considerado na Analise (a) Sistema de Uma Estaca (b) um sistema
de grupo de estaca 2x2 (Maheswari e Truman, 2004)
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Estacas 2x2 (Maheswari e Truman, 2007)

— — —Elzstico —— HiSS

0e

Acsleragio (g}

J——
—|

0.4

o 1 2 | 4 5 &

Tempo {5}

~
=]
L]
=]

Figura 4.11 — Historico Temporal Linear e Nao-Linear da Resposta da Cabeca da Estaca (Maheswari e Truman,

2004)
——Elistios =——Hi5S
o2
a1
k-
2 00a-
B
5
E oosd Resposts da Estrutira
n
£
ZE 0.04 4
a
o
] ] \
Movimentscso da ™= e
Cabegs da Estaca
D 25 b 76 10 12.6 16
Fregquéncia {Hz}

Figura 4.12 — Espectros Lineares e Nao-lineares de Fourier (Maheswari e Truman, 2004)

86



CAPITULO 5 - ESTUDO DE CASO

5.1 CONSIDERACOES INICIAIS - LT 500KV TUCURUI-XINGU-JURUPARI-
ORIXIMINA

As obras das Linhas de Transmissdo (LTs) 500 kV Tucurui-Xingu-Jurupari ¢ suas
Subestagdes (SE) foram objetos do Leildo 04/2008 realizado pela ANEEL, com a participagao
de empresas nacionais e estrangeiras. Em julho de 2008 o Grupo Isolux Corsan foi declarado
vencedor do leildo, assinando o contrato de Concessao em outubro de 2008, constituindo as LTs
500 kV Tucurui - Xinga — Jurupari, 500 kV Jurupari — Oriximina ¢ 230 kV Jurupari — Laranjal
— Macapéa que fazem parte da Interligagcdo que atende o Sistema Interligado Nacional (SIN). A
implantacdo da Interligagdo Tucurui-Macapa-Manaus, com 1.829 km de linhas de transmissao,
para efeito de leildo foi dividida em trés lotes, conforme ilustrado na Figura 5.1. Ressalta-se a

interliga¢dao Oriximina — Manaus nao fez parte desse leilao.

Laranjal do Jari

e urupari
Oriximina UMD

Manaus

>

Legenda:
= LT 500 &V Tucurw - Jngt — Jurupan Wmwn Interligacio Manaus

e e e LT50DKY Juryas ~ O EEmw LT230kY Jurapars - Larangal -~ Macapa

Figura 5.1 — Lotes de Linhas de Transmissao: 500 kV Tucurui - Xingti — Jurupari (amarelo), 500 kV Jurupari —
Oriximina (azul) e 230 kV Jurupari — Laranjal do Jari — Macapa (roxo), IBAMA (2011).

Um dos grandes desafios para engenharia brasileira associados a uma das linhas de
Transmissao mencionadas € uma travessia no Rio Amazonas. A travessia esta localizada no km
238 da LT 500 kV Xingu-Jurupari, no municipio de Almeirim, conforme ilustrado na Figura

5.2
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Figura 5.2 — Detalhe da Localizacdo da Travessia (Adaptado de IBAMA, 2011).

E muito importante destacar que esta travessia, devido a sua grande dimensdo (mais de
2 km), foi projetada para garantir todas as distancias minimas de seguranga previstas pela norma
ABNT NBR- 5422 (Projeto de Linhas Aéreas de Transmissao de Energia Elétrica), atendendo
a NORMAM 11/DPC (Normas da Autoridade Maritima para Obras, Dragagem, Pesquisa ¢
Lavra de Minerais Sob, Sobre e as Margens das Aguas sob Jurisdicionais Brasileiras) referente
a navegacao do Rio Amazonas, e a Portaria n° 1.141/GMS5. Além disso foram respeitadas as
normas aéreas do COMAR. (EDITAL DO LEILAO N° 004/2008-ANEEL). A dimensio do vdo

de travessia do Rio Amazonas pode ser observada na Figura 5.3.
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5.2 AS TORRES ANALISADAS

Devido ao enorme vao de travessia, cerca de 2100 metros, foi necessario a instalagao de
duas torres de suspensao (GTS 238/1 e GTS 241/1), com circuito duplo, de 296 metros de altura
cada, sendo a torre 238/1 instalada na margem junto a Ilha de Jurupari e a torre 241/1 no morro
da margem oposta, o que também pode ser observado na Figura 5.3. A Figura 5.4 apresenta uma
visdo panoramica de uma das torres de suspensdo - torre GTS 238/1 (Torre da Ilha). Para fins
de comparacdo uma ilustragdo da Torre Eiffel (famoso monumento localizado em Paris na
Franga) foi inserida, na mesma figura, ao lado da referida torre da travessia do rio Amazonas.
Cabe mencionar que a torre da travessia ¢ apenas 28 metros menor que a torre Eiffel, se
comparadas as alturas maximas (296 m versus 324 m, respectivamente). Mas quando se
compara a torre GTS 238/1 com a altura do observatorio da torre Eiffel, ela ¢ 20 metros maior

(296 m versus 276 m, respectivamente).

Torre de suspensdo GTS 3 e —
Altura maxima: 296 m - — " Torre Eiffel
Altura maxima: 324 m

Altura observatorio: 276 m

Figura 5.4 — Comparagao entre a Torre de Suspensdo GTS 238/1 e a Torre Eiffel (Adaptado de Motta et al,
2014).

A Figura 5.5 apresenta ambas estruturas ja executadas para a travessia do Rio Amazonas,

GTS 238/1 (Torre da Ilha) a frente e GTS 241/1 (Torre do Morro) ao fundo.
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Figura 5.5 — Vista Panoramica da Travessia com as Estruturas 238/1 e 241/1.

Cabe reforcar que para o langcamento dos condutores nestas estruturas um esquema

especial teve que ser projetado e executado, conforme esquematizado na Figura 5.6.
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Figura 5.6 - Esquema do Processo de Langamento dos Cabos na Travessia

As torres GTS apresentam caracteristicas pouco comuns as torres de linhas aéreas de

transmissdo brasileiras, ndo s por suas grandes dimensdes, mas também pelo fato de serem
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constituidas de perfis tubulares. Conforme Motta et al. (2014), em razdo de sua altura
consideravel e dos carregamentos de ventos aos quais estdo submetidas, ndo se pode desprezar
os afeitos dindmicos atuantes nestas estruturas. A geometria da torre com suas principais

dimensdes esta apresentada na Figura 5.7.
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Figura 5.7 — Geometria do Modelo das Torres GTS (Lin et al., 2014)
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Lin et al. (2014) apresentam em seu trabalho original os detalhes do projeto, fabricagdo
e construcdo das torres GTS. A seguir sdo fornecidas informagdes relativas as carateristicas
estruturais e aos valores dos carregamentos considerados para o projeto dessas peculiares
estruturas.
5.2.1 GENERALIDADES

Os elementos basicos de uma linha de transmissdo sdo os condutores de fase, cabos
para-raios, isoladores e a estrutura propriamente dita. Esses elementos sdo responsaveis por,
praticamente, todos os carregamentos (verticais e horizontais) que o sistema torre-fundagao
recebe.

O condutor e os cabos para-raios utilizados foram do tipo AACSR/HS, aco revestido de
aluminio (AC) e OPGW SM, respectivamente. Suas propriedades sdo mostradas na Tabela 5.1.

A grande diferenca entre eles ¢ a quantidade de cabos de aco envolvidos em cada um.

Tabela 5.1—: Propriedades do Condutor e do Cabo Para-raios (Lin et al, 2014)

Para-raios
Itens Condutor AC OPGW
Tipos AACSR/HS Aco revestido de aluminio OPGW SM
Entrancamento 42 3C ;ﬂz:(;iﬁ‘sl :gzoo;g 81 37 cabos ago AC 45 cabos ago AC
Secdo 775.10mm? 297.57mm? 349.14mm?
Diametro 36.21mm 22.40 mm 24.30mm

Densidade Linear 3.383kgf/m 2.059kgf/m 2.30kgf/m
Resisténcia Ultima 50914kgf 36691kgf 40539kgf

A Figura 5.8 apresenta imagens das bobinas com os cabos tipo AACSR/UGS 540
(Aluminium Alloy Conductor Steel Reinforced). Observa-se também uma das inspegdes
realizadas com auxilio de paquimetro nos cabos para verificar o didmetro nominal (36,3 mm).

Um detalhe do cabo utilizado também pode ser visualizado na mesma figura.
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Figura 5.8 - Cabo AACSR/UGS 540 utilizado (HANGZHOU CABLE Co., LTD, 2012)

Os isoladores sdo instalados em um conjunto denominado de cadeias de isoladores, e
servem juntamente com as ferragens, para fixar os condutores nas estruturas, mantendo-se o
isolamento necessario entre eles. No caso especifico das torres de suspensdo da travessia da
linha de transmissao em questao o principal isolador utilizado foi o isolador tipo concha bola

FC 400/205 DR.

A Tabela 5.2 apresenta as principais caracteristicas do isolador utilizado.

Tabela 5.2 - Caracteristicas do Isolador (Catalogo SEDIVER)

Designagdo IEC u400B
Diametro (D) 360mm
Passo (P) 205mm
CARACTERISTICAS | Distancia Minima Nominal de
, 550mm
GERAIS Escoamento
Tipo de Engate IEC 60120/MBR 28
7108-1
Peso Liquido Aproximado 14kg
Tensdo Suportada (por 1 min) 0kV (seco)
DESEMPENHO — 55kV (molhado)
ELETRICO ensdo suportada vevido d 140KV
Impulso Atmosférico
Tensdo de Perfi a
ensdo de Perfuragdo em 130KV
Oleo
DEPENAIPENHO Carga Minima de Falha 400kN
MECANICO
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A Figura 5.9 apresenta uma imagem com as principais dimensdes da cadeia de

1soladores das torres GTS.

FERRAGEM FORNECIDA
JUNTAMENTE COM A TORRE

-

DIMENSOES EM
MILIMETROS

8500 MAXIMO

6150
4 x 301SOLADORES 400 KN

Figura 5.9 - Cadeia de Isoladores Torre GTS

Devido as suas grandes dimensdes as estruturas das torres analisadas foram projetadas
e executadas em perfis de ago tubulares. O aco utilizado foi o Q345 (norma chinesa equivalente
a norma americana ASTM A572) e as dimensdes dos perfis foram variadas. O maior didmetro
utilizado nestes perfis foi de 1530 mm com espessura da chapa de 28 mm. A Figura 5.10
apresenta uma imagem dos perfis de maior didmetro. O Anexo C apresenta maiores detalhes

dos perfis utilizados.

Figura 5.10 - Perfis Tubulares Utilizados (Lin et al., 2014)
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Outro fator importantissimo referente as estruturas sdo os tipos de ligagdes entre os

perfis. Para as torres analisadas foram utilizados quatro tipos de ligacao listadas a seguir.

e LigacOes em flange para os tubos principais,

e LigacOes de tubo soldadas para os tubos principais com membros cruzando,
outras conexdes;

e Chapa Gusset em U;

e Chapa Gusset Unica.

A Figura 5.11 apresenta um esquema dos quatro tipos de ligacdo utilizadas nas torres

tipo GTS 238/1 e 241/1 na travessia do Rio Amazonas.

Tubo Chapa de Tuba de Tub Tubio da

e g o
Pnn;::\a_:-u_lF !.}ga_séﬂ F'm?{usas RaTuﬁcavau Principal_ Ramificacio
. [ N
H B
- 'Ehaqﬁuf.hica
[ |
de Tubs (] Chapa Gusset em L {d] Chapa Gusset Unica

Soldada
Figura 5.11 — Ligagdes Metalicas nos Perfis Tubulares

5.2.2 DETERMINACAO DA VELOCIDADE DO VENTO

O vento foi calculado de acordo com a norma internacional IEC 60826:2017 (Overhead
Transmission Lines: Design Criteria). O célculo ¢ muito parecido com o proposto pela norma
brasileira NBR 6123 (Forca Devido ao Vento em Edificagdes). A velocidade de referéncia do
vento (V/z) em m/s, conforme a IEC 60826:2017, correspondente ao periodo de retorno T é
definida como o valor médio do vento durante um periodo de 10 minutos a uma altura de 10
metros acima do solo.

A TEC 60826:2017 ainda divide o terreno em quatro categorias (A, B, C e D) conforme
a Tabela 5.3.

Tabela 5.3 - Categorias de Classifica¢do do Terreno (Adaptado IEC 60826:2017)

Catergoria

Caracteristicas de Rugosidade do Terreno
do Terrano

o Grandes extenades de superficie sobre aguas, areas costeiras planas

B Campo aberlo com poucos obstaculos, por exemplo asreportos e plantagdes com poucas arvores
ou construgdes

Terrenn com pequenns obstaculns numerasns ou pouca altura (cereas arvores e construgoes)

D Areas urbanas ou lermeno com muitas arvores allas
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Normalmente V; ¢ medida em estagdes meteoroldogicas que usualmente estdo
localizadas em areas de terreno de categoria B tais como aeroportos, com excecao daquelas ao
longo da costa ou em areas urbanas. AIEC 60826:2017 chama a velocidade de referéncia nessas

situagdes de Vip e define entdo Vi a partir da Equacao 5-1:

Ve = KrVrp Equagéo 5-1

onde Kj € o fator de rugosidade do terreno e pode ser obtido da Tabela 5.4. O local de instalacéo

da torre é classificado como um terreno de categoria B, e portanto o0 K = 1.

Tabela 5.4 - Fatores que Descrevem a Agdo do Vento Dependendo da Categoria do Terreno (Adaptado IEC
60826:2017)

| Categoria do Terrenso
Fator
| A B C o
a | 010012 0,18 0,22 0,24
ER | 1,08 1,00 0,85 0,67

No entanto, a velocidade do vento meteorologico pode ser registrada em um local
qualquer (de acordo com as categorias apresentadas) localizado dez metros acima do solo como
um valor médio durante um determinado periodo medido em segundos, sendo V, . esta
velocidade. Caso o vento nao seja medido a dez metros de altura acima do solo, os dados devem
ser ajustados primeiramente para essa altura de referéncia.

A variagao de J em termos de altura nao foi levada em consideragao pela norma, pois
0s anemoOmetros sdo, na maioria das vezes, colocados a uma altura de cerca de 10 metros acima
do solo. Se esta altura z (m) difere de 10 metros, a variacao da velocidade do vento com altura
z pode ser derivada da chamada “lei da poténcia”, mostrada na Equagdo 5-2. O valor de o

também ¢é encontrado na Tabela 5.4:

z
V, = Vg (E)“ Equacéo 5-2
onde:

I, = velocidade na altura diferente de 10 metros.

Ou de uma maneira mais geral pode ser obtida com a Equagao 5-3:
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z1 .
V,y =V, (E)“ Equacéo 5-3

onde:

z1 = altura na qual se deseja determinar a velocidade;
z2 = altura de referéncia;

V,1 = velocidade na altura a qual se deseja determinar;

V,, = velocidade na altura de referéncia.

Caso o periodo seja diferente de dez minutos as curvas da Figura 5.12 permitem
determinar a relagdo V,; /Vy1omin €m funcdo do periodo médio de cada categoria de
rugosidade na localizag¢do do sitio meteorologico. Esses valores podem ser usados na auséncia

de dados ou estudos locais.
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Figura 5.12 - Relac@o Entre as Velocidades do Vento Meteoroldgico a Uma Altura de 10m Dependendo da
Categoria do Terreno e do Periodo de Média (Adaptado IEC 60826:2017).

A velocidade de referéncia considerada nas andlises para as Torres GTS foi de 35 m/s,
determinada conforme as prescrigdes das IEC 60826:2017.
A NBR 6123:1988 possui um édbaco com isopletas para a determinagdo da velocidade

basica dos ventos no Brasil. A Figura 5.13 apresenta as isopletas (adaptadas da
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NBR 6123:1988) para determinacdo do vento de projeto conforme as prescrigdes normativas
brasileiras. Nesta mesma figura foi inserida um retangulo com a localizacdo aproximada das

torres GTS. E possivel observar que, de acordo com a NBR 6123:1988 a velocidade bésica seria

de 30 m/s.

Y/ A TR o,

,_,J_‘..._‘,._..,._,J__‘_k
¥ : oy

e oot X [ gt A

IV A Lo

V «sammiy

V = maoma vebodade midia medada sebee 3 & gQue
pode sof excodida om média wna vez em 50 anos
A 10 m sobew 0 nivel GO 1emend am g sbero ¢

plane

Figura 5.13 - Isopletas de Velocidade Basica e Localizagdo Aproximada das Torres GTS (NBR 6123:1988)

Dadas as dimensoes das torres GTS, e até mesmo das torres usuais, ¢ de se esperar que
mais de um valor para a velocidade do vento seja considerado ao longo de sua altura. Desta
forma, a Figura 5.14 apresenta um esquema da torre GTS e um diagrama com suas respectivas
velocidades do vento consideradas em funcdo de suas alturas para a obtengdo dos

carregamentos nas estruturas GTS.
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Figura 5.14 — Esquema da Estrutura das Torres GTS e as Velocidades do Vento (m/s) Consideradas para
Obtengdo das Pressoes e os Carregamentos de Vento ao longo da Estrutura.

5.3 FUNDACAO DA TORRE 241/1
A fundacdo da estrutura 241/1 ¢ composta por quatro blocos de coroamento com 36
estacas raiz cada. Os blocos sdo interligados por vigas de travamento (80 cm x 130 cm), sendo

que cada uma dessas vigas de travamento possui 8 estacas raiz. As 144 estacas dos blocos de
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coroamento possuem 25 metros de profundidade. Os didmetros dessas estacas variam da
seguinte forma: 41 cm do nivel do terreno até 10 m de profundidade e 31 cmentre 10 me 25 m.
Ja as 32 estacas das vigas de travamento possuem apenas 20 metros de profundidade. Os
didmetros das mesmas variam de outra forma: 41 cm do nivel do terreno até 10 m de
profundidade e 31 cm entre 10 m e 20 m.

Cabe ainda mencionar o bloco para instalagdo da grua, executado no centro da torre. As
fundagdes foram constituidas por quatro estacas raiz com as mesmas caracteristicas das estacas
das vigas de travamento.

O concreto utilizado para os elementos de fundacao possui resisténcia caracteristica a
compressao (fck) de 35 MPa enquanto a argamassa das estacas raiz possui fck = 25MPa. A

planta das fundacdes ¢ ilustrada na Figura 5.15.
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A Figura 5.16 apresenta do Detalhe A com as dimensdes do bloco em planta, além das

distancias das estacas.
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Figura 5.16 - Detalhe A com a Vista em Planta do Bloco

A Figura 5.17 apresenta o Corte E-E com as dimensdes verticais do bloco e as distancias

entre as estacas.
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Figura 5.17 - Corte E-E com as Dimensdes Verticais do Bloco

101



A Figura 5.18 apresenta a vista em planta de um trecho de uma das vigas de travamento.

O corte D-D, que indica sua altura, também ¢ ilustrado.
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Figura 5.18 - Corte D-D Viga de Travamento

130

A Figura 5.19 apresenta os cortes AA e BB das fundacdes da torre GTS 241/1.
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5.4 ENSAIOS REALIZADOS E CARACTERIZACAO DO SOLO

Cabe mencionar que o objetivo desta se¢do ndo € se aprofundar nos detalhes de cada
ensaio especificamente, mas apenas fornecer uma ideia geral de como se deu a investigacao
geotécnica do solo nas regides de instalacdo das torres.

Para a caracterizagdo do solo foram realizados diversos tipos ensaios na regiao onde
foram executadas as torres da travessia.

e Sondagem a percussdao com medida de Nspt Instrumentado

O Nspr instrumentado tem como objetivo conhecer a resisténcia do solo em funcao do
namero de golpes e as perdas de energia ao longo de sua realizacao.

Esse ensaio consiste da execu¢do da convencional sondagem a percussdo com medida
de Nsprcom o acréscimo da medida de energia em dois pontos: abaixo da cabeca de bater e
junto ao amostrador com o uso do Hammer Performance Analyzer.

De uma forma geral as sondagens a percussao convencionais foram realizadas até 60
metros de profundidade, sendo que a instrumentacao para verificar as perdas de energia era
realizada até, no maximo, os 35 primeiros metros.

e Sondagens Rotativas

A sondagem rotativa permite a penetracdo da sonda em camadas impenetraveis a
percussdo. Para o caso de existéncia de rocha esta sondagem permite uma caracterizagao através
de um indice qualitativo chamado RQD (Rock Quality Designation ou Designagdo da
Qualidade da Rocha).

O boletim de sondagem mista utilizado para a constru¢do de um perfil aproximado do
solo para o presente trabalho apresenta a condigao de impenetrabilidade ao trépano de lavagem
na profundidade de 16 metros, tendo a partir dai sido realizada a sondagem rotativa de forma a
obter uma caracterizagdo para as camadas mais resistentes.

e Ensaios de Infiltracdo e/ou Perdas D’agua

Ajudam a detectar a presenca de planos de falha no morro onde esté locada a torre por
meio da medi¢do da infiltracdo da dgua no solo-rocha.

Em cada perfuracao feita pela sondagem rotativa foram feitos ensaios de infiltracdo e/ou
perdas d’4gua nas profundidades onde foram identificadas mudangas de estratigrafia.

e Ensaios de laboratorio
Visam conhecer as propriedades fisicas e quimicas do solo de modo a identificar a

agressividade e outros dados de interesse geotécnico. Amostras indeformadas sdo coletadas no
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local, produtos do amostrador das sondagens a percussdo, e encaminhadas ao laboratdrio para
a execucao dos ensaios.

No caso das investigacdes para as torres foram realizados ensaios para a determinacgao
da curva granulométrica (sedimentacdo e peneiramento) e ensaios para a determinacdo dos
Limites de Atterberg (Limites de Liquidez e Plasticidade)

A Figura 5.20 apresenta os 30 metros iniciais do boletim de sondagem misto utilizado
como base para caracterizar a regido das fundac¢des da torre GTS 241/1. O Anexo A fornece o
boletim completo com a sondagem mista, que vai até cerca de 87 metros de profundidade.

Devido as condi¢des do local avangou-se com a prospec¢do percussiva mesmo ja
atendendo aos critérios normativos de paralisacdo das sondagens pelo método SPT (NBR
6484:2001 Solo - Sondagens de simples reconhecimento com SPT - Método de ensaio).

Portanto, o Nspr deve ser analisado com cautela.
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Figura 5.20 - Boletim Misto de Sondagem Torre 241/1 até 30 Metros de Profundidade
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CAPITULO 6 - DETERMINACAO DOS CARREGAMENTOS E ELABORACAO DO
MODELO DE ELEMENTOS FINITOS

6.1 GENERALIDADES

Neste capitulo sdo apresentadas as metodologias aplicadas para a determinacdo dos
carregamentos, assim como a estratégia para a elaboragdo do modelo de Elementos Finitos do
sistema completo torre-fundacao-solo.

Primeiramente sao apresentadas as condi¢des de carregamento consideradas no projeto
das Torres GTS e a determinagdo dos carregamentos estatico e dindmico de vento em
conformidade com a norma [EC 60826:2017.

Para a andlise dindmica € descrito o processo estatistico envolvido na determinagdo dos
carregamentos ndo-deterministicos € o equacionamento utilizado para a implementacao de um
programa no software MATLAB para a geracao de tais carregamentos.

Finalmente, descreve-se o processo de constru¢do do modelo de Elementos Fintos da
torre e de sua fundagdo utilizado para as andlises estaticas, modal e dindmica transiente no
software ANSYS. E apresentada também como foi considerado o efeito de amortecimento

estrutural do sistema torre-fundagao-solo.

6.2 CARREGAMENTOS
6.2.1 CONDICOES DE CARREGAMENTO DE PROJETO

Os carregamentos de projeto no caso de estruturas de torres de linhas de transmissao
possuem uma caracteristica peculiar em relagao a outros projetos convencionais na engenharia
civil. Além dos carregamentos permanentes verticais de peso-proprio dos equipamentos ¢ da
estrutura, existe uma componente horizontal, geralmente de maior grandeza, relacionada as
tragdes nos condutores e ventos na estrutura/condutores. Outro fator que nao pode ser esquecido
esta relacionado as cargas provisorias de montagem e/ou manutengdo das estruturas, nesse caso
considerando o peso proprio de operarios e ferramentais.

Com o objetivo de projetar as duas torres de suspensdo GTS da travessia do Rio
Amazonas, além dos pesos proprios, nove condi¢cdes de carregamento horizontal foram
consideradas:

(1) Vento Sinético atuando transversalmente;

(2) Vento Sindtico atuando longitudinalmente;

(3) Vento Sinético atuando em um angulo de 45° com a dire¢do da linha;

(4) Vento Longitudinal — com rompimento de qualquer condutor;

(5) Vento Longitudinal — com rompimento de qualquer péra-raios;
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(6) Vento de Tempestade atuando transversalmente;
(7) Vento de Tempestade atuando longitudinalmente;
(8) Vento de Tempestade atuando em um angulo de 45° com a dire¢do da linha;

(9) Vento Longitudinal — com rompimento de todos os condutores.

6.2.2 CONSIDERACAO ESTATICA EQUIVALENTE
6.2.2.1 CONDUTORES, CABOS PARA-RAIOS E ISOLADORES
A pressao de referéncia do vento foi calculada em fungdo da velocidade de referéncia

do vento, conforme a norma IEC 60826:2017. A Equagdo 6-1 apresenta a expressao utilizada.
1 ~
9o = ET,U(KRVRB)Z Equacdo 6-1

onde:

qo = pressio dindmica de referéncia em N /m?;

Vrp = velocidade do vento de referéncia em m/s em terreno de categoria B (ver Equagdo 5-1);
u = massa especifica do ar que é igual a 1,225kg/m3 em uma temperatura de 15°C e a uma
pressao atmosférica de 101,3kPa no nivel do mar;

T = fator de correcdo da densidade do ar, quando da determinagdo da velocidade do vento em
altitude ou temperatura muito diferentes das suposi¢des de nivel do mar e 15°C, o fator de
corregao T pode ser aplicado a pressao qo, para os demais casos t € considerado igual a 1;

Ky = coeficiente de rugosidade (ver Tabela 5.4).

A Tabela 6.1 apresenta os valores do fator de correcdo t, relativo a temperatura e a

altitude.

Tabela 6.1 - Fator de Corregdo 7 da pressdo dindmica do vento de referéncia qo devido a altitude e temperaturas

(IEC 60826:2017)
Altitude
Temperatra m
2 0 1000 2 000 1000
30 0.95 0,84 .75 0,66
15 1.00 0,88 0,79 088
o 1.04 0,04 bas 0.73
15 1.12 049 D28 0.77
_a 1.19 1,08 0oa D82
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A seguir estdo apresentadas as pressdes nos condutores, cabo para-raios, isoladores e na

estrutura.

e Ventos Sindticos
— Condutores 145 kgf/m?
— Para-raios 148 kgf/m?
— Isoladores 256 kgf/m?
e Ventos de Tempestade
— Condutor e Para-raios (sobre um vao de 100 m) 225 kgf/m?
— Isoladores 270 kgf/m?
A linha de transmissdo objeto de estudo deste trabalho se trata de uma linha de 500KV com
circuito duplo (ver Se¢do 2.1 ), portanto esta possui seis cabos condutores além de dois cabos
para-raios. Os condutores sdo fixados nas misulas da estrutura através das cadeias de isoladores
(Figura 5.9) e os cabos para-raios sdo fixados através das manilhas. Considerando o exposto,
os carregamentos de vento nesses elementos sdo considerados como atuando na estrutura na

forma das arvores de carregamento da Se¢ao 6.2.2.4 e conforme indicado na Figura 6.1

cabos para-raios
_,--"'_-'_F -\-\-_‘"-\—\_

SICAZICSHS

cabos condutores

Figura 6.1 - Ilustracdo dos Pontos de Fixagdo dos Cabos Condutores e Para-raios
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Os calculos das pressdes de vento e do dos carregamentos para a estrutura, devido a sua
extensdo, estdo apresentados no Anexo B deste trabalho.
6.2.2.2 CARGAS DE VENTO NOS CONDUTORES E CABOS PARA-RAIOS

Os efeitos do vento nos condutores e nos cabos para-raios consistem em cargas devido
a pressao do vento, bem como o efeito do aumento da tragao.

De acordo com o previsto na IEC 60826:2017 a carga (A.) devido ao efeito da pressao
do vento sobre um vao de vento L, aplicada no suporte e soprando em um angulo Q com os

condutores, ¢ dada pela Equagao 6-2:

Ac = qoCxcGcGydLsin® Equacéo 6-2

onde:

Cxc = coeficiente de arrasto do condutor € igual a 1,00 para os condutores e velocidades do
vento geralmente considerados retangulares. Outros valores podem ser usados se derivados de
medigdes diretas ou testes de tunel de vento;

G, = fator de vento combinado para os condutores dados na Figura 6.2, que depende da altura
z e das categorias de terreno;

G, = fator de vao dado na Figura 6.3;

d = diametro do condutor em (m);

L = vao de vento do suporte, igual a metade da soma do comprimento dos vaos adjacentes do

suporte.

A Figura 6.2 fornece os valores de G em fun¢do da categoria do terreno (A,B, C ou D)

e da altura em relacao ao solo.
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Figura 6.2 - Fator de Vento Combinado para os Condutores em Varias Categorias de Terreno e Alturas Acima do
Solo (IEC 60826:2017)

A Figura 6.3 fornece valor de G; em funcdo do comprimento vao (L).

S

1,05
1,00
0.95 |
0.20
0,85 - L — - -

200 300 400 500 B00 foo 800

Comprimento do vao (m)
IEC

Figura 6.3 - Fator de Vao (IEC 60826:2017)

6.2.2.3 CARGAS DE VENTO NOS ISOLADORES

As cargas de vento que atuam sobre as cadeias de isoladores (4;) se originam da carga
A transferida pelos condutores e da pressdo do vento atuando diretamente nas cordas do
isolador. Esta ultima ¢ aplicada convencionalmente no ponto de fixagdo ao suporte na diregdo

do vento e seu valor ¢ dado por:
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A; = qoCx; G S, Equacéo 6-3

onde:

Cx; = coeficiente de arrasto para os isoladores, considerado igual a 1,2;

G, = fator de vento combinado para os isoladores que varia com a altura do centro de gravidade
da corda do isolador e a categoria do terreno (ver Figura 6.4);

S; = area da corda do isolador projetada horizontalmente em um plano vertical paralelo ao eixo
da corda (m?). No caso de varias cadeias, a area total pode ser considerada de maneira

conservadora como a soma da area de todas as cadeias.

De acordo com a pratica do projeto de linhas de transmissao pode-se afirmar que o vento
nas cadeias de isoladores tem pequeno efeito no dimensionamento dos suportes.
Consequentemente, pode ser aceitdvel que na maioria das linhas de transmissao o célculo da
pressao do vento seja simplificado, adotando de maneira conservadora a mesma pressao
aplicada aos suportes.

A Figura 6.4 apresenta o abaco para a obtengdo do fator de vento combinado (G,) para

suportes e isoladores conforme a IEC 60826:2017

iy

L — —

3,00 T IS s N N

250 =1 — R

___,.--""'-_-_---_. e

2,00 it —T—T T A
I-'-'-.-‘---'.-'-_-

1,50 : >
0 15 20 25 30 35 40 45 50 S5 60

Altura acitna do golo {m)
IEC

Figura 6.4 — Fator de Vento Combinado G; (IEC 60826)
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6.2.2.4 CARGAS DE PROJETO

Para as nove hipoteses de carregamento apresentadas anteriormente foi elaborada uma

“arvore de carregamento” para as cargas estaticas a serem consideradas no sistema torre-

fundacdo-solo. A Figura 6.5 apresenta todos os casos considerados no projeto das torres GTS.

Hipotese 1 Vento
Sinotico Transversal

VENTO NA TORRE:
150.(HM10)"" S1,Coere

Hipotese 2 Vento
Sinotico
Longitudinal

VENTO NA TORRE:
150.(H/10)*"%.S,Cxz
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Hipotese 7 Vento de
Tempestade
longitudinal

VENTO NA TORRE:
250 S1,Cxp,
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Hipotese 3 Hipotese 4 Hipotese 5
Vento Sinético a 45° Longitudinal, Longitudinal,
qualquer condutor qualquer para-
raios
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De acordo com a Seg¢do 2.2.1 todas as hipoteses de carregamento devem ser verificadas
para o caso da instalacdo de somente um circuito (trés fases e um cabo para-raios no mesmo
lado da torre).

Para carregamentos transversais devem ser consideradas hipoteses em que 75% atuam
em uma face da torre, 25% na outra face.

Para carregamentos verticais (duas hipoteses): 1* - 75% atuam em uma face da torre
25% na outra face, e 2% - 30% atuam em uma face da torre e 10% na outra (para esta condigao
utiliza-se o peso proprio sem qualquer coeficiente de majoragao).

Além disso, considera-se carregamentos longitudinais com 100% na face da torre, o que
resulta no caso mais desfavoravel para o dimensionamento dos elementos e ligacdes.

Para as condigdes de carregamento das hipdteses 6, 7 e 8, ou seja, relacionados aos
ventos de tempestade, as seguintes combinagdes foram calculadas:

a) Carregamento vertical mostrado em cada diagrama de condigdo de carga (&rvore de
carregamentos);

b) Nenhum carregamento transversal ou longitudinal;

c) Vento na torre, conforme indicado em cada diagrama de condicdo de carga (arvore de
carregamentos) aplicado a partir do nivel do solo até a altura correspondente ao ponto de
intersecao das pernas inclinadas da torre (altura H1). Nenhum vento na torre acima de H1;

d) Os calculos devem ser repetidos para cada valor possivel de H1.

6.2.2.5 VENTO NA ESTRUTURA
Para obtencdo das forcas de vento nas estruturas da torre e do elevador foram aplicadas
a Equagdo 6-4 ¢ a Equacao 6-5 para os ventos Sindtico e de Tempestade, respectivamente:

e Forca de Vento Sinotico (kgf)

0,167
F =100 (—) (14 0,2sin? 2 0)(Sp4Cxr1 SIN% 20 + Sy, Cypz Sin? 2 0)
10 Equagcio 6-4
e Forca de Vento de Tempestade (kgf)
F =225(1+0,25sin?20)(Sy;Cxry Sin? 20 + Sy, Cxr, Sin? 2 0)
Equacéo 6-5

onde:
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F

tower

cada painel que compde a torre;

= carga de vento (kg agindo na direcdo do mesmo, aplicada no centro de gravidade de

H = Altura a partir do solo (m) do centro de gravidade de cada painel da torre;

S;1,S;, = Area liquida (m?) das faces 1 e 2 de cada painel, projetadas no plano vertical,

respectivamente, das faces 1 e 2;

Cyr1:Cyr, = Coeficientes de arrasto das faces 1 € 2 de cada painel da torre (Figura 6.4);

0 = Angulo formado pela diregdo do vento e a perpendicular da face 1(Figura 6.6).

A Figura 6.6 ilustra como se d4 a defini¢cdo do angulo de incidéncia do vento conforme

a mesma norma.
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Figura 6.6 — Defini¢do do Angulo de Incidéncia do Vento (IEC 60826)
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6.2.3 FATOR DE RAJADA DAS CARGAS DE VENTO

Com o intuito de simplificar a abordagem dindmica devido a atuacdo de alguns
carregamentos, normalmente, na pratica da engenharia, um fator de majoracdo, geralmente ¢
aplicado a um carregamento estatico. Assim, aplica-se diretamente esse “novo” esfor¢o
majorado como se fosse um esforco dinamico.

No caso das cargas de vento em estruturas sob a a¢do do repetido impacto de rajadas de
vento o método do fator de carga de rajada (GLF) tradicionalmente ¢ utilizado. Os principais
codigos e normas em todo o mundo definem pardmetros para que isso seja possivel. Neste
processo, o carregamento estatico equivalente de vento usado para dimensionamento € igual a
forca média de vento multiplicada pelo fator de carga de rajada. O GLF leva em conta a
dindmica da flutuacdo do vento e qualquer amplificacdo de carga introduzida pela dindmica da
construcao.

O GLF leva em conta a natureza dindmica da flutuacdo do vento, assim como qualquer
amplificag¢do introduzida pelas caracteristicas dinamicas da estrutura.

Conforme Bashor e Kareem (2009), existem varios métodos para calcular o fator de
rajada (ou de ressonancia) em diferentes normas. A norma internacional ISO 4354:2009 (Wind
Actions on Structures) prevé Cayn para o calculo do fator de rajada. A norma americana
ANSI/ASCE 7~16 (Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures) define o fator
de rajada G para a consideragao dos efeitos dinamicos. A norma AS/NZS 1170:2011 (Structural
design actions - Wind actions) também adota Cayn para o calculo do fator de rajada. A norma
canadense NBCC 2015 (National Building Code of Canada) fornece Cg para a considera¢do do
efeito de rajada. As recomendagdes da norma japonesa AlJ (Architectural Institute of Japan)
utilizam Gg para calcular o fator. Em geral, o fator de rajada tem relagdo com o relevo e com as
propriedades dinamicas da estrutura.

De acordo com Solari (1993), o efeito das rajadas de vento em estruturas e,
particularmente, a avaliagdo do fator de rajada, na maxima resposta da estrutura e do
equivalente estatico representam os principais topicos no panorama da pesquisa desenvolvida
em engenharia edlica nos ultimos 40 anos.

Para o caso das torres GTS o fator de carga de rajada foi calculado de acordo com a
norma [EC 60826:2017. O valor utilizado foi de 1.52, pelo qual foi multiplicado o vento na
torre de forma a determinar as cargas de projeto.

6.2.4 CONSIDERACAO DINAMICA NAO-DETERMINISTICA
Nesta se¢do ¢ apresentada a metodologia utilizada para a modelagem do carregamento

nao deterministico e aleatorio do vento. Tal carregamento ¢ um dos mais relevantes fatores
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quando se trata da analise dinAmica em torres de transmissio. E importante a consideracio do
carater aleatorio e instavel na aplicagdo desse tipo de carregamento. Para isso, 0 mesmo deve
ser tratado de forma ndo-deterministica com a geracdo de séries de carregamentos com seu
posterior tratamento estatistico.

Com esse objetivo, muitas vezes utiliza-se da metodologia de Franco (1993),
caracterizada por uma simulacdo numérica aleatoria de componentes harmonicos através do
método de Monte Carlo (Franco ,1993) e, naturalmente, de conceitos estatisticos associados.

Na metodologia o carregamento do vento ¢ dividido em duas parcelas; a parcela média,
que representa o carregamento estatico e a parcela flutuante, que representa as variagdes que
ocorrem (rajadas) (ver Equagdo 2-2).

A parcela flutuante ¢ determinada pela superposicao de componentes harmdnicos com
fases aleatoriamente definidas. Segundo Franco (1993), a parcela referente a flutuagdo pode ser
dividida em uma série aleatéria de 11 componentes harmonicos, onde um deles coincida com a
frequéncia ressonante da estrutura, € os demais sejam multiplos ou submultiplos desta. A
amplitude de cada um dos harmdnicos pode ser obtida em fungao do espectro de poténcia do

vento.

6.2.4.1 DEFINICAO DAS SERIES TEMPORAIS DA VELOCIDADE DO VENTO

De acordo com Franco (1993) a definicao simplificada da parcela flutuante da
velocidade do vento v(t) € apresentada por uma tnica fun¢ao harmonica (qualquer solugao nao
trivial da equacao de Laplace, cujas derivadas primeira e segunda sdo continuas), representada

pela Equagao 6-6.

v(t) = Vycos(2mft) Equacéo 6-6

A parcela flutuante da velocidade de vento estd inserida em um processo aleatorio
estacionario, ergddigo com média igual a zero (Shinozuka e Jan, 1972).

Nesse estudo considerou-se que a parcela flutuante da velocidade do vento ¢ calculada
com base na superposicdo de harmonicos, considerando-se que a amplitude destes ¢ definida
pela densidade espectral da excitagdo, que por sua vez ¢ definida através do Espectro de
Poténcia de Kaimal (ver Figura 2.11). O carater aleatorio ndo-deterministico da parcela
flutuante da velocidade do vento estd inserido na aleatoriedade dos dngulos de fase (numeros
randomicos). A Equagdo 6-7 apresenta a formulacdo matemdtica ndo deterministica para

aparcela flutuante do vento utilizada no ambito deste trabalho (Franco, 1993):
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v(t) = Z V25V (f)Af cos(2rfit + 6;) Equagéo 6-7

onde:

N = numero de divisdes no espectro de poténcia de Kaimal;

SV(f;) = densidade espectral da parcela flutuante do vento na frequéncia f; (ver Secdo 2.2.3.1
);

fi = frequéncia em Hz;

Af = incremento da frequéncia em Hz, em relag@o ao espectro de Kaimal;

0; = angulo de fase aleatorio entre 0 e 2.

Sendo a amplitude das fung¢des temporais definida pela Equagao 6-8.

a; =28V (f)Af Equacéo 6-8

Para determinacao das séries temporais, € necessaria a escolha das faixas de frequéncias
dentro do espectro de poténcia do vento, abrangendo as principais frequéncias naturais do
modelo estrutural. A faixa de frequéncia adotada neste trabalho contém as dez primeiras
frequéncias naturais da estrutura, sendo adotada a faixa de 0,05 Hz até 2,5 Hz. Em seguida,
conforme Rechtman (2018), dividiu-se esta faixa de frequéncia em “N” partes conforme a

Equagdo 6-9, onde N = 81, de modo que o incremento Af ¢ igual a 0,0302 Hz.

_ fmax - fmin

Equacéo 6-9
N quac

Af
Os valores de f; utilizados na Equagdo 6-7 e na Equacdo 6-8 correspondem ao valor
central de cada uma das N faixas de frequéncia definidas.
6.2.4.2 DETERMINACAO DO CARREGAMENTO DE VENTO NAO
DETERMINISTICO

Como a velocidade do vento utilizada ¢ o somatorio de duas parcelas, a média e a

flutuante, que varia ao longo do tempo, a Equagao 6-1 pode ser reescrita como a Equagdo 6-10:
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1 V4 ~
Qo = 5 THKe(V + (D)) Equagio 6-10
A Equagido 6-11 apresenta a forga do vento que atua sobre cada n6 da torre.
Frower = qo(t)(1 + 0.2 x sen®260)(St1Cxr1 €05 2 0 + St5Cxro5en?20) Equacdo 6-11

Os parametros da Equagdo 6-11 sdo definidos conforme a Se¢do 6.2.2.5

6.2.4.3 GERACAO DAS SERIES DE CARREGAMENTO NAO-DETERMINISTICO
NO SOFTWARE MATLAB

Devido a complexidade para a obtengao da resposta dinamica da estrutura, foi necessaria
a implementagdo de uma rotina do software MATLAB, a partir da qual foram geradas as séries
de carregamento nao-deterministico a serem aplicadas no modelo de Elementos Finitos para a
analise.

A partir da aplicacao da quantidade arbitraria de dez séries de carregamento dinamico
ndo deterministico foram obtidos os deslocamentos translacionais horizontais maximos na
estrutura, de acordo com o feito por Rechtman (2018).

O sentido de aplicagdo do carregamento de vento dindmico ndo deterministico foi
definido da mesma forma que o estatico, através da analise dos modos de vibragdo da torre.
Logo as cargas serao aplicadas na dire¢ao do eixo “X”, mesma dire¢ao, portanto do primeiro

modo de vibragao.

6.3 MODELAGEM
6.3.1 MODELAGEM DA TORRE
Para a modelagem da estrutura da torre, foi utilizado o elemento de viga espacial
BEAMI188 (ANSYS, 2018) para representar os montantes e os elementos principais da torre.
O elemento BEAM188 (Figura 6.7) ¢ um elemento uniaxial de viga espacial com dois
nds “i” e “j”, com seis ou sete graus de liberdade por nd, sendo trés graus de translacdo em x, y
e z, trés graus de rotacdo em X, y € z € 0 sétimo grau de liberdade (magnitude de deformacao)
que ¢ opcional. Esse elemento ¢ apropriado para andlises lineares, com grandes rotacdes, e/ou
andlises ndo lineares com grandes deformagdes (ANSYS, 2018). O elemento permite a

orientacdo e o posicionamento correto das segdes transversais através de um nd de orientacao

espacial “k”.
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Figura 6.7 — Elemento BEAM188 (ANSYS, 2018)

Considerando a rigidez das ligacdes utilizadas, as conexdes entre os montantes € 0s
contraventamentos foram consideradas rigidas e modeladas através da topologia compartilhada.
A topologia compartilhada ocorre quando os corpos sdo agrupados em partes constituidas por
varios corpos, permitindo uma malha continua nas regides comuns onde os corpos se tocam

A Figura 6.8 ilustra o modelo da torre desenvolvido, sendo: (a) vista isométrica; (b) vista

inferior; (c) detalhe do topo da torre e de suas misulas.
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Figura 6.8 a) — Vista Isométrica do Modelo Completo, b) — Vista Inferior do Modelo ¢) — Detalhe do Topo da
Torre e das Misulas
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A Tabela 6.2 apresenta as estatisticas relativas ao modelo completo mostrado na Figura

6.8

Tabela 6.2 - Estatisticas do Modelo

Descricao Quantidade

Nés de Elementos Sélidos 36781
Nés de Elementos de Viga 20144
Numero Total de Nds 55919
Elementos Sdlidos 8660
Elementos de Viga 9904
Numero Total de Elementos 18564
Numero de Sec¢des Tranversais 321

Molas 17104

6.3.2 MODELAGEM DA FUNDACAO

As fundagdes foram modeladas utilizando-se os elementos finitos de solidos 3-D
SOLID186 e SOLID187 para os blocos de coroamento ¢ vigas de travamento, e o elemento de
viga espacial BEAM188 para as estacas.

O elemento SOLID186, mostrado na Figura 6.9, ¢ um elemento solido 3-D de ordem
superior com 20 nds que apresenta um comportamento de deslocamento quadratico. O elemento
¢ definido por 20 no6s, tendo cada um com trés graus de liberdade - translagdes nas direcdes x,
y e z. Neste elemento podem ser aplicados diversos critérios, tais como: plasticidade,
hiperelasticidade, fluéncia, enrijecimento com a tensao, grande deflexdo, além de capacidades
para grandes deformagdes. Também possui a vantagem da formulacdo mista para simular
deformagdes de materiais elastoplasticos quase incompressiveis € materiais hiperelasticos

totalmente incompressiveis.
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Figura 6.9 — Elemento SOLID186 (ANSYS, 2018)
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O elemento SOLID187, que pode ser visto na Figura 6.10, também ¢ um elemento de
solido em trés dimensdes e de ordem superior, porém possui formato tetraédrico e 10 nés com
os mesmos graus de liberdade - translagdes em x, y e z. Esse elemento possui um
comportamento quadratico no deslocamento sendo bastante adequado para modelagem de

malhas irregulares. O elemento SOLID187 possui as mesmas caracteristicas mencionadas do

SOLID186.
L
Y.v
| 4
X.u
Z1W J

Figura 6.10 — Elemento SOLID187 (ANSYS, 2018)

A Figura 6.11 apresenta o modelo da fundagdo para a torre composta de: Bloco de

coroamento, estacas e vigas de travamento.

HETNG

Figura 6.11 — Detalhe das Fundagdes da Torre
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6.3.3 MODELAGEM DO SOLO
6.3.3.1 GENERALIDADES

Cabe ressaltar que a abordagem de modelo do solo, o0 modelo continuo foi a primeira
tentativa de modelo. Essa abordagem é mais completa e representa melhor o comportamento
real. Porém necessita de um custo computacional muito elevado.

Portanto, em razdo desse enorme custo computacional exigido e em face dos recursos
disponiveis o modelo continuo de solo foi considerado inviavel e substituido pelo modelo de
molas de Winkler, que, conforme Bowles (1997) apresenta um custo computacional bastante
reduzido.
6.3.3.2 TENTATIVA DA UTILIZACAO DO MODELO CONTINUO

Inicialmente foi elaborado um modelo de Elemento Finitos em que o solo foi modelado
como um meio continuo com comportamento elastoplastico. Foi adotado um comportamento
elastico isotropico com as propriedades elasticas do solo definidas conforme Jopper (2007) e o
modelo de plasticidade de Drucker-Prager (Drucker e Prager, 1952). A vista isométrica do

modelo solo-fundagdo-estrutura completo pode ser vista na Figura 6.12.

Figura 6.12 — Vista Isométrica do Modelo Continuo de solo-fundagdo-estrutura
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A Figura 6.13 apresenta a elevagdo do modelo do sistema solo-fundagdo. A divisdo das
camadas de solo foi elaborada de acordo com o perfil de sondagem mista (ver Figura 5.20).
Foram supostos quatro tipos de solo distintos, sendo: do nivel do topo das estacas do bloco
(3,9m) até 11,9 metros argila silto-arenosa rija; de 11,9 metros até 25,2 metros uma argila silto-
arenosa dura; de 25,2 metros até 45 metros uma areia silvosa muito compacta. Cabe ressaltar
que esta divisdo buscou a situa¢do mais desfavoravel para o comportamento da estrutura,

resultando assim em um dimensionamento mais a favor da seguranca.

Figura 6.13 — Vista em Corte do Modelo Continuo de Solo e Sua Interagdo com as Fundagoes

Apesar de representar um modelo do estado da arte e permitir a avaliagdo dos niveis de
tensao e deformacdo no solo, do que tratava o objetivo original do presente trabalho, a
modelagem do solo resultou em uma malha de elementos finitos com 13.964.253 nos e
8.719.401 elementos, o que culminou em um custo computacional muito maior que a
capacidade disponivel. Adicionalmente as semanas necessarias para a obtengao de uma malha
com caracteristicas apropriadas, a melhor versdo da malha obtida exigiu cerca de 23 horas para
ser gerada. A analise estatica foi “rodada” por cinco dias ininterruptamente, porém sem que se
conseguisse obter quaisquer resultados. O hardware disponivel no computador utilizado para a

modelagem ¢ descrito na Tabela 6.3:

Tabela 6.3 — Hardware Utilizado para Modelagem

Atributo Especificacdo
S.0 Windows 10
RAM 8GB DDR3 1333MHz
CPU Intel Core 17 2670QM
GPU GT630M 2GB DDR3

ARMAZENAMENTO  240GB SSD/2TB HDD

Desta forma ndo se conseguiu obter um resultado conclusivo e assim, outro modelo de

solo mais simples foi proposto — o modelo de Winkler.
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6.3.3.3 MODELO DE WINKLER NO SOFTWARE ANSYS®

O solo foi modelado através do elemento finito de mola linear COMBIN14 (ANSYS,
2018), ilustrado na Figura 6.14. O elemento COMBIN14 tem capacidade longitudinal ou
torcional em aplicagdes 1-D, 2-D e 3-D. A opcdo de mola-amortecedor longitudinal ¢ um
elemento de tensdo-compressao uniaxial com no maximo trés graus de liberdade em cada um
dos dois nds “i” e “4” - translagdes nas dire¢des X, y € z. Nao foram consideradas flexdo ou
torcao.

O elemento mola-amortecedor ndo possui massa. A capacidade de atuar como mola ou

amortecedor pode ser removida/adicionada do elemento.

Figura 6.14 — Elemento COMBIN14

A Figura 6.15 apresenta o detalhe do modelo de Winkler para o solo. Além disso pode
ser observado um dos blocos de coroamento, parte das vigas de travamento e as estacas do
bloco. Como de costume na pratica de projetos de fundagdes profundas, apenas a interagado
entre o solo e as estacas foram consideradas, ndo sendo computada na analise a interagdo entre

0 solo e o bloco de coroamento, bem como entre o solo e as vigas de travamento.
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Figura 6.15 — Interagdo Solo

Para a determinagado das rigidezes de mola para o modelo de Winkler foi utilizada uma

rotina no Excel. As rigidezes horizontais das molas foram determinadas a cada 50 centimetros

de profundidade multiplicando-se os coeficientes de reagdo horizontal em cada profundidade

pela dimensao transversal da estaca e pelo comprimento de cada seguimento. As correlagdes

propostas por Terzaghi (1955) na Tabela 3.2 em funcdo da compacidade da areia com

consideragdo da variacdo com a profundidade conforme a Equagdo 3-22, e da consisténcia da
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argila conforme a Figura 3.4 foram utilizadas para a estimativa dos coeficientes de reacdo
horizontal. A sondagem mista apresentada na Figura 5.20 foi utilizada como base.

A Tabela 6.4 apresenta a estratigrafia do subsolo no local bem como os parametros
utilizados no modelo de Winkler para as estacas dos blocos de coroamento e das vigas de
travamento.

Na Tabela 6.4 pode-se observar claramente a variagdo do didmetro (D) com a
profundidade das estacas. Conforme mostrado na mesma tabela, e em razdo da topografia do
terreno gerando a necessidade na regido de aterro descrita na Figura 5.19, foram desprezadas
as interagdes dos blocos e das vigas de travamento diretamente com o terreno. Essa ultima
consideracdo trabalha favoravelmente a seguranca para o caso de emrazao de um evento natural
(tal como chuva, cheia do rio etc.) ocorra a remocao da referida camada de aterro.

Em razdo da predominancia de esforgos transversais no modelo deste trabalho, da
elevada resisténcia da camada de assentamento das estacas, conforme a sondagem mista da
Figura 5.20. Considerando também os enormes valores encontrados para k,,, ¢ ainda que esta
consideracdo representa uma significativa melhora nas condi¢des de contorno do modelo.
Considerou-se o engastamento das pontas das estacas para o modelo sem a utilizagdo, portanto,

de quaisquer valores de k,,.
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Tabela 6.4 — Rigidezes de Mola Modelo de Winkler

Caracteristicas Gerais Estacas Blocos Estacas Vigas
Camada | Profundidade (m) ph (MN/m2)] D{m) | Kh (MN/mz)* ”"gt':f,:;f"'a’ D(m)  |Kh (MN/ma)* ”"gi'f: ,:;f"'a’
] 6,60 NfA Desprezado Desprezado NfA Desprezado Desprezado
o 0,5 6,60 NfA Desprezado Desprezado NfA Desprezado Desprezado
23 1 6,60 N/A | Desprezado Desprezado N/A Desprezado Desprezado
E :EI" 1,5 6,60 NfA Desprezado Desprezado 041 24 8
W 2 6,60 NfA Desprezado Desprezado 041 32 0
25 6,60 NfA Desprezado Desprezado 041 40 13
&g g i 3 NfA NfA Desprezado Desprezado 041 11,68 4
ED = @ e 15 NfA NfA Desprezado Desprezado 041 11,68 4
<< 4 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
45 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
5 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
55 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
6 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
i 6,5 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
ﬁ' 7 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
E 75 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
gi 3 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
= 85 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
@ 9 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
% 95 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
L 10 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
10,5 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
11 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
11,5 NfA 041 11,68 3,76 041 11,68 4
12 NfA 041 11,68 3,76 0,31 15,45 4
m 12,5 NfA 041 46,7 15,04 0,31 61,78 15,04
a 13 NfA 041 46,7 15,04 0,31 61,78 15,04
E 13,5 NfA 041 46,7 15,04 0,31 61,78 15,04
@ 14 NfA 041 46,7 15,04 0,31 61,78 15,04
§ 14,5 NfA 0,31 61,3 15,04 0,31 61,78 15,04
& 15 NfA 0,31 61,3 15,04 0,31 61,78 15,04
.LE”D 15,5 NfA 0,31 61,3 15,04 0,31 61,78 15,04
< 16 NfA 0,31 61,3 15,04 0,31 61,78 15,04
16,5 17,59 0,31 936 278 0,31 936 278
17 17,59 0,31 965 235 0,31 965 215
17,5 17,59 0,31 993 242 0,31 993 242
18 17,59 0,31 1022 249 0,31 1022 249
18,5 17,59 0,31 1050 5 0,31 1050 5
19 17,59 0,31 1073 263 0,31 1073 263
19,5 17,59 0,31 1107 269 0,31 1107 269
0 17,59 0,31 1135 276 0,31 1135 276
0,5 17,59 0,31 1163 283 0,31 1163 283
H 17,59 0,31 1192 0 0,31 1192 0
i 17,59 0,31 170 297 0,31 17m 297
s 17,59 0,31 149 a4 NfA NSA NfA
22,5 17,59 0,31 1277 E1l ] NfA N/A N/A
3 17,59 0,31 1305 318 NfA N/A NfA
2,5 17,59 0,31 1334 325 NfA NfA NfA
24 17,59 0,31 1262 332 NfA NfA NfA
4.5 17,59 0,31 1390 319 NfA NfA NfA
» 17,59 0,31 1419 345 N/A NfA N/A
55 17,59 0,31 1447 352 NfA NfA NfA
26 17,59 0,31 1476 359 NfA N/A NfA
26,5 17,59 0,31 1504 366 NfA NfA NfA
27 17,59 0,31 1532 373 NfA NSA NfA
275 17,59 0,31 1561 380 NfA NfA NfA
il 17,59 0,31 1589 387 NfA NfA NfA
28,5 17,59 0,31 1617 3 NfA NfA NfA
» 17,59 0,31 1646 401 NfA NfA NfA

*IMN =10 N
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6.3.4 CONSIDERACAO DO AMORTECIMENTO ESTRUTURAL PARA ANALISE
DINAMICA

O amortecimento estrutural foi determinado conforme a Sec¢do 4.6.2 . De acordo com o
proposto por Carril Jr. (2000), foi adotado o fator de amortecimento igual 0,7% (¢ = 0,007).
Com os valores conhecidos de duas frequéncias naturais, tendo sido adotadas as duas primeiras
conforme a pratica usual (Rechtman, 2018), utilizando-se entdo a Equagdo 4-23 e a Equacao
4-24 pode-se chegar aos valores de a e B. Os valores encontrados foram de @ = 0,024967 ¢
f = 0.001963. A Figura 6.16 mostra as configura¢des da analise “transiente estrutural” no

ANSYS, o que inclui os valores de a e 3 utilizados.
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Figura 6.16 - Configuracoes da Analise Transient Structural no ANSYS

Ainda na Figura 6.16, pode-se observar que a analise foi dividida em 3000 passos e que

o passo de tempo adotado foi de 0,01 segundos.
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CAPITULO 7 - APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS
7.1 GENERALIDADES

Neste capitulo sdo apresentados e analisados os resultados das modelagens realizadas
com a estrutura ¢ a fundagao da torre GTS 241/1 datravessia do Rio Amazonas situada na Linha
de Transmissao de 500 kV Xingu-Jurupari.

De uma forma simplificada foram realizadas analises estaticas, modais e dinamica nao
deterministica da estrutura e da fundacao da torre 241/1.

Nas andlises estaticas foram obtidos os deslocamentos horizontais da estrutura da torre
e das fundagdes. Além disso, também foram obtidos os esfor¢os atuantes nas fundagdes. Com
a analise modal foram obtidas as frequéncias naturais e seus respectivos modos de vibragdo. J&
na analise dindmica ndo deterministica foi obtida a resposta da estrutura para a situagao de

maximo deslocamento translacional.

7.2 ANALISE ESTATICA

Esta secdo apresenta os resultados das andlises considerando as cargas de vento
aplicadas na torre de forma estatica (carregamento de vento de referéncia conforme definido na
Secdo 6.2.2 majorado por seu respectivo fator de rajada definido na Secao 6.2.3 ), além,
naturalmente, dos esforgos verticais.

As analises realizadas consideram dois tipos de abordagem para as estacas da fundacao.
interagao solo-estrutura pela hipotese de Winkler (comportamento linear do solo) e utilizagao
de curvas “p-y” para a considera¢ao do comportamento ndo-linear do solo (somente para analise
da estaca isolada).

Foram obtidos os deslocamentos horizontais na estrutura da torre para as situacdes de
apoios engastados e interagdo solo-estrutura utilizando a hipotese de Winkler. J& os esforcos
nas fundacdes (axial, cortante e momento fletor), no caso dos apoios engastados foram obtidos
no topo do bloco e na estaca mais carregada para o caso da hipotese de Winkler.

A estaca mais carregada quando considerada a hipdtese de Winkler foi escolhida para
ser analisada separadamente. Assim, para esta estaca especificamente, uma outra abordagem
para a interagdo solo-estrutura foi aplicada - as curvas “p-y”. Entdo foram obtidos para as
condicdes linear e ndo-linear de interagdo solo-estrutura (hipdtese de Winkler e curvas “p - y”,
respectivamente) os deslocamentos horizontais e os esforcos atuantes (axial, cortante e
momento fletor) na estaca mais carregada.

Para esta andlise considerou-se a pior situacdao do carregamento estatico, ou seja, o vento

sindtico transversal (Hipdtese 1). A Figura 7.1 apresenta o esquema com as cargas consideras
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para o caso da andlise estatica. Os valores e as posicdes das forcas aplicadas encontram-se

detalhadas no Anexo B.

108580

10880

BB31 Bedt

v 61285
61255

53860 53860

B1255
B1255

53880 53860

r 61255
61255

53880 53860

Figura 7.1 — Hipotese 1 — carregamentos considerados nas analises estaticas (*Todas as cargas incluem os fatores
de seguranca; **DW representa o peso proprio (dead weight). ***Todas as cargas estdo em kgf.)

7.2.1 TOPO DA FUNDACAO ENGASTADO
a) Deslocamentos horizontais na torre:

A Figura 7.2 apresenta os deslocamentos da estrutura na dire¢ao da carga critica de vento
(vento sindtico transversal). Nesta andlise foi considerado o engastamento dos apoios, ou seja,
foram considerados os deslocamentos nulos nos apoios da torre. Ressalta-se que esta ainda ¢ a
pratica corrente no projeto de estruturas de linhas de transmissao, além de outros projetos na
engenharia civil (e.g.: edificios). Cabe mencionar, que na realidade, sabe-se que nenhum

deslocamento ¢ nulo como considerado nesta hipotese.
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B: Static Structural
Total Deformation
Type: Total Deformation
Unit: m

Time: 1
23/042019168:02

- 2,4689 Max

2,1945
19203
1,6459
13716

. 1,0973

= 082297

0,54865
I 027432
0 Min

Figura 7.2 — Diagrama de Deslocamentos horizontais da Estrutura na Analise Estatica com a Hipdtese de Topo
da Fundaco Engastada.

O deslocamento maximo obtido para a situacao de apoios engastados foi de 2,4689 m,

no topo da estrutura, a 296 m de altura.

b) Esforcos na fundacao:

A Figura 7.3 indica a referéncia arbitraria para a determinag¢dao dos esforgos nas

fundacgoes.
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Figura 7.3 - Referéncia para Carga nas Fundagdes

A Tabela 7.1 apresenta os esfor¢os nos pés da torre para hipotese de analise com o

engastamento dos apoios.

Tabela 7.1 - Esforgos nos Apoios para a Situagao de Vento Sindtico Transversal

PERNA FZ (kN)* FX (kN) FY (kN) FR (kN) MSUM (kN.m)
A -10179 -1899,1 -970,54 2132,7 1249,5
B 14156 -2352,3 1423,7 2749,6 1249,5
c -10179 -1899,1 970,56 2132,7 1249,5
D 14156 -2352,2 -1423,8 2749,6 1249,5

*Valores negativos FZ se referem a compressdo e valores positivos a tracdo
FZ =Forca vertical na dire¢do ortogonal do eixo Z;

FX = Forga transversal a torre na diregdo do eixo X;

FY =Forga transversal 3 torre na diregdo do eixo Y (longitudinal a linha);

FR = Resultante das for¢as horizontais;

MSUM = Momento fletor resultante,

Observa-se que duas pernas da torre (A e C) sao comprimidas com esforcos verticais de
10.179 kN enquanto as outras duas pernas (B e D) sdo tracionadas com cargas de 14.156 kN.
Os esforgos horizontais resultantes superam 2.000 kN em todos os pés da torre. J4 o momento
fletor devido aos esfor¢os estaticos € de cerca de 1250 kN.m.
7.2.2 INTERACAO SOLO-ESTRUTURA (HIPOTESE DE WINKLER)
a) Deslocamentos horizontais na torre

A Figura 7.4 apresenta os deslocamentos da estrutura na dire¢ao da carga critica de vento
(vento sinético transversal). Nesta analise foi considerada a interagao solo-estrutura utilizando

o modelo linear da hipdtese de Winkler, ou seja, foram permitidos deslocamentos nos apoios.
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Destaca-se que esta hipotese ¢ mais realista que a hipdtese adotada anteriormente com os apoios

engastados, embora, ainda ndo represente a realidade.

B: Static Structural
Total Daformation =
Type. Total Deformation ]
Unit: m E y
Time: 1 =3 y, 54
23/04/2019 17:56 iy

2.6136 Max
! 2,3232
| 20328
— 1.7424
1,452
1,1616
0,87119
0,58075
0,2904
0 Min

Figura 7.4 — Deslocamento da Estrutura na Analise Estatica com Interacdo Solo-estrutura

Foi obtido um deslocamento, no topo da estrutura, considerando a interacao solo-
estrutura, de 2,6136 m.
b) Deslocamentos no topo das estacas:

A seguir, na Figura 7.5, estdo apresentados os resultados para os valores dos

deslocamentos no topo das estacas e em todos os nds dos blocos.
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B: Static Structural
Deslocamento Topo das Estacas
Expression: USUM

Time: 1

21/07/2019 12:30

0,067671 Max
0,065132
0,062595
0,060057
, 0,057519
0,054981
0,052443 c
0,049905
0,047367
0,044829 Min

Figura 7.5 - Deslocamento no Topo das Estacas

A partir da analise dos deslocamentos no topo das estacas ¢ possivel observar que as
estacas mais carregadas, utilizando a hipdtese linear de Winkler, sdo as estacas mais internas do
bloco relativo a perna D, e as mesmas estacas para o bloco relativo a perna B devido a simetria
do sistema. Os deslocamentos dessas estacas sdo da ordem de 6,5 cm.

7.2.3 ANALISE DAS ESTACAS COM MAIORES DESLOCAMENTOS

Nesta se¢ao as duas estacas (uma em cada bloco — B e D) que apresentaram maiores
deslocamentos horizontais da fundagao foram analisadas separadamente. Adotando a hipotese
linear de Winkler e a hipotese ndo-linear abordada pelas curvas “p - y” foram obtidos os
diagramas de deslocamentos horizontais e os diagramas de esforgos atuantes (cortante e
momento fletor) nas estacas mais carregadas da fundacdo da torre 241/1. Para o caso do
comportamento nao-linear foi utilizado software PileLAT.

A Figura 7.6 apresenta um detalhe do bloco D com destaque para a estaca que apresentou
os maiores deslocamentos horizontais referentes a hipdtese de carregamento com vento sindtico

transversal (Hipotese 1).
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Figura 7.6 — Detalhe da Estaca Analisada - Bloco D

As caracteristicas das estacas consideradas estdo apresentadas na Tabela 7.2.

Tabela 7.2 - Caracteristicas das Estacas com Maiores Deslocamentos

Momento de . . R =
E(GPa)*™* " . . - Rigidez a Flex3o
fek (MPa)* Didmetro (cm) | Profundidade (m) | Inércia da Secdo )
(NBR6118:2014) (mY (MN.m?)***
25 24 11 3,9-13,9 0,001387092 33,3
25 24 31 13,9- 28,9 0,000453332 10,9

O fck é aresisténcia caracteristica a compressao da argamassa da estaca aos 28 dias.*

1GPa=10"N/m>**
1MN = 10°N***

7.2.3.1 HIPOTESE LINEAR DE WINKLER

a)

Deslocamentos horizontais nas estacas mais carregadas

Os deslocamentos horizontais nas estacas, em metros, estdo apresentados na Figura 7.7.
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B: Static Structural
Usum

Expression: USUM
Time: 1

12/07/2019 23:.06

0,065867 Max
0058548
0,05123
0,043911
0,036583
0,029274
0,021956
0,014637
0,0073185

0 Min

]

X

Figura 7.7 — Diagrama de Deslocamentos Horizontais nas Estacas (valores em metros)

O deslocamento horizontal maximo, observado no topo da estaca, foi de 65,867 mm, ou
seja, cerca de 6,6 cm. Além disso a modelagem mostra que a partir da profundidade de 4 metros
¢ possivel verificar que praticamente nao existe mais deslocamento horizontal.

b) Diagramas de esforcos nas estacas com maiores deslocamentos:

A Figura 7.8 apresenta os diagramas de esforgos axiais, cortantes e momento fletor nas

estacas.

B: Static Structural B: Static Structural B: Static Structural
BEAM_AXIAL_F BEAM_SHEAR_FSUM . BEAM BENDING MSUM
Expression; BEAM_AXIAL_F Expression: BEAM_SHEAR_F Expression: BEAM_BENDING_MSUM
Time: 1 Time: 1 Time: 1
10/07/2019 16;52 10/07,2019 16:06 10/07/2019 15:13

2,4282e5 Max i . 8,0097e5 Max . 8,7445e5 Max
. 2351885 3 7.0504e5 777285
— 2.72754e5 3 5,091 1e5 £,8013e3

2,19985 | 5,1318e5 5,8207e5
| 2,1226e5 3 417255 | 4,858e5

| 2,0467e5 [ 321325 I 38864e5

1969785 = 225395 291485

1,8933e5 1,2946e5 1,9432e5
I 1,8169¢5 I 33523 I 97161

1,7404e5 Min -62401 Min 0,03525 Min

z z !
¢ ¢ ¢
X
% X

Figura 7.8 — Diagramas de: (a) Esforgo Axial (N); (b) Forga Cortante (N); (c) Momento Fletor (N.m).
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O esforco axial de compressdo maximo ocorreu no topo da estaca e foi de 242 kN. O
esforco cortante maximo também ocorreu no topo da estaca e foi da ordem de 800 kN. O
momento fletor maximo, no topo da estaca, foi de cerca de 874 kN.m.

E possivel observar que o esforgo cortante ¢ o momento fletor a partir da profundidade
de cerca de 4 metros ¢é praticamente desprezivel. Ja para o esfor¢o axial esse comportamento
nao ocorre.
7.2.3.2 MODELO NAO LINEAR (CURVAS P-Y)

Para elaboragdo do modelo ndo-linear abordada pelas curvas “p-y” através de elementos
fintos com a consideragao da estratificagdo do solo no software PileLAT foram utilizados os
valores da resisténcia ndo-drenada ao cisalhamento das argilas associada ao Nspr conforme

Terzaghi et al (1996). A Tabela 7.3 exibe os valores propostos por Terzaghi et al (1996).

Tabela 7.3 - Valores da Resisténcia Nao-drenada ao Cisalhamento (S,) em Fun¢do do Ngpr (Terzaghi et al, 1996)

Para as camadas de areia foi adotada a correlacao entre os valores de Nspr € o angulo

Consisténcia da Argila ~ NSPT Sy (kPa)
Muito Mole <4 <12
Mole 2-4 12-25
Média 4-8 25-50
Rija 8-15 50-100
Muito Rija 15-30 100 - 200
Dura >30 > 200

de atrito interno fornecida por Meyerhof (1956), mostrados na Tabela 7.4.

Tabela 7.4 - Correlagio Entre Nspr, Densidade Relativa e Angulo de Atrito (Meyerhof, 1956)

SPT  Grau de Compactacdo Densidade Relativa (%) Angulo de Atrito (°)

<4 Muito Fofa <20 <30
4-10 Fofa 20-40 30-35
10-30 Compacta 40- 60 35-40
30-50 Densa 60- 80 40- 45

>50 Muito Densa >80 >45

Considerando que a Tabela 7.3 e a Tabela 7.4 fornecem faixas de valores, para a
obtencdo de valores intermedidrios de resisténcia ndo-drenada ao cisalhamento e angulo de
atrito interno foi considerada, para tais grandezas, sua variagdo linear em fun¢do do Ngpr. O

primeiro valor de Nspr do boletim de sondagem referente a cada camada foi utilizado para
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obtencdo dos valores na da resisténcia ao cisalhamento ndo drenado e do angulo de atrito
interno.

A Figura 7.9 apresenta a geometria da estaca mais carregada modelada no programa
PileLAT. Devido a impossibilidade de definir diretamente no programa didmetros distintos em
um mesmo elemento adotou-se a estratégia de variar a rigidez a flexdo do elemento. Assim, da
cabeca da estaca até 10 m de seu comprimento utilizou-se a rigidez a flexdo associada ao
diametro de 41 cm e entre 10 m e 25 m do comprimento da estaca a rigidez a flexao pertinente

ao diametro de 31 cm.
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Figura 7.9 — Geometria da Estaca Mais Carregada com a Variagdo da Rigidez a Flexao Adotada

O modelo completo para a estaca mais carregada e as estratificacdes das camadas de

solo consideradas na modelagem pelo software PileLAT sao apresentadas na Figura 7.10.
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Figura 7.10 - Modelo Utilizado no Software PileLAT

A Tabela 7.5 apresenta um resumo das propriedades e parametros geotécnicos utilizados

para realizar a analise no programa PileLAT.

Tabela 7.5 - Propriedades das Camadas de Estratificagdo do Solo Aplicadas no Modelo

Faixade Nsprde Resisténciaao Angulo de Astrito

Camada Profunidade® (m) | Referancia®+* Cisalhamento N3o Interno (%) Curva p-y

drenado (kPa) **
Argila Silto Arenosa Rija 3,9-11,9 23 153 - Argila Mole (API)
Argila Silto Arenos Dura 11,5- 25,2 40 150 - Argila Rija Sem Agua (Reese)
AreiaSiltosa 25,2-34,9 IMPENETRAVEL - 45 Areia (API)
Argila Arenosa 34,9- 46,9 IMPEN ETRAVEL 200 - Argila Rija Sem Agua (Reese)
* Profundidade real da cama. As camadas utilizdas nos modelos consideram como nivel de referéncia o do topo das estacas.
kN = 103N ==

Valorde Nsgr utilizado para determinar as propriedade s da camada conforme Terzaghi (1996) ou Meyerhoff (1956)***

a) Deslocamentos horizontais nas estacas mais carregadas

A Figura 7.11 apresenta o diagrama de deslocamentos horizontais nas estacas.
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Figura 7.11 - Digrama de Deflex@o da Estaca (PileLAT)

O deslocamento maximo observado foi de 54,46mm, proximo de 5,5 cm. E possivel
observar que os deslocamentos horizontais sdo praticamente nulos a partir de 4 metros de
profundidade,

b) Diagrama de esfor¢os na estaca mais carregada:

O software PileLAT ndo fornece diagramas de esforcos axiais, portanto, para as analises
da estaca isolada s6 foram apresentados os esforgos cortantes € momentos fletores.

O esforco axial de compressao maximo pode ser obtido, sendo seu valor observado no
nivel do terreno e de 242,2 kN.

A Figura 7.12 apresenta o diagrama de esforcos cortantes na estaca mais carregada.
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Figura 7.12 - Diagrama de Esfor¢o Cortante para a Estaca Mais Carregada

O esfor¢o cortante maximo na estaca mais carregada ¢ de 800,97 kN e ocorre no topo

desta.

A Figura 7.11 apresenta o diagrama de momentos fletores na estaca mais carregada.
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Diagrama de Momentos Fletores para a Estaca Mais Carregada
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O momento fletor maximo na estaca mais carregada ¢ de -966,96 kN.m e ocorre no topo
desta.

As curvas p-y foram geradas de metro a metro e estdo apresentadas no Anexo D.

7.3 ANALISE MODAL

Esta secdo apresenta os resultados das andlises modais. As analises realizadas
consideram dois tipos de abordagem para apoios da torre: engastamento e interacdo solo-
estrutura (neste caso, somente a hipdtese de Winkler).

Sao apresentadas os modos de vibragdo e as frequéncias naturais mais relevantes para a

analise dos modelos.

7.3.1 MODOS DE VIBRACAO
A Figura 7.14 apresenta os seis primeiros modos de vibragdo para o modelo de torre

com o engastamento dos apoios.
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Figura 7.14 — Diagramas dos Seis Primeiros Modos de Vibragdo Considerando o Topo da Fundagio engastado.

Pode-se observar que no primeiro e terceiro modos de vibragdo ocorre flexao global em
torno do eixo “Y’, enquanto que no segundo e quarto a flexao global ocorre em torno de “X”.

O quinto modo apresenta uma predomindncia do efeito de tor¢do em torno do eixo “Z” mais
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préoximo a base da torre e, finalmente, o sexto modo apresenta uma predominancia da flexao
global em torno de “Y” com uma contribuicdo menos significativa da tor¢do em torno de “Z”
proxima a base da torre.

A Figura 7.15 apresenta um grafico das seis primeiras frequéncias naturais e seus

respectivos modos de vibragdo associados para o modelo de torre com o topo da fundagdo

engastado.

2

Frequéncia (H2)

] >
[ ——

3 a
Modo de Vibragio

Figura 7.15 — Frequéncia versus Modos de Vibragdo para Pés Engastados

Observa-se a frequéncia de 0,56741Hz associada ao primeiro modo de vibragao,
0,56789Hz associada ao segundo, 1,3376Hz associada ao terceiro, 1,3436Hz associada ao
quarto, 1,7138Hz associada ao quinto e 2,2077Hz associada ao sexto modo de vibracao.

Ja para o modelo de torre com a consideragao das fundagdes e da interagdo solo-estrutura

os seis primeiros modos de vibragdo sao apresentados na Figura 7.16,
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Figura 7.16 — Seis Primeiros Modos de Vibragdo Para o Modelo com Interacdo Solo-Estrutura

Para o modelo com a consideragdao das fundagcdes e da interagao solo-estrutura pode-se
observar nos primeiros quatro modos um comportamento bastante semelhante ao modelo com
o engastamento do topo das fundagdes, sendo observados flexao global em torno do eixo “Y”’
no primeiro e terceiro modos de vibracao e flexao global ocorre em torno de “X” no segundo e
quarto. Para o quinto modo observa-se uma aproximacao maior de efeito de tor¢do em torno de
“Z” da base da torre. Neste caso, percebe-se uma mudanga mais significativa para o sexto modo
que passa a apresentar tor¢ao local em torno de “Z” associada a parte inferior da torre e
principalmente junto as fundagoes.

A Figura 7.17 apresenta um grafico das frequéncias naturais e seus respectivos modos

de vibragao associados.

1,311
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Frequéncia (Hz)

o

1 >
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Figura 7.17 — Frequéncia vs Modos de Vibragdo com Interagdo Solo-Estrutura
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Observa-se a frequéncia de 0,54981Hz associada ao primeiro modo de vibragao,
0,55023 associada ao segundo, 1,0583Hz associada ao terceiro, 1,0601Hz associada ao quarto,
1,2190Hz associada ao quinto e 1,3113Hz associada ao sexto modo de vibragao.

7.3.2 FREQUENCIAS NATURAIS

Foram obtidas as seis primeiras frequéncias naturais da estrutura da torre para as
situacdes de topo das fundagdes engastado e interacdo solo-estrutura utilizando a hipdtese de
Winkler.

Cabe ressaltar que o conhecimento dessas frequéncias € importante para a determinagao
da faixa de frequéncia do espectro de poténcia, sendo que o primeiro modo de vibragcdo também
¢ utilizado para determinar o sentido de aplicagdo do carregamento dinamico de forma a tentar
obter um possivel deslocamento ressonante.

Além disso, os valores das duas primeiras frequéncias naturais sao utilizados para a
determinacdo dos coeficientes a e 3 para obtencao da Matriz de Amortecimento Rayleigh, de
forma a considerar o amortecimento estrutural, conforme a Secao 4.6.2 .

A Tabela 7.6 apresenta as frequéncias relativas aos 6 primeiros modos de vibragdo para

ambas as estratégias de modelagem.

Tabela 7.6 - Frequéncias Naturais para Ambos as Estratégias de Modelagem
Engastamento | Interacdo Solo- .
Modo de Vibracéo dos A?Oi(?s EStI’UAtUI’{?I tu[;;fg\et?gzs (Ie-lricpeénte-
Frequéncia Frequéncia ses
(Hz) (Hz)
1 0,56741 0,54981 3,10%
2 0,56789 0,55023 3,11%
3 1,3376 1,0583 20,88%
4 1,3436 1,0601 21,10%
5 1,7138 1,2190 28,87%
6 2,2077 1,3113 40,60%

Pode-se observar que para os dois primeiros modos de vibragao as frequéncias naturais
para as duas estratégias sdo bastante proximas. Isso ocorre porque os dois primeiros modos de
vibragdo sdo correspondentes, ou seja, a estrutura se desloca da mesma forma em ambas as
estratégias de modelagem. Ja para os outros existem diferencas nas deformagdes observadas

em cada uma das estratégias de modelagem.
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7.4 ANALISE DINAMICA

Para a analise dinAmica foi utilizado o médulo “Transient Structural” do ANSYS®.
Utilizou-se uma rotina do software MATLAB® para geracdo dos carregamentos dinAmicos nio-
deterministicos conforme demonstrado por Rechtman (2018). Foram aplicadas 10 séries de
carregamento aleatorio e escolhida como resposta aquela com maior valor para o deslocamento
maximo.

Os deslocamentos obtidos ao longo do tempo, no topo da torre (296m) para a série de

carregamento que produziu o maior deslocamento podem ser observados na Figura 7.18.

Deslocamento Maximo

Figura 7.18 —Resposta do Deslocamento Maximo

O valor do deslocamento maximo observado foi de 2,6863m, tendo ocorrido em um
tempo t=0,82s.

A IEC 60826:2017 estabelece que para determinagdo da resposta dindmica na dire¢ao
do vento, a velocidade de projeto pode ser definida por uma velocidade média atuando durante
10 minutos (600 segundos). Entretanto, em razdo do poder computacional limitado disponivel
para a realizacdo do presente trabalho, o tempo adotado para a analise foi de 1 min (60

segundos) de forma a viabilizar sua execugao.

O deslocamento maximo ocorrido para t = 0,82s ¢ mostrado na Figura 7.19.
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D: Transient Structural
Total Deformation
Type: Total Deformation
Unit m

Time: 0.82

14/07/2019 14:33
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Figura 7.19 - Deslocamento maximo para t = 0,82s.
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CAPITULO 8 - CONCLUSOES

Uma grande torre de suspensdo, constituida de perfis tubulares com altura total de
296 metros e distancia entre pernas de 48 metros, foi necessaria para possibilitar a execugdo da
travessia do Rio Amazonas para a Linha de Transmissdo de 500 kV Xingu-Jurupari, no
municipio de Almeirim no estado do Para. A Torre esté situada no km 238 da linha e a travessia
possui uma extensao total de 2108 metros.

A fundagdo da torre ¢ constituida por quatro blocos de coroamento com 36 estacas raiz
cada conectados por vigas de travamento, sendo que estas vigas também possuem estacas raiz
como fundagdo (8 estacas cada). As estacas dos blocos tém didmetro de 41 cm até os 10 metros
de comprimento e de 31 cm dos 10 metros até o comprimento final, que ¢ de 25 metros. Ja as
estacas das vigas s6 diferem no comprimento total, que ¢ de 20 metros.

As fundagdes foram instaladas em um subsolo aluvionar que, como € caracteristico
dessa regido, apresenta nas camadas superiores solos de granulometria fina, com uma camada
de silte areno argiloso de 0 a 2,7m e uma camada de argila silto arenosa dos 2,7 aos 16,11
metros, que, apds uma pequena camada de arenito dos 16,12 aos 17 metros sdo procedidas por
uma camada de areia muito compacta até cerca de 80 metros, onde se interromperam as
sondagens realizadas.

Foi construido um modelo de Elementos Fintos para o sistema estrutura-fundagao-solo
e efetuadas analises estaticas, modal e dinamica.

A hipotese de carregamento considerando o vento sinotico transversal (hipotese 1)
atuando na estrutura foi a que gerou os maiores esforcos e deslocamentos no sistema solo-
estrutura.

Nas analises estaticas foram aplicadas as cargas estdticas equivalentes de vento
conforme a IEC 60826:2017 e avaliados o comportamento da estrutura e das fundagdes. Para a
estrutura foi avaliado o deslocamento maximo nas hipoteses do engastamento doa apoios e com
a consideracdo da interagcdo solo-estrutura através do Modelo de Winkler. Para as fundagdes
foram analisados os deslocamentos horizontais nos apoios para as mesmas hipoteses anteriores.
Além disso, as estacas que apresentaram maiores deslocamentos foram analisadas
separadamente considerando comportamento ndo-linear através da utilizagdo de curvas “p-y”.

Para a analise modal foram consideradas as hipdteses de engastamento dos apoios e da
interacdo solo-estrutura para a determinagdo das seis primeiras frequéncias naturais e seus
respectivos modos de vibragdo, de forma a avaliar a variagdo da rigidez em ambas as hipoteses

e se obter pardmetros para a analise dindmica.
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Na andlise dinamica foi aplicado um carregamento dindmico aleatorio de vento e obtido

0 historico de deslocamento maximo da estrutura.

8.1 ANALISE ESTATICA
8.1.1 DESLOCAMENTO NA ESTRUTURA

A partir da hipotese 1, com carregamento de vento sindtico transversal, foram gerados
e aplicados carregamentos estaticos de vento e obtidos os deslocamentos translacionais
horizontais maximos no topo da estrutura.

O deslocamento maximo obtido para o modelo da torre com o engastamento dos apoios
foi de 2,4689m, j4 para a modelagem com a consideragcdes dos efeitos da interacdo
solo-estrutura, com a hipdtese de Winkler, foi de 2,6136 m, ou seja, uma diferenca de 0,1447
ou cerca de 5,86%.

Considerando a varia¢dao dos deslocamentos maximos obtidos para as duas hipdteses,
pode-se concluir que a modelagem das fundagdes e a consideracao de sua interagdo com o solo
resulta em valores de deslocamentos superiores ao modelo com a consideragao do
engastamento dos apoios. Naturalmente, isto comprova a maior rigidez do modelo de apoios
engastados que, portanto, subestima os valores dos deslocamentos.

Apesar de a diferenca de aproximadamente 14,5 cm nao aparentar ser significativa, cabe
ressaltar que o perfil do solo estudado possui elevada rigidez. Estruturas em solos menos rigidos
poderiam apresentar diferencas bem mais significativas.

As normas especificas de linhas de transmissao ndo tratam de um valor para o
deslocamento maximo admissivel, entretanto, Vinay et al. (2014) e Jusoh et al. (2017) sugerem
a consideragcdo de 1% da altura total da estrutura. Fundamentando-se nesse critério o limite
maximo de deslocamento admissivel seria de 2,96 m que ¢ atendido em ambas as hipoteses
consideradas para a construcao do modelo.

8.1.2 ESTACA ISOLADA

O comportamento da estaca isolada foi analisado em duas hipoteses, Modelo de Winkler
(comportamento linear do solo) e com a consideragdo do comportamento nao-linear do solo
através da utilizacdo de curvas p-y.

Foram analisados em ambas as situagdes o valor do deslocamento horizontal no topo da
estaca mais carregada, sendo que para o Modelo de Winkler este foi de 65,867 mm enquanto
que para andlise com a utilizagdo de curvas p-y o deslocamento no topo da estaca foi de
54,46 mm.

Considerando que o valor do deslocamento obtido segundo Winkler foi

aproximadamente 11,5 mm, ou cerca de 21% maior, pode-se dizer que este resultado estd
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compativel com o previsto por Poulos (1980), onde o modelo de Winkler ¢ favoravel a
seguranga e superestima os deslocamentos.

Cabe ressaltar que um modelo mais refinado como o ndo-linear do solo deveria ter seus
parametros definidos por ensaios mais sofisticados (e.g.: cone, palheta, triaxial, etc.). No caso
do presente trabalho, para a obtencdo dos coeficientes de reagdo horizontal, foram utilizadas
correlagdes entre o Nspr € 0os parametros de resisténcia ao cisalhamento do solo.

Broms (1964) estabelece para o deslocamento maximo admissivel da estaca o valor de
20% do diametro. Considerando que o deslocamento maximo ocorre no topo da estaca onde o
diametro ¢ de 41 cm, temos entdo, conforme o critério de Broms (1964), um deslocamento
maximo admissivel de 8,2cm ou 82mm. Conclui-se entdo, que os valores dos deslocamentos
obtidos nas duas hipdteses se encontram dentro do limite maximo admissivel estabelecido por
Broms (1964).

8.2 ANALISE MODAL

Através da andlise modal foram obtidas as frequéncias naturais da estrutura e seus
respectivos modos de vibragdo para ambas as situacdes, apoios engastados e consideragdao da
interagao solo-estrutura com a modelagem das fundagdes. A frequéncia fundamental encontrada
com o engastamento dos apoios foi de 0,56741Hz, enquanto que, com a consideragao da
interagdo solo-estrutura foi de 0,54981Hz. A analise da frequéncia natural ¢ de especial
importancia para estruturas que possuem grande esbeltez conforme Rechtman (2018).

A modelagem da torre com o engastamento dos apoios apresentou uma rigidez superior
em relagdo a modelagem com a consideragdo dos efeitos da interagdo solo-estrutura e das
fundagdes. Isso demonstra que a estratégia de modelagem utilizada influenciou nos valores das
frequéncias naturais dos modelos analisados, especialmente para as trés ultimas frequéncias
obtidas que apresentaram uma redugdo bastante significativa: 21,1%, 28,9% e 40,6%
respectivamente. Cabe mencionar também que foi observada uma mudanga significativa na
natureza da deformacao da estrutura relativa ao sexto modo de vibragdo entre as analises com
o topo das fundacdes engastados e com a consideracdo da interagcdo solo-estrutura. Na primeira
hipotese o sexto modo apresentou um efeito de flexdo global em torno do eixo “Y” associado
a um efeito menos significativo de tor¢do local em torno do eixo “Z” préximo a base da
estrutura, j4 na segunda hipdtese observou-se o desparecimento do efeito flexdo global na
estrutura e um deslocamento do efeito de tor¢do para as fundagdes, sendo este um indicativo
claro da reducdo significativa da rigidez associada aos apoios, em razdo da consideracdo da

interagao solo-estrutura.
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Arealizagdo da andlise modal ¢ de suma importancia, uma vez que, conforme Rechtman
(2018), as faixas de frequéncias no espectro de poténcia utilizado para a geracao das séries de
carregamento nao deterministicas representativas do vento devem absorver as principais

frequéncias da estrutura.

8.3 ANALISE DINAMICA NAO-DETERMINISTICA

Feitas as devidas ressalvas de que o vento ¢ apenas um dos efeitos dindmicos que atuam
na estrutura e que a natureza aleatoria dos carregamentos nao deterministicos considerados pode
ndo ser representativa da realidade deste efeito.

Tendo sido aplicadas dez séries de carregamentos aleatorios de vento e considerada a
resposta com o maior valor para o maximo deslocamento translacional na estrutura. Foi
encontrado um deslocamento maximo (valor de pico da resposta) de 2,6862m enquanto que os
valores dos deslocamentos méaximos foram de 2,4689m e 2,6136m para as andlises estaticas
com engastamento dos apoios e consideragdo das fundacdes e da interacdo solo-estrutura,
respectivamente.

Apesar de o valor de pico da resposta para o deslocamento maximo ser ligeiramente
superior aos valores estaticos, a diferenca ¢ menor que 1%. Pode-se entdo concluir que a
consideracdo do fator de rajada para a andlise estatica de vento conforme a Secao 6.2.3 ¢
apropriada, e que a maior variagdo emrelacao a analise estatica com o engastamento dos apoios
(aproximadamente 21,73cm ou 8,8%) ocorre devido a consideragdao das fundacdes e sua
interagdao com o solo, tal qual como ocorrido para as analises estaticas.

O deslocamento maximo observado na resposta dindmica também se encontra dentro

do limite de 1% da altura total da estrutura, conforme sugerido por Vinay et al. (2014) e Jusoh

et al. (2017).
8.4 DIFICULDADES E SUGESTOES PARA FUTUROS TRABALHOS

A dificuldade mais significativa no curso do desenvolvimento do presente trabalho foi
o enorme custo computacional necessario para a elaboragdo e solu¢ao dos modelos de
Elementos Finitos, em especial relativos a consideracdo do modelo continuo de solo e as
analises dependentes do tempo.

A considera¢ao do solo como meio continuo viabilizaria a analise das caracteristicas das
tensdes no mesmo, a modelagem completa de seu comportamento elastoplastico e da
degradagdo de suas propriedades sob carregamentos ciclicos conforme abordado na revisao
teorica deste trabalho.

Uma andlise no dominio da frequéncia das séries de carregamento, aplicadas na analise
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dindmica ndo deterministica, através do Método da Transformada Répida de Fourier para
determinar a densidade espectral das cargas de vento e verificar em que faixa de frequéncia
acontece a maior parte da transferéncia de energia do sistema, de forma a apurar a possivel
ocorréncia do fendmeno de ressonancia.

Outra extensao natural para este trabalho seria a consideragdo no estudo de caso dos
demais carregamentos de natureza dindmica que atuam sobre estruturas de linhas aéreas de
transmissdao. Pode-se ainda sugerir a consideragao de eventos excepcionais, como a colisdo de
embarcacdes, por exemplo, dos quais ja se tem relato de ocorréncia em estrutura de travessia
na regido amazonica.

Uma sugestao para futuros trabalhos, seria alimentar os modelos computacionais com
ensaios mais sofisticados, por exemplo, cone, paleta, vane test, ensaios pressiométricos, triaxial,
etc, pois esses ensaios resultam em parametros mais confiaveis do que as correlagdes existentes

com simples sondagens com medida de Nspr.
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Figura A.1 — Boletim Utilizado nas Analises Geotécnicas — Profundidade 0,00m até 20,45m
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Figura A.2 — Boletim Utilizado nas Analises Geotécnicas — Profundidade 20,45m até 40,5m

163




> Farglizachs &4 | por soikiin @ o do Loniratanio.

# Gt ¢ cacsdenuing & oo da conirtanin, nonmalivos de parsiise

o e pRNeELN M |3 almdendo oy arbiricg
tias
ou gefa, 0 NSPT elewado deve ser analisads com cauel,

s pein HEPT,

INTEREGSAD0: IS0LUR DURGAMN PROJE TOE E INSTALAGUES. SONDAGEM MISTA SM- 24119
OBRA; LT 500KV JURUPARI / ORIXININA, |KICHD: ZRI05@0 0 FIM : 2172010
LOGAL: MIRUPARI ALMERM - PA TORRAE 2411 COTA: COORD. M E:
FERFIL GEOLOGICO E GECTESNICO INDONIDUAL DE TRADDR PERCUSSAD:
RECONHECHENTD DO SUS-SOLG @ Ial=ma: 34.9 mm P 15 g
AT 5 P! 7 R & Extema; SU.6 mm Al de queda; THem a
(em Insiay £ P E|E AEVERTIVENTE: A3 S man (53
PEPLEl w ém £:13: DS RADOR ROTATUA bz
recursacAn| © 2 o § ROD | ES | G| ES § BONDA SONTAORIL XY 750 CORCH; MY gﬁ
M E E Sk ™ = § i |E DARRILETE: MW = u
| R o cenenccean: crokd DESCRICAD DO MATERIAL
AREW SILTOSA
Al A RCasa e PR DA LAl
£ ]
E - m|m
Bk
)
EE}
?‘E % =fm AREIA SILTOSA
N TN AT A T (T T R T e
|l
;g‘ "
EE]
-JE LN BT
L1
ERE-
£
[ERERES :
= z ARGILA ARENOEA
DO DDA TR0ED
%15 i 17
Iy ;
1 E b
T 2 = of A
E d
i e
A :
B
% 8 e 5
£
KX
I ARGILA AREND SILTOSA
" [ U SR
4 1 e
laa
B I
B s
Rl (= g
lih =
- il AREIA ARGILOSA :
¥
ﬂ ﬁm&rﬂ- COWCI BRI E‘
E W |® =z
|a
il ARGILA AREMO SILTOSA
IEVARGTAL B TR &
EHAA
BE"|
ARGILA BILTO ARENDSS
I"E E E }H is ST VAR TLAIIA ST B
| LAVAGER FOR TEMED - 10 MNUTDE FETAGIOS 1 iENmaigaizm 21612 ma 1617 m 316 17 ma 617 m
COESERVACOES GERAIS: = Diavido aa condighes ocals evancamos com &

=2 Lovogem 1° 25840 2564 m

2" 2554 4 25,64 m
3" 25504 2564 m

EWTA
26/07/2010 |

||lu.-u.

Figura A.3 — Boletim Utilizado nas Analises Geotécnicas — Profundidade 40,5m até 60,45
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Figura A.4 — Boletim Utilizado nas Analises Geotécnicas — Profundidade 60,45m até 80,45m
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Figura A.4 — Boletim Utilizado nas Analises Geotécnicas — Profundidade 80,45m até 87,68m
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ANEXO B - Divisao da Torre, Estrutura do Elevador e Calculo das Forcas Estaticas de
Vento

|
i
e

L

Figura B.1 — Pontos de Aplica¢do do Carregamento de Vento na Torre
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“+ Caleulation of the wind on tower

_ Pomt[ 10 e | Area ratio of net area and contouy 15| 44, 38%
Heiglt 291 Contour Area is 18.18) Shape factor Cxtl 1| 1,363
| Synoptic wind| Fi| 4413, 364 |ks Resouance facioerff, |  1.32
[
Wi at M- 1.000 098 0000 Wind ap 9#0° 1040 0.000 00040
P ki LY ¥ i Podni X X Z
10 5.517 0,000 0000 12 5517 .00 00040
11 L8517 0000 0.000 i1 817 0.000 0.000
500 2511 it 0 000 a0z 5.£17 .00 0.000
401 E517 LR Lo 493 517 0.088 0.0
s o 0 400 | Area Tatio of net area and contour 5| 46, 048
Heght| 280225 Contour Area 15 20, 24| Shape factor Cxitl s 1,358 |
Synophc wind Fi| 7305, 016/kg tesonance factoer Fpis| 1 50
Ly
Wind at 90° | 400 LR A Wind at $0° [ 0400 000 .0oe
Poimt X X Z Pommt X kY L
1 1306 000 2000 11 T 0000 Q008
400 7368 0,000 0000 402 7306 B.000 0008
I ro[ v | 00 Area ratio of et arca aad contour is| 91, 714
Height 28591 Comtonr Area 15 80, 95| Shape factor Catl is| 1. 487
| Synoptic wind Ft|15206. 71(kg esonance facier flis| 152
E
Wind ar 90° [ 1.000 .00 o000 Wmd ar 3 [ 1006 oae o.0ee
Faoiut X Y Z Pulnt Y Y [4
4 19008 0005 LREL 402 19,0605 LA .06
401 19004 .00 LR 403 19005 naan 0. ke
TN 190038 .00 000 T 19.005 A0 A
Tl 19.003 0.000 000 Ty 19.005 DA0# 0.
_ Point]  J00 800 | Area fatio of pet area and contous iz 41, 023
Height| 274.85 Contour Area 15 24, 45| Shape factor Cxtl 15| 1. 387
[ Synoptic wind| Fi| 5515. saalkg esonance factoer Fis| 152
N
Wind at - | LoG0 {000 0040 Wind at 80 | 1000 0.000 1
Point X ¥ I Foint X Y Z
Tii 6.895 .00 0.04# T fi.305 .08 1, it
Tl 6305 0.000 0o TA 6.50% 0.000 0600
o0 805 0.000 .o g0z 6.505 0.000 a.00n
EoL 6505 0000 (04 Sid 6505 0000 Ok
_ Pomt| 700 800 | Asea ratio of net area and comtous 5| 10, 654
Height| 27483 Contour Area 15| 21.567| Shape factor Cxtl 15| 1. 280
| Synoptic wind| Ft| 4835. 341 |ke tesonance factoer Fais|  1.52
i
Wind at 807 [ DA 0000 LA Windar 237 | D400 T.009 0,086
Point X X Z Feint X ¥ Z
] 4.83F 0000 (] 7ol 4.83% L0990 0088
fod 4835 D.0ea a0 g2 4,832 0.090 .60
_ Pomi| 800 1100 | Agea ratio of net area and contour i;l 35, 48%
Hesght| 26E6.95 Contour Area i3 83, 26| Shape factor Cxtl 15 L 440
| Symoptic wind] Fe[ 16780, 91|ke tesonance factoer ﬁz 5] 1.53
BN
Wind ar &0° | 1004 .00 DLA00 Wind ar 8097 | 1.000 .00 000
Faoint X b4 i FPoint X T T
SO0 10984 0.000 0,000 502 20,881 0.000 LEE
§OL 20,084 LR LR 803 20,084 .00 000
1160 20,084 LR 00 102 20,084 1. 000 000
1181 20,054 0000 L 1103 20984 .000 000
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_ Point| 1100 1200 | Atea 1atio of pet area and contour is| 41, a5%]
Height 258.2 Contolg Ared e 24. 3| Shape factor Cxtl 15| 1,382
[ Svnoptic wind| A e #sonanre factoer ﬁzas 1.52
BN
Wind a6 8% | Lk .0 .60 Wind at 80° [ 1.oa0 nooe | d.060
Fainr X 8 3 z Polu X Y ¥
110 f.356 foee k680 1102 6.5 (Looe .08
1101 5,866 0000 .09 1103 6.866 noGe | 0000
1200 5,866 L0649 0890 1202 5,366 LoBe | coed
1101 5.866 o.0ed 000 1203 6460 oo 0000
_ Point] 110G 1200 | Area ratio of net ares and contour is[ 43, 148]
Hizight 259. 2 Confour Ared 13 16. 8| Shape factor Cxtl 15) 1. 372
[ Synoptic wmd| Ft| 2706, €63 |ke tesonanez factoer Pgis| 1.3
KN
Wind a1 907 | d.400 00w .0 Wind at 807 | @400 0000 0000
Paoint X by z Pamt X ¥ L
1104 1787 0.dhbid o00e 112 1787 0.0 0000
1100 3787 0.000 OO0 1141 3.787 0000 0D
B o 20 | 10 Area ratio'of ner area and contour iz[ 38, 795
Height| 255 35 Contour Area is| 62. 5| Shape factor Catl is| 1, 597
| Synoptic wmd] Fr| 13500, 24|z iesonance factoer fyis| 1,62
X
Wind at & L.oog 0000 0.0 Wind at96° | L.00D 0000 0.000
Poimt X ¥ z Paint X ¥ z
L2 15.95¢ 0.1 0. 1202 16.98% 0000 | 000D
L2l 16.95¢ uikhid oL 1203 16,088 0000 | 0000
140 16,959 0,000 000k 1402 16,948 000 0,004
14l 16,956 0,1 i 1403 16,258 0000 | 6000
BT oo 100 [ 1500 | Area ratio of net area and contowr is| 57, 144
Height| 24L6 Contour Area 15 72.97| Shape factor Cxtl 13| L, 433
| Svnoptic wind| Fr| 14938, 87 [ke Lesonance ﬁxcme:rﬁz 5]  1.a%
s
‘ind at 97 .00 0400 Wind at 507 | 1000 000 &.000
Point Y Z Point X Y Z
Lidd 0000 0000 1402 000 0.000
Lol 0.000 000 L@ 000 0.000
1509 0,000 0800 1502 000 0000
1501 0000 0000 1508 .00 .00
_ Pomt| 1500 1530 | Area ratio of net area and contour is| 54, 28%|
Heighr| 2355 Conronr Area ig 835.0L| Shape factor Cxrl i) L. 447
| Synopric wind] Ft| 18189, 22 g Resonance factoer, is| L=z
KM
Wind at 96° | L0G0 0008 o Wind 2t 90° | 100D 0.0 0000
Point X v 7 Paimi X v z
1500 20237 0108 [ 1502 20247 0 0000
1501 20.237 000 [ 1503 20237 0.0 .00
1550 20,237 0,008 A0 1552 20.237 0,008 .10
1551 20,237 0006 oA 1553 20.237 0.000 2.000
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_ Poimt| 3550 1570 | Area ratio of net area and contour is] 27, 37%
Heighn 326 Contoor Area is 108, 51| Shape factor Cxtl i3] 1.341
[ Svnoptic wind] Fi| 17322, 35|ke esomance factoer Fp 85| L 5o
Windat 96 [ 1,000 0,000 £.000 Windat 90 [ 1000 0.000 L.000
Foint X Y Z Foint X X Z
1550 21403 1L b.oey 552 21403 Aed LR
1551 11403 0000 0.060 1553 11403 .00 0000
1570 21403 0. 000 0080 1572 21403 0.000 0,000
15M 1403 0000 .0 1573 1140 0001 0000
_ Pomt| 1570 1700 | Area ratio of nef area and contonr 1] 17, 38%
Heiglw 214 Conrour Area 15 165, 73| Shape factor Cxtl iz| 1,733
[ Svaoptis wind| Fi| 19055, 51 kg fesonance factoer i8] 1.5
i
TWind 21 §0° | L0ODO 0,080 noon | Wind ar 807 | 1000 Db 0.000
Point X ¥ Z Point X ¥ Z
1570 13819 066 .00 1572 3818 v 00000
1571 23818 b.0ge 800 1573 23,519 0.0m0 0000
1700 23819 066 .80 v 231819 L 00040
1701 13819 0.000 0,990 1703 23.819 0.0 0.000
DS oo 1700 [ 1750 Asea ratio of net area and contour 15| 17. 45%]
Height 200 Contour Area1s 190. 02| Shape factor Cxtl 15| 1. 738
| Synoptic wind| Fi| 21611, 78]ke tesonance factoer Bpis[ 1,52
Wind at 907 | L0008 0000 LR Wind at #0° [ LA00 (1.0 0000
Poiut X ¥ Z Point ( ¥ z
LTo0 1052 0.00e 0000 1702 .00 .00
170 17082 0.0 000 1703 .00 0001
1750 102 0000 0000 1752 .00 0,600
1751 7052 | o006 | ane 1753 pOOE [ 0000
I roo 70 | 1so0 | Area ratio of net area and cotour is|__18, 944
Height 185 Contour Area 15| 280.54| Shape factor Cxt1 15| 1,718
| Synpphic uiudl Ft| 26964, 37 |kz \esonance factoer ﬂzij 1,352
i
Wind at 897 | 1000 D.o0g 0000 Wind ar 867 | 100G 0.000 0000
Point X T z Point X Y Z
1780 JA.T05 .oog 0000 1752 33702 G000 0000
1781 34,705 D009 0000 1753 33708 0000 0.000
1804 JAT0S oon 0000 1002 33,705 0.000 0.000
1901 33.705 0000 0000 1005 33,705 0.000 0.000
_ Pomt| 1900 1950 | Agea ratio of net area and contour 5| 16, 10%|
Height 170. 5 Contour Arca is 238, 43| Shapc factor Cxtl 15| 1. 767
| Symoptic wind] Fi[26915. 52 ke csonance factoer Jgis| 1.2
R
Whoad ag 207 | 1.00d LRI 000 | Wind ar 90° | LiHb 0080 LR
Palui X ¥ Z Palut X ¥ i
1504 13682 LR Dy 1902 33082 090 LR
1301 334882 0000 .0y 1803 35,682 LR [
1850 33682 0000 0.000 1951 30652 D00 LRL
1951 A3 682 0,10 000 1853 35832 0@ .00
_ Pomt| 1350 2100 | Arca ratio of net arca and contonr1s| 21, 46%
Heizght 135 Contour Area 15| 306, 39| Shape factor Cxt1 is| 1. 655
| Sw¥noptic wind Ft| 39213. 2ke lesonance hctcrrrﬂzis 1,52
pey
Wind at 20° | 1.000 0.000 2.000 Wind at 50 | 1000 6.000 0003
Foint X ¥ Z Point X Y Z
1850 49,087 2.000 0000 1952 10417 0000 0.000
1051 Ju.017 0.000 0000 1953 10017 0.000 0000
2100 19.017 0.000 0000 gl (1 10017 6.000 0000
2101 49,017 0,000 A.000 210% 48077 0000 .00
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[ R 2200 | Asca satio of net arca and contour is| 19, 794
Height 139.5 Contour Area is &16, 06| Shape factor Cxtl 13| 1, 838
| Svnoptic wind) Fi[ar305. 67 kg tesonance factoer ffp1s| 1,52
Wind a100° | 1.000 0,000 0.000 Wind a198° [ 1000 o000 | oo
Puvini X Y |4 Parimi X Y Z
2100 46.733 LR .00 1102 46.733 A0 D.000
1101 46,733 .00 (R 1m3 46,733 .00 0000
1200 16.735 | G000 0.000 1201 16,733 BOD6 | 0000
2201 46733 LA .00 2203 46.733 LA 0000
_ Poim| 2200 2360 | Area ratio of petarea and contour is| 20, 30%
Height 185.5 Contour Arca 15 814, 29| Shape factor Cxtl 15| 1,673
| Svnoptic wmnd| 1| 37508, 54|kg tesonance factoer 15l 1.52
Wind ac 507 [ L1000 0000 0000 Wind ag 307 | L0 00 0000
Point X ¥ Z Point X ¥ Z
2700 46998 | nooo w040 1102 15.999 pon0 | nooo
2201 465939 000 0000 2203 45953 B0 0.000
2300 {6,000 D000 0000 1302 45500 B0 0.000
2301 46900 | nooo 0000 1303 46999 | wbee | 0000
IS Powt| 900 | 200 | Area ratio of nct area and contour is|_ 15, 92%
Height 1125 Contonr Area is 353: 68| Shape factor Cxtl is[ 1. 771
| Synoptic wind| Ft| 34062, 77|ke ‘esonance factoer fgis|  1.52
BN
Wind at 20° [ 1000 0,00 0.000 Wind at 00 | 1000 0000 0000
Polu X T 4 Polui X Y i
2300 12.578 LRI A0 1362 11.578 00w .00
2301 42.578 0,000 0000 303 42.578 b0 0.004
24 41.578 0.0 0400 402 42.578 .00 0.00d
il 42.578 0000 000 403 41.578 0000 0.00%
R poi| o | 2500 | Area raio of nei area and confour is| 17 63%
Heaglt 44 Coatour Arcais 418. 31| Shape factor Cxtl 15| 1. 734
| Synoptic wind| Ft| 42723, 98{kz Besonance fa-:mcr.ﬁz i 1.52
jin
Wind at 005 | 1,000 0.000 wons | Wind at 90° | 1.000 oe0e | Boon
Point X Y Z Famt X ¥ i
400 53403 0.0ed 0.004 2402 53403 0400 0000
2401 3402 0060 0000 2463 53,403 .00 D00
1500 s3405 | o0 0000 2502 53405 | 0000 | 00D
250 s3.405 | ool 0 1503 53408 | 0600 | 000n

_ Point| 2300 2600 | Area ratio of net area and contour is[ 19, 33
Height 83 Contour Area ic 437. 61| Shape factor Cxil i) 1. 808
| Svnoptic wing| Fi| 26945, 54|k esonance factoer [his|  1.sz
D‘I 3

Wind ar 007 [ 1 dind il 0.0 Wind a0 807 [ 7.000 .0ad .000

Poimt X X Z Point X Y Z

500 46.185 0260 0.0 2502 46.182 0.000 0.000

1501 46185 A 6i) 0,080 1503 46.185 L0og LR

600 46185 D0 0.0 2602 16.185 0.0ai 104

601 46.158 0.ee0 0040 2603 46,188 0.na0 0,000

DR oot 600 [ z700 | Area ratio of net area and contour1s| 15, 28]
Heiphit Ti.3 Comionr Ares is 440, 91| Shape faclor ©xtl s 3,720
| Syooptic wu:.d| Ft| 43813, 3|k= lesonance factoer ﬁzls 158
KN
Wind at 007 | LOBO 0060 oo | Wind at 907 | 1008 0,000 0,00
Poimt X T Z Point X Y Z

2600 54767 00 0000 1602 54.767 000 0.0

1641 24767 0000 000 204 £4.767 .00 0. {Hd

2700 34,767 i .00 1T 54.767 i 000 R0

2701 44767 i0en 0.000 1T 54.747 0.000 0.000
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_ Poant| 2700 2800 | Asea ratio of net area and contonris| 13, 85%
Height B68. 5 Contour Area is 474 21| Shape factor Cxtlis| 1. 843
| Synoptic wind| Ft| 343858 55 |kg tesonaace factoer fFpis| 1 52
L)
VWmd ar 90° L.o0a 0,004 LRILR Wind at P0° L.080 .00a 0000
Paint X Y I Poinr X Y I
E(L] 41587 0004 (EG ) 1702 42.587 0000 000
1701 41087 0.000 00400 1703 11087 0.000 0.0
2B00 41 087 (.00 0.0i 1502 42087 0000 0Dk
1801 41987 (0. CH0 .00 1503 42087 040 0
_ Pomt 2800 2900 | Axea 1an0 of 0et area snd COnON 1§ 16, 01L&
Heizhi 44 Contour Area 1s 981, 74| Shape factor Cxil 15| 1788
| Synophc 'n'md| Fr| 78282, 28 ke FRescnonce faemetﬁz 13 1. 52
N
Wind at 90° [ LE00 {8040 (L CHAE Wind at 20° [ L00W L 000
Point X Y F Foinr X T L
2800 97857 a0 0000 02 97,857 000 0000
2801 07.8%7 D000 0.000 2501 07.857 6.00¢ 0.006
2000 97857 0000 0.000 902 27.857 000 0.000
2001 07827 Q00 0.0y Ml 97.857 0004 0.0
_ Poant| 2900 2900 | Area ratio of net area and contour 15| 14. (4%
Height 14 Contour Areass| 1265, 128hape factor Cutl 15| 1, B14
| Syneptic wind| Ft TT747. 76|k Resonance factoer Jpis|  1.52
S
Wind st 90° | 1.000 0,000 0.008 Wind at 80° | 1.000 0.000 0000
Point X Y Z Foint X Y Z
2000 97.185 0,040 LU 2002 97185 (h.060 00040
1001 07185 .04 LRI 24903 D7.185 0.000 XTI
000 07182 .00 0000 200 07185 0.000 0000
3501 97,1588 000 0.0 2903 §7.135 0000 1.000
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—. The Divition of Elevator Frame

Figura B.2 — Divisdo da Estrutura do Elevador
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—. Caleunlation of the wind on elevator frame

_ Pownt| 600 Area rane of pet area and cuul.m.l.{ 1. 504
Hewght| 289, 5 contour Area o3, 5 shape factor Cxtl] 1. 363
| Synophc wul.dl Ft| 5475, 003 |k Heighit of The Sechiod 8. 4| resonance ﬁcmﬁz L5
K
Wind ar 207 | 1000 000 (000 Wind ar 80° 14060 0.0HM) 0,000
Fainr LY ks i Poimt X Y L
G 13.6%3 0000 (ag0 G 13.053 0.0 0.000
a0l 13583 | w00 .00 1 03 13.6%3 .4 400
_ Point| 900 Area ratio of net area and contong| 44, 504
Height ik contour Area 8. TH shape facter Cxtl| 1. 363
| Synoptic wmcl| Ft| 9311. 386(ks Height of The Section 16, 15|resonance ﬁctocr'{i'z .02
KN
Wimd ar #0° [ 1,000 .00 {10000 Wi ar 0= 1.0 0.000 0,000
Point X Y Z Poimi X Y Z
4 13278 0000 .00 202 13278 0.000 0000
4l 1317 0.000 0000 203 13278 0.000 0.000
_ Pont| 1300 Area rabo of net area and contoar| 44, 50%
Height 360, 9 contour fArea 2% BR shape factor Cxtl| 1, 363
| Synoptic wand | Fr| 5407, 364 kg Heght of The Secnon g, 45|resonance factoer 7| 1.57
EN
Wind at 07 | LM 0.000 0.080 Wind at 307 Loon 0.000 0.000
Poimt X ¥ Z Point X Y Z
1300 13518 1000 .00 1302 13518 .000 .00
1301 13318 0000 .oon 1303 13518 000 [ERLIIT]
_ Point| 1590 Area ratio of net ares and contonr | 44, 50%
Height 249 contour Area 63. 6 shape factor Cxtl 1. 383
| Synoptic wind.| Ft| 13045. 75]kg Height of The Section 26. siTesonance fncroetﬂz .52
B
VWind af #0° | LG G0 00 Wind at 0° LHHY 000 .4
Point X Y L Pamt X b £
o0 | 47610 | wome 1000 1402 L6 | 0000 0,000
148l 37614 LRI o0 1493 37.614 LA 0,000
_ Pomt| 1600 Area ratio of et arez and conmurl 44, 508]
Hesght 214 contour Area|  73. 1858 shape factor Cxtl| 1. 363
| Synoptic ‘i‘l'i.ﬂ.l:ll Ft| 16050, 12 (kg Height of The Section 20. 619| resonance facto-erﬁz 1.E2
B )
Wind ar 90° | Looh b o0 0 Wind ar 307 Lkl Db O
Poimt X Y E Point X Y Z
1690 42.375 000 LX) L93 42.375 LEAE] LTI
1691 41378 0.000 0000 1693 41.37% 000 Ma0e
_ Pownt| 18390 Area ratio of net area and contour] 44, 50%)
Height 185 contour Areal 70, 7424 shape factor Cxtl| 1, 353
| Svnoptic \vmdl Ft| 15926 35 ke Height of The Section) 29, 476| resonance fattwﬁz 1.3
EN ;
Wind at 907 [ 1.080 000 0,008 Wind as 207 LoD .00 0800
Faoimt X Y yd Point X % r
1880 30513 0,000 0.000 1842 38813 LT 0000
1891 30.813 D000 0000 1593 30813 0. 500 n.eon
DS Pouw| 2050 Area rabio of net area and confour| 11, 50%
Height 155 comtour Area 5T. 5352 shape factor Cxtl) 1. 363
| Synoptc ‘Wlﬂﬂl K| 12539 4 |k= Heaght of The Section 23, 905 |resonance factorrﬁz 1.52
KN
Wind ar &0 | 1.000 [ELLL .00 Wind ar 90 1.000 014w} 000
Pomt X Y Z FPoini X Y L
2000 31340 0,000 0.000 2002 3449 0.004 B.000
1wl 31 349 [ 0000n LR 31.349 1_ikbi 0000
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_ Pount| 2090 Area ratio of net area and contour| 44, 0%
Height| 135 contour Area 57.372 chape factor Cxtl) 1, 363
| Synopic wind | Fi| 13223 31|ke Height of The Section 23, 905 |rescmance far:wmﬁz 1.52
KM
Wind at #0° | 1.0H0 0.000 .00 Wind at 90~ 1000 0.060 0000
Poinr X Y Z Foinr X Y z
2090 334038 0000 0.0 092 32058 00040 0.000
1091 11058 | o000 | o000 20l 313058 0.00( 0000
_ Point| 2290 Area ratio of net area and contour|  44. 50%]|
Height 132 contour Area 67.2 shape factor Cxtl| 1, 363
| Synoptic wind] Ft| 14298, T|ks Height of The Section 28|resonance f‘actotrﬁz 1.52
kN
Wind at 907 | 1.000 0.000 0.000 | Wind ar 90° 1.000 0.000 0,000
Point X Y Z Point X Y Z
2290 147 0.000 0.000 2292 35747 0.000 0.000
1101 0.000 00,00 1193 35747 0.000 0000}
_ Pomnt| 2490 Area mtio of net area and eontous| 44 50%
Heaght 106 coptour Area 54.8 chape factor Cxtl| 1, 363
[ Symoptic wind| Fi| 13292, 07| ke Height of The Section] 97|resonance factoerf7, | 152
I
Wind at 90 | 1000 0000 | o000 Wind at 00° | 1000 0.000 0,000
Point X ¥ r A Point X ¥ Z
24590 33.130 0000 B0 491 3yl 0000 0.000
491 33,230 0040 040 493 33130 .00 0L.000
_ Poiw| 2690 Area ratio of pet area and contour| 11, 50%|
Heipln 78 comour Area 64 B shape factor Cx11f  1..363
| Synophic Wmdl Ft| 19528, 34|kg Height of The Section a7 |resonance i'acmﬂﬁz 1.52
Ll
Windar 997 | L0 0060 0.000 Wind a 90° 1000 000 0.000
Pemt X ¥ i Pant X Y L
2500 31571 0,000 3000 260 31LETL G000 0.000
1591 3L571 00060 0000 1693 31571 000 0.000
S roin| 2800 Area ratio of net area and contous] 44, 50%]
Heigh! 52 comnrowy Ares &0 shape Factor Cxrl| 1. 363
| Svynoptic \1'j.nd| Fi| 10927. 36 ke Height of The Section 23| resonance faclucrﬁz 1,52
BN
Wind ar 20" | 1000 0.000 1.000 Wind at 307 1.080 .00 G000
Point X Y z Point X Y Z
2500 27318 0000 0.000 15882 27316 2004 000
1801 17418 0000 | 0003 1503 37318 0000 0000
_ Pownt| 2080 Area mtio of net area and contour; 44, 5O0% [
Height 28 contour Area 624 chape factor Cxrl1| 1. 9E5
| Synoptic wind] Ft| 10248, 29 [ke Height of The Section 26| resonance facfoerﬁz 1. 52
kN
Wind at 80% | 1004 0.000 0.000 | Wind ar 207 1.000 0.0:00 0000
Poumt X ¥ Z Point X Y Z
2580 154611 .00 f.000 392 154621 0000 00040
a0l 12621 0_lni 1_lni 2093 15621 .00 1100
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ANEXO C — Perfis Metalicos Utilizados na Estrutura
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Figura C.1 — Perfis Metalicos Utilizados na Estrutura
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ANEXO D - Curvas p-y

Curvas p-y ao Longo da Profundidade da Estaca
Deslocamento (mm)

(w/N>) eaeis3 ep |elajeT BIouR1sISay

Figura D.1 — Curvas p-y Utilizadas ao Longo do Comprimento da Estaca (os indices das curvas de 1 a 20 se
referem ao comprimento da estaca)
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