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RESUMO

ANALISE DE TORRES METALICAS ESTAIADAS SUBMETIDAS A ACAO DO
VENTO

Este trabalho faz parte de uma pesquisa onde o objetivo ¢ o desenvolvimento de um estudo
numérico envolvendo estruturas de torres metalicas estaiadas de se¢do transversal
quadrada, utilizadas para sistemas de telecomunicagdes, submetidas as agdes estdtica e

dindmica do vento.

Os procedimentos adotados para a determinagdo das forcas estaticas do vento seguem a
metodologia apresentada na norma NBR6123. Para o desenvolvimento da analise dinamica
ao longo do vento, o procedimento ¢ baseado na formula¢do de Monte Carlo que permite a

simulacdo da parcela flutuante do vento.

Para o estudo numérico, as torres estaiadas foram modeladas utilizando formulagdes
matematicas lineares e ndo-lineares que permitem a introdu¢do de forcas de pré-
tensionamento nos elementos de cabo das torres como também os efeitos da variagdo da
temperatura. Estes modelos foram introduzidos em quatro programas computacionais
desenvolvidos por Menin (2002), cujos resultados obtidos foram comparados aos do

programa comercial SAP2000.

Para ilustrar a versatilidade dos programas computacionais empregados neste trabalho,
uma énfase particular ¢ dada a analise considerando os efeitos da ruptura stbita de um

elemento de cabo das torres estaiadas sob nenhuma pressao do vento.
Os resultados obtidos através das andlises realizadas para torres estaiadas revelaram a

importancia de se considerar as ac¢des estatica e dindmica do vento para a determinagdo dos

esforcos axiais maximos nos elementos estruturais de cabos e perfis metalicos.
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ABSTRACT

ANALYSIS OF GUYED METALLIC TOWERS UNDER WIND LOAD

This work is part of a research where the objective is the development of a numeric study
involving structures of guyed metallic towers of square transverse section, used for

systems of telecommunications, submitted to the actions static and dynamic of the wind.

The procedures adopted for the determination of the static forces of the wind follow the
methodology described in Brazilian Code — NBR6123. For the development of the
dynamic analysis along the wind, the procedure is based on Monte Carlo's formulation that

allows the simulation of the fluctuating portion of the wind.

For the numeric study, the guyed towers were modeled using linear and nonlinear
mathematical formulations that allow the introduction of prestressing forces in the
elements of cable of the towers as well as the effects of the variation of the temperature.
These models were introduced in four programs developed by Menin (2002), whose results

obtained were compared to the of the commercial program SAP2000.

In way to illustrate the versatility of the programs used in this work, particular emphasis it
is given to the analysis considering the effects of the sudden rupture of an element of cable

of the guyed towers under no wind pressure.

The results obtained through the analyses accomplished for guyed towers revealed the
importance of considering to the actions static and dynamic of the wind for the
determination of the maximum axial forces in the structural elements of cables and

metallic bars.
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a;j : Matriz dos autovetores do sistema ndo normalizados.

a; : Vetor modal j ndo normalizado.

Ag : Area bruta da segdo transversal dos perfis estruturais.

Ay : Area liquida da secdo transversal dos perfis estruturais.

b, F,; p  :Parametros meteoroldgicos conforme NBR6123.

c : Vetor que representa o tensionamento do elemento de cabo.
C : Matriz de amortecimento da estrutura.

Ca : Coeficiente de arrasto.

Car : Coeficiente aerodinamico.

C. - Indice de esbeltez limite entre flambagem elastica e ineldstica — AISC.
cdl : Coeficiente de decaimento linear utilizado no método de Monte Carlo.
Ci : Coeficiente de area da componente harmonica.

Ck : Coeficiente de area relativo da componente harmonica.

Coh : Coeficiente de correlagdo espacial.

cos M : Cosseno diretor do elemento de cabo associado a diregao X.
cos : Cosseno diretor do elemento de cabo associado a diregao Y.
cos vy : Cosseno diretor do elemento de cabo associado a diregao Z.
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dn : Faixa de freqiiéncia utilizada no método de Monte Carlo.
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Fa : Forca de arrasto.
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F' : Forca admissivel a tragdo — ruptura da se¢ao liquida.

F : Forca admissivel a tragdo — escoamento da secdo bruta.

FS : Fator de seguranca utilizado no dimensionamento das pegas.
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: Matrizes auxiliares utilizadas no calculo da matriz Hessiana.
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: Matriz de rigidez do elemento de trelica em relacdo aos eixos de membro.
: Matriz de rigidez do elemento de trelica em relacdo aos eixos da estrutura.
: Vetor que representa o comprimento inicial do elemento de cabo.

: Vetor que representa a configuracao deformada do elemento de cabo.

: Termos da matriz auxiliar L .

: Comprimento do elemento de barra.

: Comprimento indeformado do cabo com efeito térmico.

: Largura da edifica¢do na cota z.

: Numero de fungdes harmonicas utilizadas no método de Monte Carlo.
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: Matriz de rotagao de eixos.

: Capacidade resistente do cabo segundo o critério das tensdes admissiveis.

: Capacidade resistente nominal do cabo conforme informado pelo fabricante.
: Densidade espectral de poténcia em func¢do da freqiiéncia n da excitagao.

: Fator topografico segundo a NBR6123.

: Fator que considera o efeito combinado da rugosidade e da variagdo da

velocidade do vento com a altura acima do terreno e das dimensdes da

edificagdo.

: Fator estatistico segundo a NBR6123.

: Energia cinética do sistema.

: Tensdo nos cabos devido a cargas permanentes e pré-tensao.

: Tensdo nos cabos devido a cargas permanentes, pré-tensao e cargas do vento.
: Menor periodo de vibrag@o natural da estrutura

: Intervalo de tempo utilizado na analise dindmica.

: Vetor cossenos diretores do elemento de cabo na configuragdo indeformada.
: Velocidade de fric¢do (fungdo da rugosidade do terreno).

: Velocidade média do vento no método de Monte Carlo.

: Velocidade média do vento na altura z.

: Volume do elemento de cabo ou trelica.

: Velocidade bésica do vento

: Velocidade de pico em 3 segundos.

: Velocidade média do vento em 10 minutos.

: Velocidade caracteristica do vento.

: Poténcia do espectro.

: Vetor com os deslocamentos nodais do sistema.

: Valor caracteristica da analise combinada.

: Vetor que representa um estado de equilibrio estdvel da estrutura.
: Moda — utilizada na distribui¢do de Gumbel (Tipo 1).

: Vetor das velocidades das coordenadas nodais da estrutura.

: Vetor das aceleragOes das coordenadas nodais da estrutura.

: Termo auxiliar utilizado no calculo da matriz G .

: Vetor auxiliar para o célculo da deformag¢do no elemento de cabo.
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: Medida da dispersao na distribuicao de Gumbel (Tipo 1).

: Area da secdo transversal do elemento de cabo.

: Coeficientes do método de Newmark.

: Vetor utilizado no calculo da deformagao no elemento de cabo.
: Deformacao longitudinal do elemento de cabo.

: Indice de area exposta.

: Fator de redu¢do devido ao tipo de terminagdo do cabo.
: Fator de redu¢do devido a utilizagdo de defletores.

: Matriz dos autovetores normalizados.

: Constante de Euler.
: Efeito térmico (y; = a A7).
: Indice de esbeltez dos perfis estruturais.

: Vetor que representa a distancia entre nds na configuragao indeformada do

cabo tensionado.

: Vetor que representa a configuracio indeformada do cabo com efeito térmico.
: Médulo do vetor c.

: Modulo do vetor — v, /.

: Energia de deformacao do elemento de cabo ou trelica.

: Angulo de defasagem (0 < 6, < 27).

: Massa especifica do elemento.

: Desvio padrao.

: Variancia.

: Tensao no elemento de cabo ou barra.

: Tensdo admissivel - critério das tensdes admissiveis.

: Tensao limite para um determinado tipo de solicitacao (o jim = 0 gim F'S).
: Tensdo solicitante devida as cargas em servigo — tensdes admissiveis.

: Freqiiéncias naturais circulares (rad/s).

: Autovalores do sistema.

: Razdo de amortecimento do modo 7.

: Variagao real do comprimento do elemento no modelo linear de cabo.

: Passo de tempo utilizado no método de Newmark.

: Variagdo de temperatura.

: Extensao da rajada triangular equivalente.
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I : Vetor auxiliar para o célculo da aceleragao no instante #+4z.
1y : Energia Potencial Inicial do sistema.

I1(x) : Energia Potencial Total do sistema.

I : Norma do vetor.

\Y% : Primeira derivada em relag@o aos deslocamentos nodais.

@) : Primeira derivada em relagdo aos deslocamentos nodais.

() : Segunda derivada me relacao aos deslocamentos nodais.

() : Transposta do vetor.

(") : Primeira derivada em relagdo ao tempo.

() : Segunda derivada em relagdo ao tempo.

X, X, X : Deslocamentos, velocidades e aceleragdes no tempo t.

Xeas Xnrs Xip, : Deslocamentos, velocidades e aceleragdes no tempo ¢+4z.

xb oo xho o xXh, : deslocamentos, velocidades e aceleragdes preditos no tempo ¢#+A4t.

Xxli



LISTA DE ABREVIACOES

Abreviacao

ATI
AT2
CRE-EHS
CRE-HS
CRE-SM
D

H

M

T

TEA
TEB
TEC

Significado

: Barras do dispositivo anti-tor¢ao situadas no plano horizontal.
: Barras do dispositivo anti-tor¢ao situadas no plano inclinado.
: Carga de ruptura efetiva do cabo tipo Extra High Strength.

: Carga de ruptura efetiva do cabo tipo High Strength.

: Carga de ruptura efetiva do cabo tipo Siemens-Martins.

: Barras diagonais na face da torre.

: Barras horizontais na face da torre.

: Barras de montantes da torre.

: Barras de travamento interno horizontal.

: Torre Estaiada Classe 4.

: Torre Estaiada Classe B.

: Torre Estaiada Classe C.

XX1ii



1 - INTRODUCAO
1.1- CONSIDERA(;C)ES INICIAIS

O desenvolvimento de novos servicos de telecomunicacgdes, especialmente suportados por
tecnologias mais avancgadas, e a abertura do setor & competicdo, ocorridos a partir do ano
de 1998 com a reestruturacdo e a desestatizacdo das empresas do Sistema Telebras,

implicou na expansdo de novos sistemas de radiodifuséo.

A expansdo dos sistemas de radiodifusdo, em destaque para a area de transmissdes de
ondas de radio e televisdo, evoluiu em direcdo a aquisicdo de equipamentos de
telecomunicagdes, que pode ser traduzido pelo aumento consideravel da utilizacdo de
torres de aco trelicadas em todo pais, ja que as mesmas servem de suporte para antenas

empregadas nas transmissoes.

Para o adequado funcionamento do sistema de telecomunicacGes, € necessario 0
conhecimento preciso do comportamento de torres dentro de suas condicGes limites e de
utilizacdo, de modo que engenheiros projetistas disponham de recursos operacionais ageis
e versateis, proporcionando seguranca satisfatoria para garantir a confiabilidade de

projetos.

O setor das telecomunicagfes € um dos mais atraentes e lucrativos para o investimento
privado. Trata-se de um dos setores lideres da nova onda de expansdo econdmica. Pode-se
contar que néo faltardo investidores interessados em expandir essa atividade no mundo, em

geral, e num pais com as dimensdes e o potencial do Brasil, em particular.
1.2 - JUSTIFICATIVA

O mercado de telecomunicagdes teve grande impulso nos dltimos anos no Brasil, em
especial os sistemas de radiodifusdo. Essa expansdo demandou a instalacdo de uma
guantidade consideravel de torres, desde zonas pouco povoadas até os grandes centros

urbanos, utilizando-se muitas vezes as coberturas de edificios como base de sustentacéo.



As torres de telecomunicacfes sdo estruturas que se caracterizam pelo seu baixo peso
proprio, elevada esbeltez e flexibilidade e um sistema no qual os esforcos axiais sdo
preponderantes. Essas caracteristicas, somada a rara ocorréncia de terremotos no Brasil, as

tornam suscetiveis a acdo do vento, o qual vem a ser o fator determinante para o projeto.

Como as torres sdo projetadas para resistir basicamente a acdo imposta pelo vento, o
comportamento dessas estruturas € geralmente avaliado segundo analises estaticas

enguanto que a carga do vento possui um carater essencialmente dindmico e aleatdrio.

As torres sdo utilizadas como suporte de antenas de radio, de celulares e de micro-ondas
ou, também, como suporte para linhas de transmissdo de energia. Devido a instalacdo de
novos equipamentos, ocasionado pelo aumento das tecnologias de informacgéo, a
capacidade resistente destas estruturas sera provavelmente levada préxima ao limite. Dessa
forma, surge a necessidade de se avaliar melhor o desempenho de torres existentes ou
otimizar as torres novas em decorréncia da influéncia dindmica do vento. As torres
existentes muitas vezes sdo recalculadas visando detectar a possibilidade de acréscimo de
cargas (novas antenas ou antenas-extras). As torres novas precisam compatibilizar
desempenho mecéanico e “atratividade” comercial (rapidez na fabricacéo, preco, qualidade

e garantias).

Como conseqiiéncias da agdo dindmica do vento em torres de telecomunicacdes, sdo
apresentados abaixo alguns casos de colapso de torres em maior nimero aos ocorridos com

outros tipos de estruturas, conforme Madugula (2002):

Alemanha, 1912 — torre estaiada de 200m de altura — colapso por oscilacdes;

« Inglaterra, 1965 — torre estaiada de 384m de altura — colapso por oscilagoes;

« Inglaterra, 1966 — torre de 290m de altura — colapso por cargas ciclicas;

+ Estados Unidos, 1968 — torre estaiada de 60m de altura — fazendeiro transportando feno
corta acidentalmente com o trator um cabo da torre;

« Argentina, 1968 — torre de 25m de altura — a queda de uma antena do tipo parabdlica

ocasionou o corte do cabo;



« Finlandia, 1970 — torre de 212m de altura — colapso devido a oscilacGes, vento e gelo;
« Alemanha, 1974 — torre com secdo de topo cilindrica — oscila¢fes na estrutura;

+ Finlandia, 1976 — torre de 56m de altura — oscilagdes ocasionadas na sec¢ao de topo;

+ Suecia, 1979 — torre de 320m de altura — oscilagfes na estrutura;

« Alemanha, 1985 — torre de 298m de altura — oscilagdes e fadiga da estrutura;

+ Itélia, 1992 — torre de 100m de altura — fadiga nos montantes da estrutura.

A motivacdo para este trabalho vem da observacdo que ainda existem dificuldades na
concepcao, céalculo, projeto, fabricacdo, instalacdo e reforco de torres e de elementos
estruturais dos sistemas de radiodifusdo e do nimero reduzido de publica¢es nacionais

sobre 0 assunto, especialmente na avaliagdo da sua resposta dinamica.

Por outro lado, ha também a necessidade de se desenvolver e implementar programas
computacionais com os quais seja possivel o célculo e a andlise de torres metélicas

trelicadas, considerando carregamentos estaticos e/ou dindmicos do vento.

1.3- NATUREZA DO TRABALHO

As torres de telecomunicagfes variam principalmente quanto a geometria, ao modelo e ao
material utilizado, podendo ser destacadas sete formas basicas: Torres Estaiadas
Quadradas, Torres Estaiadas Triangulares, Torres Autoportantes Quadradas, Torres
Autoportantes Triangulares, Torres Tubulares (Concreto), Postes de Concreto e Postes
Metélicos.

As torres investigadas nesta pesquisa constituem estruturas trelicadas estaiadas de secédo
transversal quadrada. Tanto a estrutura principal quanto o sistema de contraventamento
utilizam perfis laminados do tipo cantoneira de abas iguais ligadas por parafusos. O
material utilizado é 0 aco ASTM A36. Cabos de aco pre-tensionados (estais) suportam a
estrutura principal, denominada mastro. Alguns desses cabos estdo ligados a dispositivos
anti-torcdo compostos por barras adicionais dispostas em uma configuragdo que permite a

elevacdo da rigidez global da estrutura.



1.4-METODOLOGIA

Para a realizagdo da andlise estatica, foram levadas em consideracdo as prescricdes da
norma NBR6123 submetendo as torres estaiadas ao carregamento do vento proposto pela
referida norma (com incidéncia perpendicular em relacdo a face da torre), assim como as
cargas de peso proprio e de tensionamento dos cabos. Na discretizacdo das estruturas séo
empregados elementos finitos retos (cabos ou trelicas), considerando-se apenas a rigidez
axial e utilizando uma formulagéo que admite alongamentos nos elementos de cabo para a

introducéo das forcas de pré-tensionamento, segundo trés modelos matematicos distintos:

«  Modelo nédo-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991);
«  Modelo linear para cabo tensionado (Pulino, 1998);

+ Modelo nédo-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991) e linear classico de trelica

espacial (Gere e Weaver, 1987).

Estes modelos descrevem basicamente a obtencdo da funcdo Energia Potencial Total do
sistema, a fim de que a posicdo de equilibrio estatico seja obtida pela minimizacao dessa

funcdo através de um algoritmo do tipo Quasi-Newton.

As fregliéncias e modos naturais de vibracéo da estrutura sdo determinados a partir de uma
expressao linearizada da equacdo de equilibrio dindmico, admitindo-se pequenas
oscilagcdes em torno da configuracéo de equilibrio estatico e utilizando-se um algoritmo do
tipo Jacobi Generalizado.

O calculo do efeito dindmico do vento na estrutura é realizado seguindo metodologia
utilizada por Franco (1993), Guimardes (2000) e Menin (2002), tratando-se de uma
simulacdo do tipo Monte Carlo, onde o carregamento do vento € dividido em duas
parcelas, sendo uma constante (vento médio) e outra varidvel com respeito ao tempo
(rajadas). A resposta dinamica da estrutura € obtida pela integracéo explicita da equacédo de
equilibrio dindmico ao longo do tempo, utilizando o método proposto por Newmark
(1959), admitindo-se aceleracdo média constante no passo de tempo considerado. A partir

dos resultados obtidos, pode-se, entéo, realizar um estudo estatistico.



Para a obtencdo dos resultados das analises estatica, modal e dindmica de torres metalicas
estaiadas, sdo utilizados quatro programas computacionais desenvolvidos por Menin
(2002). Os programas utilizam as trés formulagcbes matematicas para modelos de anélise
linear e ndo-linear empregados para elementos finitos de dois nds (cabos e trelicas).

1.5-OBJETIVOS

Nesta pesquisa consolidam-se trés intengfes basicas. A primeira delas associa-se a
contribuicdo para o aperfeicoamento técnico envolvendo torres estaiadas. A segunda diz
respeito ao levantamento de informacdes para eventual referéncia a técnicos e projetistas.
Finalmente, a terceira refere-se a encorajar outras pesquisas que propiciem a adequacao

destas estruturas as exigéncias de mercado.

Em linhas gerais, a finalidade desta pesquisa € realizar um estudo numérico do
comportamento estatico e dindmico de torres metalicas estaiadas de secdo transversal
quadrada, em termos dos deslocamentos nodais e esfor¢os axiais solicitantes. Este estudo
avalia também a precisdo dos resultados, gerados pelos programas computacionais
desenvolvidos por Menin (2002), comparando-os com os obtidos pelo programa de analise
estrutural SAP2000 Advanced v.10.0.1.

Para os objetivos especificos deste trabalho podemos destacar:

« Estudar o comportamento de torres metalicas estaiadas de se¢do quadrada submetidas

ao carregamento estatico do vento segundo o modelo proposto na NBR6123;

« Avaliar o comportamento de torres metélicas estaiadas frente a um eventual
rompimento de cabo. Avaliar a mudanca nas freqiiéncias e modos naturais de vibracao,

bem como a distribuicdo dos esforcos nos elementos de cabo;

« Avaliar a resposta dindamica de torres estaiadas na direcdo do vento, em termos dos
deslocamentos maximos nodais de topo, quando submetidas simultaneamente a parcela

do carregamento estéatico e a parcela referente ao carregamento flutuante (rajadas);



« Comparar as respostas estatica e dinamica de torres estaiadas, na dire¢do do vento, em

termos dos deslocamentos maximos de topo e dos esfor¢os axiais maximos nas barras;

« Validar os resultados obtidos pelos programas computacionais utilizados neste
trabalho.

1.6 - ORGANIZACAO DO TRABALHO

No Capitulo 2 é apresentada uma revisdo bibliogréfica referente aos estudos relacionados
ao comportamento estatico e dinamico de estruturas reticuladas espaciais (torres) para
telecomunicacg6es, procurando-se salientar as conclusdes obtidas por diversos autores e 0

desenvolvimento atual das pesquisas.

No Capitulo 3 sdo apresentadas as principais caracteristicas relacionadas as torres
metalicas estaiadas utilizadas para telecomunicacdes, bem como os tipos de cabos de aco e

antenas de transmissdo utilizados nestas estruturas.

No Capitulo 4 sdo descritas as trés formulagdes matematicas utilizadas na analise de torres

estaiadas submetidas aos carregamentos estatico e dindmico do vento.

No Capitulo 5 é descrito o procedimento de projeto para o calculo do carregamento
estatico do vento e seus efeitos sobre torres de telecomunicacdes. Neste capitulo €
apresentado ainda o critério de dimensionamento dos cabos e perfis metalicos utilizados

nas torres estaiadas.

O Capitulo 6 traz os fundamentos para o célculo da resposta dindmica de estruturas
esbeltas, incluindo torres de telecomunicacdes, sujeitas as vibraces forcadas induzidas
pelo vento. Para a simulagdo do histérico de carregamento devido ao vento, foi utilizado o
método de Monte Carlo. No final do capitulo é dada uma breve explicacdo sobre os

parametros estatisticos utilizados na distribuicdo de Gumbel.

O Capitulo 7 descreve os programas computacionais utilizados neste trabalho para a
obtencdo dos resultados das andlises estatica, dindmica e modal de torres estaiadas.



No Capitulo 8 séo realizadas aplicagbes do programas computacionais desenvolvidos por
Menin (2002) para cinco torres estaiadas quadradas, verificando-se a precisdo dos

resultados comparando-o0s aos obtidos através do programa SAP2000 Advanced v.10.0.1.

O Capitulo 9 apresenta as conclusdes finais deste trabalho e sugestfes para prosseguimento

de analises futuras referentes ao objeto de estudo.

Os Apéndices sdo apresentados ao final deste trabalho, onde é possivel obter informacdes
necessarias sobre os procedimentos das analises realizadas para as torres metalicas

estaiadas.



2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo, sdo apresentados alguns estudos e resultados de trabalhos recentes
relacionados ao comportamento estatico e dindmico de estruturas reticuladas espaciais
(torres) para telecomunicacdes, procurando-se salientar as conclusdes obtidas por diversos

autores e o desenvolvimento atual das pesquisas.

Kahla (1995) publicou em artigo técnico a influéncia do mecanismo anti-torcor em torres
estaiadas. O autor utilizou trés tipos de modelagem para o exemplo de uma torre estaiada
triangular de 152,40 metros. No primeiro modelo foram utilizados elementos de treli¢a, no
segundo foram empregados elementos de viga para cada secdo do mastro (totalizando 50
elementos) e, por ultimo, a modelagem em elementos de viga considerando o mastro
dividido por trés nos entre pontos de ancoragem de cabos (totalizando 14 elementos).
Conforme o estudo, os modelos empregados néo apresentaram variacdo significativa em
relacdo aos esforgos nos elementos do mecanismo anti-torgor e com respeito aos elementos
da torre. Por outro lado, houve diminui¢do da magnitude dos deslocamentos como também

do angulo de rotacdo da estrutura.

Madugula et al (1997) apresentaram uma anélise em mastros estaiados visando o estudo do
seu comportamento dindmico. Os autores determinaram as frequéncias naturais utilizando
dois modelos em elementos finitos: elemento de trelica e elemento de viga. Por outro lado,
verificaram a influéncia das tensdes iniciais dos cabos no calculo das freqliéncias naturais e
os efeitos da instalacdo do dispositivo anti-torcor. Os dois modelos numéricos utilizados na
discretizagdo da estrutura foram avaliados através da fabricagdo de dois modelos
reduzidos, em trelica de ago com sec¢do triangular, testados em uma mesa vibratoria.
Segundo os autores, o0s resultados experimentais das fregiiéncias naturais estdo de acordo
com os valores obtidos pelos modelos em elementos finitos. Adicionalmente, contataram
que um aumento da tens&o inicial dos cabos de 8% a 15% afeta as freqiiéncias naturais da

estrutura em até 35%.

Kahla (1997) investigou a resposta ndo-linear dindmica devido a ocorréncia de uma ruptura
stbita de cabo de uma torre estaiada, com 150m de altura e secéo transversal triangular,

submetida a pressdo estatica de vento. No estudo, a torre foi modelada em elementos



finitos de trelica e para representar os cabos foram incorporados elementos de catenaria
elastica. As analises mostraram que as tensbes maiores foram obtidas para os cabos
inicialmente a barlavento e que o colapso da estrutura acontece apds a perda da capacidade
resistente a compressao de um conjunto de barras verticais. Ap0s a ruptura repentina de um
cabo proximo ao topo da torre, os deslocamentos nodais tornaram-se menos significantes

para pontos abaixo do segundo nivel de ancoragem dos cabos, localizado a 97m de altura.

Kahla (2000) apresentou também um outro estudo da resposta dindmica da mesma torre
descrita acima, porém sem considerar a incidéncia do carregamento do vento. Para este
tipo de andlise o autor desenvolveu um programa que utiliza um modelo matematico exato
de catenaria elastica para representar o cabo estaiado. Os resultados revelaram que apos a
ruptura de um elemento de cabo, situado a 6,10m abaixo do topo da torre, as tensdes finais
nos cabos intactos ndo aumentaram consideravelmente e ndo excederam sua capacidade de
carga. A magnitude das oscilacdes da torre foi bem menor quando comparadas com as que
foram encontradas na presenca da pressdo devida ao vento. Segundo o autor, isto se deu
em virtude do menor desequilibrio de carga e, conseqlientemente, da menor aceleragdo
inicial a qual a estrutura esta sujeita quando um cabo é rompido na auséncia de pressao do
vento. Na avaliacdo dos esforcos méaximos, verificou-se que ndo houve perda de
capacidade resistente para as barras verticais, excecdo feita para a maioria das barras
horizontais e algumas diagonais, 0 que ocasionaria o colapso da estrutura. Apés as analises
realizadas, levando em consideracdo os dois artigos apresentados, o autor conclui que no
projeto de torres estaiadas deveriam ser considerados ambos 0s casos de carregamento, ou

seja, sem e com o efeito do vento.

Guimaraes (2000) estudou o comportamento de torres metalicas autoportantes submetidas
ao carregamento estatico e flutuante decorrentes da acdo do vento. Para o calculo das
pressdes flutuantes o autor seguiu a metodologia utilizada por Franco (1993), tratando-se
de uma simulacdo do tipo Monte Carlo. A analise considerando o carregamento flutuante
levou a constatagdo que para as torres autoportantes os deslocamentos de topo

apresentaram valores um pouco menor aos obtidos da analise estéatica.

Menin (2002) estudou o comportamento de torres estaiadas de se¢do quadrada submetidas
ao carregamento estatico do vento, segundo o procedimento descrito na norma NBR6123,

bem como a resposta na direcdo do vento empregando o método de simulacdo do tipo



Monte Carlo para o calculo do carregamento flutuante. As torres estaiadas analisadas sao
compostas por perfis metélicos e cabos de aco (estais), empregando-se para a sua
discretizagdo elementos finitos retos (cabos ou trelicas), considerando-se apenas a rigidez
axial e utilizando formula¢fes mateméticas lineares e ndo-lineares. Estas formulacOes
admitem alongamentos nos elementos de cabo para a introducdo de forcas de pré-
tensionamento. Segundo o autor, as formulacdes lineares e ndo-lineares, para a analise
estatica, levaram a resultados muito préximos, ndo se mostrando necessaria a formulagéo
ndo-linear para o estudo das torres estaiadas. O estudo apresentou também uma anélise
dindmica de uma torre estaiada de 10 metros, levando em conta o tempo maximo de 10
segundos, onde foi verificado que o deslocamento de topo da estrutura foi maior do que o
da analise estatica. Porém, a andlise dindmica resultou em esfor¢cos menores que os obtidos

na fase estatica.

Klein et al (2002) apresentaram uma metodologia de modo a analisar o colapso de uma
torre metalica trelicada autoportante de 82 metros utilizada para transmissdo de ondas de
radio. Dentre as analises utilizadas para determinar as causas do acidente, constam 0s
métodos estatico e dindmico prescritos pela norma brasileira NBR6123. Conforme
avaliacdo dos autores, observou-se que o método estatico conduziu a cargas superiores
aquelas resultantes da aplicacdo do método dindmico. Com isso a analise estatica indicou
que, para a velocidade basica do vento de 46m/s adotada no projeto, a tensdao atuante na
secao do montante rompido atingiu 566MPa, sendo superior a de tensdo de ruptura do ago
que € de 387MPa.

Nascimento e Requena (2002) apresentaram uma anélise comparativa das a¢des estatica e
dindmica devidas ao carregamento do vento em uma torre trelicada autoportante para
telecomunicagfes com 64 metros de altura. Os carregamentos estatico e dindmico do vento
foram obtidos da NBR6123, sendo que para a analise dinamica utilizaram-se 0s dois
processos descritos pela norma: o modelo simplificado e o modelo discreto. De acordo
com os resultados das analises realizadas: estatica, dindmica simplificada, dindmica
discreta (com a contribuicdo do 1° modo) e dinamica discreta (com a contribuicdo do 1° e
2° modos), péde-se verificar que os esfor¢cos devido a andlise estatica foram superiores aos
da andlise dindmica até a altura de 40m, invertendo-se esta relagdo para a parte superior.
Os autores concluiram que, para a determinacdo dos esforcos solicitantes maximos nos

perfis estruturais, € necessario efetuar tanto a analise estatica como a dinadmica.

10



Merce (2003) apresentou uma analise dindmica de torres metélicas autoportantes
submetidas a acdo do vento, utilizando o método estatistico de Davenport e 0 método de
simulacdo de Monte Carlo para o calculo da parcela flutuante do vento. Dos resultados
apresentados, verificou-se que o deslocamento de topo das estruturas na analise estéatica foi
superior ao obtido pela anélise dinamica. Adicionalmente, a autora pdde constatar que 0s
resultados da analise dindmica, obtidos através do método de Davenport, aproximaram-se

dos valores obtidos da analise com o modelo discreto da norma NBR6123.

Com o objetivo de desvendar o mecanismo de colapso de uma torre autoportante de
energia elétrica de 32,86 metros de altura, além de obter estimativas mais precisas para 0s
deslocamentos e esforcos, Rodrigues et al (2004) propuseram uma modelagem numérica
para a analise ndo-linear da estrutura. A torre e os cabos foram discretizados no modelo
como elementos de pdrtico espacial, em lugar dos elementos de trelica geralmente
adotados. Para a torre, a finalidade foi considerar as tensdes de flexdo introduzidas pelas
ligacGes parafusadas, importantes na verificacdo do estado limite altimo de ruptura. Para a
linha de transmissdo, adotou-se 0 modelo em portico espacial com o intuito de contar com
a real rigidez a flexdo dos condutores, de modo a evitar a instabilidade numérica na anélise
dindmica ndo-linear. Os resultados obtidos da analise dindmica ndo-linear, utilizando-se do
método de integracdo direta de Newmark, evidenciaram o subdimensionamento das barras
de ligacdo da torre & fundacdo, revelando o colapso por falha dos montantes da base, sem
que as cargas nominais de ruptura dos cabos fossem atingidas. Os resultados da analise
dindmica linear mostraram-se conservadores quando comparados a analise nao-linear. A
partir disso, os autores concluiram que a utilizacdo de um modelo ndo-linear resulta em
estruturas economicamente mais viaveis, além de representar de forma adequada os

grandes deslocamentos.

Requena et al (2005) realizaram uma analise comparativa do dimensionamento de duas
torres autoportantes submetidas as acdes estatica e dinamica do vento, definidas segundo o
procedimento apresentado na norma NBR6123. As torres tém 30m e 60m de altura e foram
modelas por elementos de portico espacial em regime elasto-linear, utilizando-se perfis
tubulares no lugar de perfis cantoneiras para os elementos de barra. Segundo os autores, 0s
resultados mostraram que o célculo da acdo do vento via método dindmico, utilizando o
modelo continuo simplificado, conduziu a uma estrutura com peso préprio superior ao

obtido da andlise estatica. A partir desta avaliacdo, notou-se a importancia da analise
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dindmica para essas estruturas. O metodo estatico, que € uma simplificacdo do método

dindmico, conduziu a resultados contrarios a seguranca da estrutura.

Santos et al (2005) apresentaram uma andlise estrutural de uma torre metalica autoportante
utilizada no setor de telecomunicacbes, com secdo circular tubular varidvel e com 40
metros de altura, sob a acdo do carregamento turbulento. A andlise da torre sob este
carregamento foi realizada no dominio do tempo por meio de histdricos de velocidades do
vento gerados a partir do espectro de poténcia de Harris. A resposta da estrutura foi
comparada em termos do deslocamento de topo com a resposta estatica segundo o modelo
da norma NBR6123. Apds a comparacdo dos resultados, 0s autores constataram que 0S
deslocamentos correspondentes a andalise dindmica foram 20% superiores aqueles
decorrentes das forcas estaticas. Indicando, portanto, a relevancia de se considerar o carater

dindmico da agé@o do vento para este tipo de estrutura.

Ribeiro et al (2005) realizaram uma analise estatica e dindmica para trés torres estaiadas
existentes de 50m, 70m e 90m de altura. Os estudos compreenderam uma analise
comparativa para trés diferentes tipos de modelagem estrutural: modelo tradicional
(elemento de trelica), modelo em elemento de viga e por fim um modelo combinado com
elementos de viga e trelica. Para 0 modelo em elemento de trelica utilizado em torres de
secdo transversal quadrada, foram introduzidas barras ficticias (travamento interno) de
modo a evitar mecanismos hipostaticos. Para a analise estatica, o objetivo foi verificar se o
tipo de modelagem tem influéncia significativa nos resultados das tensbes e dos
deslocamentos e, para a analise dindmica, nos resultados das freqiéncias naturais. Os
resultados mostraram, conforme os autores, diferencas significativas no que diz respeito
aos valores méaximos de tensdo e, por outro lado, as deflexdes laterais dos modelos foram
pouco afetadas pela estratégia de modelagem utilizada. Com relacdo as frequéncias
naturais, ndo houve grande influéncia. Os autores concluiram o estudo recomendando a
adocdo da modelagem combinada (elementos de viga e de trelica), sendo os membros
estruturais principais da torre representados por elementos de viga espacial e todo o

sistema de contraventamento modelado a partir de elementos finitos de trelica.
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3 - DESCRICAO DE TORRES ESTAIADAS

3.1 - CONSIDERACOES INICIAIS

Este capitulo apresenta as principais caracteristicas relacionadas as torres metalicas
estaiadas utilizadas para telecomunicagGes. As caracteristicas destas estruturas foram
baseadas em informacdes levantadas no trabalho realizado por Menin (2002), onde podem

ser obtidas maiores informacoes.

Conforme Menin (2002), pelo fato das torres metélicas estaiadas serem projetadas
repetidas vezes para atender a necessidades especificas, ndo existe fonte Unica de
referéncia para caracterizar ou mesmo padronizar todos os elementos e modelos desse tipo
de estrutura. Além dos catalogos de fabricantes e experiéncias de projetistas, o que se
encontra neste sentido é o procedimento do Sistema Telebras 240-410-600 Padrdo (1996).
Neste procedimento sdo estabelecidas as exigéncias minimas a serem obedecidas na
elaboracdo de projetos, reforco estrutural, acabamento de torres metalicas que venham a

ser utilizadas no sistema nacional de telecomunicacdes.
3.2- CARACTERISTICAS DAS TORRES ESTAIADAS

As torres estaiadas analisadas, neste trabalho, constituem estruturas trelicadas de secéo
transversal quadrada. Estas torres sdo as mais econdmicas e faceis de montar, porém,
exigem uma area na ordem de dez vezes maior do que a utilizada para instalacdo de uma

torre autoportante de mesma altura.

As torres estaiadas sdo constituidas por corpo metalico esbelto e modulado, chamado de
mastro, o qual é suportado por cabos (estais) pré-tensionados fixos ao longo de sua
extensdo. Os cabos sdo constituidos por cordoalhas de ago e sdo ancorados as fundacgdes
laterais da estrutura. Alguns destes cabos estao ligados a dispositivos compostos por barras
adicionais dispostas em uma configuracdo que permite a elevacdo da rigidez global da
estrutura, a diminuicdo do angulo de rotacdo e da magnitude dos deslocamentos

(dispositivos anti-torgéo).
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O dispositivo anti-tor¢do € composto por cabos adicionais pertencentes ao mesmo nivel e
afastados dos montantes formando bracos de alavancas. Para torres com altura superior a
60 metros, serdo utilizados dois dispositivos anti-tor¢do, sendo um posicionado no topo e o
outro a meia altura da estrutura. Na Figura 3.1, é ilustrado um dispositivo anti-tor¢do

acompanhado de um detalhe da sua extremidade.

Barra Mecdnica Cheia

B - - ——— X Bitola: ¢ = 3/47

Montante
Cantoneira

t

ANTI=TORGOR

Vista em Planta

Figura 3.1 — Dispositivo anti-tor¢cdo e detalhe da extremidade (Menin, 2002)

Entre o dispositivo anti-torcdo e o topo da estrutura existe uma regido sem pontos de
ancoragem de cabos (vao livre), cujo comprimento varia de 50cm a 300cm e destinada-se a
colocacéo de antenas. Para torres com altura superior a 10 metros, o vao livre entre dois

pontos de ancoragem de cabos ao longo do mastro deve ficar entre 8 e 12 metros.
Os cabos sdo ancorados ao mastro através de prolongamentos de barras horizontais

conhecidos como orelhas, onde é possivel a colocacdo de sapatilhos para o encaixe dos

cabos (Figura 3.2).
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Figura 3.2 — Regido de ancoragem de cabos na torre (Menin, 2002)

A Figura 3.3 exemplifica a geometria bésica de uma torre estaiada de secdo transversal
quadrada com mastro central constituido por seis modulos, numerados de cima para baixo,
e com dez secOes cada. Nesta figura, € mostrado também o vao livre entre cabos, que

corresponde a distancia vertical ao longo da torre entre dois pontos de ancoragem
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Figura 3.3 — Torre metalica estaiada de secéo transversal quadrada
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Cada modulo possui comprimento variavel entre cinco e seis metros, sendo subdividido em
secOes compostas por barras unidas nas extremidades por parafusos ou soldas. As barras
constituintes sdo classificadas conforme a funcdo e posi¢do na estrutura, sendo geralmente
denominadas de montantes, horizontais, diagonais e travamento interno. Na Figura 3.4, €

apresentado uma disposicéo tipica das barras de cada secdo da torre.
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Figura 3.4 — Disposicao de barras em uma secdo (Menin, 2002)

A disposicdo das barras de travamento interno, ao longo do comprimento das torres
estaiadas quadradas, apresenta algumas configura¢fes usuais quanto ao posicionamento em
relacdo a secdo transversal. Nas extremidades de cada modulo constituinte utiliza-se uma
barra diagonal de modo que no processo de montagem com os modulos superior e inferior

ocorra cruzamento de barras, possibilitando também o transporte para o local de instalacao.
A Figura 3.5 mostra uma vista em planta de uma torre estaiada, onde s&o indicados

separadamente os cabos ancorados no dispositivo anti-tor¢cdo (8 cabos) e, na ancoragem

normal, 4 cabos em direcGes inclinadas a 45° em relacao a secdo transversal da torre.
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Figura 3.5 — Ancoragem normal e ancoragem em anti-tor¢or (Menin, 2002)

Conforme recomendacdes préaticas baseadas em projeto de torres estaiadas, deve-se utilizar
no maximo trés pontos de fundacdo lateral por montante da torre, admitindo-se a
ancoragem de trés cabos por fundagdo ou no maximo quatro, quando se tratar de cabos do

dispositivo anti-torcao.

Por outro lado, a distancia do ponto de fundacdo de ancoragem mais afastado é
determinada por um angulo de aproximadamente 60° entre o cabo e o plano horizontal do
terreno. Os demais pontos sao distribuidos em intervalos equidistantes a partir da extenséo

encontrada.

Nas torres estaiadas, os perfis estruturais mais frequentemente utilizados séo as cantoneiras
simples com abas iguais. Geralmente utilizam-se cantoneiras de aco ASTM A36, com
tensdo de escoamento de 250MPa, tensdo de ruptura entre 400MPa e 500MPa e mddulo de
elasticidade de aproximadamente 201000MPa. InformagGes adicionais sobre os perfis

metalicos utilizados nas torres estaiadas deste trabalho podem ser vistos no Apéndice A.

Para cada tipo de barra de um mesmo moédulo da torre, este trabalho utilizou a mesma
designacéo — site — empregada por Menin (2002). Conforme o autor, as barras horizontais
de um mesmo modulo constituem o primeiro site, 0s montantes constituem um segundo
site e assim por diante. Desta maneira cada modulo possuira quatro sites distintos. Caso o

modulo possua dispositivo anti-torcao, serdo incluidos dois sites extras.

No dimensionamento dos perfis da torre, determina-se o esforco méximo de tracdo e de

compressdo por site, sendo todas as barras de um mesmo site dimensionadas para estes
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esforcos solicitantes. Deste modo, todas as barras pertencentes ao mesmo modulo e de um

mesmo site possuirdo a mesma se¢ado transversal.

3.3 - CABOS DE ACO (ESTAIS)

Os cabos de aco de torres estaiadas sao considerados membros estruturais que possuem
uma relacdo diametro-comprimento tal que os efeitos de flexao sdo desprezados, possuindo

rigidez somente na direcdo axial (Oliveira, 2002).

Os cabos de aco apresentam caracteristicas particulares que os distinguem de outros
elementos estruturais. Os cabos resistem ao carregamento longitudinal apresentando uma
deformacéo estrutural permanente ocasionada pelo ajustamento dos fios em relagdo a alma
do mesmo. No local de fabricacéo, esta deformacéo pode ser quase totalmente removida
através de um pré-estiramento (tracdo) nao inferior a 50% da capacidade resistente nominal
do cabo, conforme norma americana ASCE 19-96. O pré-estiramento pode ser considerado

como uma prova de carga cuja aplicacdo é feita sem as terminagdes no cabo.

Apds a remocdo da deformacdo estrutural através do pré-estiramento, os cabos séo
submetidos a forcas de pré-tensionamento no local onde serdo instalados de modo a
garantir a rigidez das torres. A norma canadense de torres CSA S37-94 recomenda valores
de pré-tensionamento na ordem de 10% da capacidade resistente nominal do cabo,

admitindo-se valores entre 8% e 15%.

Os cabos adotados para as torres estaiadas analisadas neste trabalho sdo compostos por sete
fios de aco (Figura 3.6) com camada protetora de zinco contra corrosdo atmosférica e
apresentam capacidade resistente do tipo EHS (Extra High Strength). Informacdes
adicionais sobre as caracteristicas dos cabos de aco de sete fios podem ser vistas no
Apéndice A.

Figura 3.6 — Secéo transversal do cabo de aco de sete fios
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Nos pontos de ancoragens de cabos nas torres e nas fundacgdes laterais, deve-se utilizar as
terminacOes de cabos, que sdo dispositivos fixados nas extremidades dos mesmos, de
modo a transferir a tenséo do cabo para o ponto de ancoragem. Neste trabalho, utilizou-se
a terminacao do cabo em sapatilho e fixo por grampos, conforme ilustra a Figura 3.7.

N SN
i
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Figura 3.7 — Terminacdo de cabo com laco, sapatilho e grampos (Menin, 2002)

3.4 -TIPOS DE ANTENAS

Conforme procedimento Telebras, as torres estaiadas sdo definidas em relacdo ao tipo de
antena para sustentacdo: Torre Estaiada Classe A (TEA) para suporte de antenas na
freqliéncia SHF; Torre Estaiada Classe B (TEB) para suporte de antenas na freqiiéncia

UHF; e Torre Estaiada Classe C (TEC) para suporte de antenas na freqliéncia VHF.

As antenas utilizadas em torres estaiadas sao definidas, geralmente, quanto ao tipo, a cota
de instalacdo e o direcionamento com base em seu diagrama de irradiacdo, que pode ser
encontrado nos catdlogos de fabricantes. Alguns tipos sdo bem usuais: pardbolas cheias,
parabolas vazadas, Yagi, painéis, duplo delta, anéis FM, log-periddicas, etc.

Neste trabalho, foram consideradas antenas do tipo Yagi (Figura 3.8), o que se justifica
pela maior utilizacdo no mercado para torres estaiadas, além de permitir a transmissdo de

sinais nas frequéncias UHF e VHF.

Figura 3.8 — Antena Yagi para transmissdo em UHF e VHF (Ideal Antenas Profissionais)
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Para o calculo da acdo do vento, adotou-se area exposta da antena igual a 7,5% da area de
contorno do médulo e coeficiente aerodinamico igual a 1,2. As antenas sdo posicionadas
no primeiro médulo da estrutura (médulo de topo), localizadas sempre na extremidade

superior da terceira se¢do abaixo do topo da torre.

O procedimento Telebras especifica limites para a rotacdo no plano horizontal e para a
deflexdo em relacdo ao eixo vertical (angulo entre a vertical e a tangente a posicdo
deformada da estrutura), na altura da antena mais alta, conforme a categoria da torre. Os
valores limites sdo de 1° 40'00" para torres do tipo TEB e 4° 00'00" para torres estaiadas do
tipo TEC.
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4 - FORMULACOES MATEMATICAS

4.1 — CONSIDERACOES INICIAIS

Este capitulo apresenta as trés formulacdes matematicas utilizadas na andlise de torres

estaiadas sob carregamentos estatico e dindmico do vento.

As duas formulagdes iniciais compreendem modelos de andlise linear e nao-linear
empregados na discretizagdo de elementos finitos de dois nds no espago (cabos e treligas).
Estas formula¢des admitem alongamentos nos elementos de cabo de modo a considerar o
efeito da forga inicial de pré-tensionamento, podendo também ser usadas para modelar
elementos de trelica, bastando definir como nulo o valor do tensionamento.
Adicionalmente, os modelos também permitem considerar o efeito térmico causado por um
aumento ou diminui¢do de temperatura (47). A terceira formulacdo deve ser utilizada

apenas para os elementos de treli¢a, pois ndo permite a inclusdo do pré-tensionamento.

As trés formulagdes matemadticas utilizadas neste trabalho compreendem:

+ Modelo ndo-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991);
« Modelo linear para cabo tensionado (Pulino, 1998);
» Modelo ndo-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991) e linear classico de trelica

espacial (Gere e Weaver, 1987).

Estas formulagdes sdo apresentadas nas secdes seguintes e descrevem basicamente a
obtencdo da fungdo Energia Potencial Total para um arranjo de cabos. O modelo nao-linear

admite deslocamentos e deformacdes finitas, sendo infinitesimais para o modelo linear.

Para a discretizagdo, admite-se que o elemento de cabo ou trelica possua um

comportamento regido, respectivamente, pelas seguintes caracteristicas:

+ O elemento ¢ considerado reto entre coordenadas nodais;
« As forgas externas atuam somente nos nds do elemento;
» Elemento provido apenas de rigidez na dire¢ao axial;

» O comportamento do material ¢ considerado como linear elastico.
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Ressalta-se que estas formulagdes foram propostas por Pulino (1991, 1998), com base na
minimiza¢do da funcdo Energia Potencial Total, cuja aplicagdo foi realizada por Menin
(2002) no que se diz respeito ao desenvolvimento dos programas computacionais
utilizados, neste trabalho, para o estudo do comportamento estatico, modal e dindmico de

torres metalicas estaiadas.

4.2 — ANALISE ESTATICA

4.2.1 — Modelo nédo-linear para cabo tensionado

4.2.1.1 — Deformagao longitudinal

Na Figura 4.1, a configura¢do indeformada de um elemento de cabo ¢ representada pelo
segmento AB, o tensionamento pelo segmento BC e o efeito térmico por BD, de modo que
o cabo indeformado, apds sofrer o efeito térmico, ¢ representado pelo segmento AD. A
configuracdo deformada do elemento, apds sofrer o efeito dos carregamentos nodais
externos, ¢ representada pelo segmento A'C'. Os deslocamentos nodais AA' e CC' sdo

indicados pelos vetores — p € ¢ — respectivamente.

Tensionamento
do Cabo

Efeito
Térmico

Elemento
Deformado

Elemento Indeformado
com efeito térmico

Figura 4.1 — Modelo nao-linear de elemento de cabo e representagao vetorial (Menin 2002)
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A : vetor que representa a distancia entre os nos (segmento AC);

/ : vetor que representa o comprimento inicial do cabo (segmento AB);

v, l=a ATl : efeito térmico; a o coeficiente de dilatagdo térmica; AT a variagdo de

temperatura;
A : vetor que representa a configuragdo indeformada com efeito térmico;
I : vetor com a configuragdo deformada;
P q : deslocamentos nodais nas extremidades inicial e final;
W= ||c|| : moédulo do vetor c;
W, = ||fyt l|| : modulo do vetor ~, /.

Podemos verificar a partir da Figura 4.1 que:

pHl'=\—vl+c+gq

I'=A\—=7vl+c+qg—p
Fazendo:

z=q—p+tc—7l
Tem-se:

I'=\+z
A deformacgao longitudinal do elemento pode entdo ser dada por:

[2] = 1]
[A]

E =

Lembrando que:

[ ]= O +27 (O, +2)
Sendo:

A =AN—c+vl)=Lu

M = 2wl = L]l =,
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Onde:
u : vetor dos cossenos diretores do elemento de cabo na configura¢do indeformada;

L, : comprimento indeformado do cabo com efeito térmico.

Portanto, substituindo-se (4.7) em (4.6):

[ =L t2) (Lut2)

|| l'||: \/LtzuTu +Lu'z+z Lu+z"z (4.8)
Sabendo que:
u = (cosn, cosy, cos&) (4.9)
Entao:
u'u = cos’n+cos’y+cos’ £ =1 e Lu"z=z"Lu (4.10)

Substituindo (4.10) em (4.8):

||l'||:\/Lt2+2LtzTu+sz (4.11)

Substituindo-se (4.7) e (4.11) em (4.5):

\/Lt2 +2Lz"u+z"z L,
g =

Lt
e=JI+L "2 Qu+1"'z)—1 (4.12)
Fazendo:
6§ =L 'Z7Qu+L '2) (4.13)

24



Tem-se que a deformagao longitudinal de um elemento de cabo sera:

e=~1+6-1 (4.14)
4.2.1.2 — Energia Potencial Total

A energia de deformacgao (7 ) para um elemento de cabo com deformacao constante ¢ dada

por:
= [ j; o(e)de|dV (4.15)
Onde:
o(e) : tens@o no elemento de cabo;
€ : deformagao longitudinal;
V : volume do elemento de cabo.

Para um elemento de cabo com secdo transversal constante (a.) € comprimento

indeformado com efeito térmico (L), a energia de deformacao sera:
T=al fo o(e)de (4.16)

A Energia Potencial Total para um conjunto de n elementos de cabo ¢ dada por:

Ox)=> m—fTx+1II, 4.17)
i=l
Onde:
T : energia de deformacgao para cada elemento de cabo;
f : vetor que contém as forgas nodais externas;
X : vetor com deslocamentos nodais livres do sistema;
11, : energia potencial inicial do sistema.
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As configuragdes que representam uma posi¢do de equilibrio estatico estavel da estrutura

sdo obtidas como pontos de minimo local da fun¢do Energia Potencial Total — II(x), cuja

otimizag¢do ¢ obtida utilizando um algoritmo do tipo Quasi-Newton.
4.2.1.3 — Gradiente da Energia Potencial Total

O gradiente da fun¢do Energia Potencial Total para um arranjo de »n cabos tensionados ¢

dado pela derivada em relagdo aos deslocamentos livres (x;) do sistema, assim como:

VI(x) = % = znjvw—f (4.18)

Neste caso, ¢ necessario calcular o gradiente de energia de deformagdo (V7 ) para um

elemento de cabo:

Vr=a,L VL/:a(s)ds (4.19)

Fazendo:

Ue) = j; “o(e)de

onde o gradiente da energia de deformacdo especifica representado pelo termo Ufe) €

calculado da seguinte forma:

VU@ = U _duoe
ox, de Ox,
Neste caso, temos que:
v _ edo(e) . _ P _
= fo ~de = 0(0) e ——="Ve (4.20)

Portanto, a equacao (4.19) assume a seguinte forma:

Vr=a, L o(e)Ve (4.21)
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O gradiente de deformacdo (Ve) da equagdo (4.21) ¢ dado em funcdo dos seis graus de

liberdade (trés translagdes por nd) do elemento de cabo, conforme Figura 4.2.

X5

noé
X4  final

X2

no

Y inicial

X3
Figura 4.2 — Deslocamentos do elemento de cabo no espago

Conforme demonstrado na equagao (4.14):

e=~1+6-1

Consequentemente:

ve - 98 _ l@+@*“§£
Ox, 2 ox,
Com as equagdes (4.3), (4.9) e (4.13), tem-se:
5 = L7'Z <2u + L;lz) = 2L 'Zu+ L7z

u = (cosn, cos~y, cosf)

z= gq-—p+tc—vl

(4.22)

z = {[x4 —x; + (= p,)cosn], [x; —x, + (u—p,)cosv], [x5 —x, +(/"L_/“’Lt)COS£]}
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Fazendo k= 1:

86 1 8 T -2 a T
A Y A + 122
ox, " Ox, (zu) " O, (z°2)

Mas:
Z'u = [x, — x, + (. — p,)cosn]cosn +
[xs —x, + (1 — p,)cosy]cosy +
[Xs — X3 + (1 — p1,) cos Jcos &
z'z = [x,—x +(u—p)cosn]” +
[x; —x, + (1 — p, ) cosy]* +
[x5 —x; +(M_:“t)COS€]2
Portanto:
0  r
—(z'u) = —cos
8xl( ) 1

0
(9_x(ZTZ) =—2[x,—x + (u—p,)cosn]

1
Substituindo as equacgdes (4.24) e (4.25) na equagdo (4.23), obtém-se:

a6
ox,

Logo:

Oe
ox,
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99 _ —2L,’1{cos77 + L7'[x, —x, +(u—u,)cos77]}

— ==L '(1+6) "*{eosn + L' [x, —x, + (1n—p,)cosn]}

(4.23)

(4.24)

(4.25)

(4.26)
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Procedendo de forma analoga para k=2, 3, 4, 5 e 6, obtém-se:

Oe

==L 8) " eosy + L7 [xg — x, + (u— g, )cos ]} (4.28)

ox,

3_5 = L7 (1+8) " {eos + L, [, —x, + (u— p,)cos ¢} (4.29)
X3

Oe _85

e __0O¢ 4.30
Ox, ox, (430)
Os 0= 4.31)
Ox; ox,
e 0 (4.32)
Ox, Ox,

O gradiente da energia de deformagdo (V7 ) para o elemento de cabo, considerando o

material linear elastico (o = E¢), sera:

g_w = —a Ee(1+6)"" {cosn +L! [x4 —x, +(p— ,L%)COS”]} (4.33)
X
g_ﬂ- = — aCEg(l + 6)71/2 {COS"Y + L;l [xs — X, + (:u - ,LLI)COS"}/]} (434)
X
g_ﬁ = —a,Ee(1+8) " {eos& + L, '[x, —x, + (1 — ) cos&]} (4.35)
X3
or __Om (4.36)
ox, ox,
o __orm (4.37)
O ox,
om __om (4.38)
Ox, ox,
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4.2.2 — Modelo linear para cabo tensionado

4.2.2.1 — Deformacgao longitudinal

A deformacdo longitudinal do elemento de cabo para o modelo linear pode ser

representada por:

e = Tt (4.39)
Onde:
AL  :variagdo do comprimento no cabo;
L, : comprimento indeformado do cabo com efeito térmico.

As relagdes mostradas nas equagdes (4.3) e (4.4) podem ser representadas vetorialmente

para o modelo linear de cabo tensionado como segue abaixo (Figura 4.3).

Figura 4.3 — Representagdo vetorial do modelo linear de elemento de cabo (Menin 2002)
Por se tratar de deslocamentos e deformagdes infinitesimais, a variacdo no comprimento do

cabo (AL) pode ser aproximada pela proje¢do (d) do vetor (z) na diregdo do cabo na

configuracdo indeformada ( )\ ). Logo, temos:

§ = z'u (4.40)
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Consequentemente:

(4.41)

4.2.2.2 — Energia Potencial Total
Para um elemento de cabo com secdo transversal constante (o.) € comprimento (L), a

representacdo da energia potencial ¢ da mesma forma da equacdo (4.16), obtida

anteriormente do modelo ndo-linear.

T =a,L J:a(a)ds

4.2.2.3 — Gradiente da Energia Potencial Total

Desta forma, o gradiente da Energia Potencial Total para um elemento de cabo ¢ dado

conforme equacao (4.21).
Vrm = o, L o(e)Ve

Admitindo-se que no modelo linear a deformagdo longitudinal ¢ dada conforme equacao

(4.39):

Entdo, o gradiente de deformagdo (Ve ) pode ser dado por:

ve - 02 _ 100 (4.42)
ox, L, Ox,
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Porém, conforme demonstrado na equacao (4.24) para k = 1, temos:

06 o  r
- = = = — 4.43
o, o, (z'u) cosn ( )

Substituindo (4.43) em (4.42), obtém-se:

2 = —icosn (4.44)
ox, .

De forma analoga para k=2, 3, 4, 5 e 6, temos:
Oe 1
— = ——cCo0s 4.45
o, L v (4.45)
o = —Lcosg (4.46)
ox, L
E = — @ (4.47)
ox, ox,
O _ _0Oe (4.48)
Ox, Ox,
e — _ 0= (4.49)
Ox, ox,

O gradiente da energia de deformacao ( V7 ) para o elemento de cabo sera:

on = —a, Fecosny (4.50)
ox,
or = —o Fecosy (4.51)
ox,
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om

— = —a,Eecos§ (4.52)
ox,

or _ _orm (4.53)
Ox, Ox,

or _ _Om (4.54)
ox, Ox,

or _ _Om (4.55)
[ ox,

4.2.3 — Modelo linear classico de trelica espacial

4.2.3.1 — Energia Potencial Total

A energia de deformagao para um elemento de treliga ¢ dada por:

T o= %xTKSx (4.56)
Onde:
s : energia de deformacao para um elemento de trelica;
X : vetor com deslocamentos nodais livres do sistema;
K : matriz de rigidez do elemento de treli¢ca em relacdo aos eixos da estrutura.

A Energia Potencial Total para um conjunto de n elementos de treliga sera entdo:

I[I(x) = anﬁ—frx—kﬂo (4.57)
i=1
Onde:
7 : energia de deformagdo para cada elemento de trelica;
f : vetor de forcas nodais externas;
X : vetor de deslocamentos nodais livres do sistema;
11, : energia potencial inicial do sistema.
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4.2.3.2 — Gradiente da Energia Potencial Total

n_n

O gradiente da fungdo Energia Potencial Total para um conjunto de "n" elementos de
trelica ¢ dado pela derivada em relagdo aos deslocamentos livres (x;) do sistema, conforme

abaixo:

VII(x) = % = anw—f (4.58)

O gradiente da energia de deformagao para um elemento de treliga espacial, em fungdo dos

seis deslocamentos nodais, sera calculado a partir da equagao (4.57).

om(x)
Ox.

1

= K (4.59)

A matriz de rigidez para o elemento de trelica em relagdo aos eixos da estrutura (Kj) ¢

obtida rotacdo da matriz de rigidez em relag@o aos eixos do membro, de modo que:

K, = R"K, R (4.60)

Cx* CyCx CzCx —Cx* —CyCx —CzCx
CxCy Ccy’ CzCy —CxCy —Cy* —CzCy
K :E_A CxCz CyCz Cz? —CxCz —CyCz —CzZ° .61)
L |- —OCx —CzCx O OyCx  CzCx '
—CxCy —Cy* —CzCy CxCy Ccy’ CzCy

—CxCz —CyCz —Cz*  CxCz  CyCz Cz’

Onde:

E :moddulo de elasticidade do material;

A :area da sec¢ao transversal;

L :comprimento do elemento de trelica;

R :matriz de rotagdo para transformar eixos de membro em eixos da estrutura;
K, :matriz de rigidez em relagdo aos eixos do membro;

Cx, Cy, Cz :cossenos diretores.
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4.3 — ANALISE MODAL
4.3.1 — Considerac0es iniciais

Esta secdo apresenta a formulagcdo matematica para o calculo das freqliéncias e modos
naturais de vibracdo de torres metalicas estaiadas. O calculo do problema de autovalores e
autovetores foi desenvolvido para um estado de pequenas oscilacbes em torno de uma

configuracdo de equilibrio estatico estavel das torres estaiadas.

Nesta formulacdo, partiu-se do modelo néo-linear para cabos tensionados, conforme
descrito na secdo 4.2.1, e linearizou-se o vetor gradiente da Energia Potencial Total na
equacdo de movimento através do truncamento da expansdo em série de Taylor. Para a

resolucdo do problema utilizou-se 0 método numeérico do tipo Jacobi Generalizado.
4.3.2 — Equacéo de equilibrio dindmico

A equacdo de Lagrange que descreve o equilibrio dindmico para um sistema com n
deslocamentos nodais livres é dada por:
d{or| or  0Il
dt[@)'cl.J o ox 2 PR (4.62)

onde T é a energia cinética do sistema, [[ representa a Energia Potencial Total, Q; sdo as
funcgdes das forcas generalizadas que contém as forgas ndo-conservativas, incluindo as de
amortecimento, e x; sdo as coordenadas generalizadas. Detalhes sobre a obtencdo da

equacdo (4.62) podem ser vistos em Clough e Penzien (1993).

No caso de sistemas submetidos a oscilagbes de pequena amplitude, os termos da equagao
de Lagrange podem ser escritos como:

T = %xT M X (4.63)

35



—=0 4.64
o (4.64)
A K Iy (4.65)
dt | Ox,

ol _ VII=g(x) (4.66)
ox,

0 =P —cx, (4.67)

Substituindo-se as equaces (4.63) a (4.67) na equacdo (4.62) obtém-se a equacéo (4.68).
Esta equacdo apresenta caracteristicas ndo-lineares devido as propriedades do vetor
gradiente g(x) da Energia Potencial Total do sistema.

Mi + Cx + g(x) = P (4.68)
Onde:
M : matriz de massa consistente da estrutura;
C : matriz de amortecimento da estrutura;
g(x) : vetor gradiente da Energia Potencial Total da estrutura;
P - vetor das forcas ndo-conservativas aplicadas externamente;
X - vetor das aceleracdes das coordenadas nodais da estrutura;
X - vetor das velocidades das coordenadas nodais da estrutura.

4.3.3 — Problema de autovalores e autovetores

A equacdo de equilibrio dindmico (4.68) na auséncia de forcas de amortecimento e de

forcas externas pode ser escrita como:

Mix + g(x) =0 (4.69)

36



O vetor gradiente g(x), definido como uma funcdo néo-linear dos deslocamentos nodais x,

pode ser expandido em uma série de Taylor, no intervalo de convergéncia
(x—y< x <x +y), noqual y>0 e x o vetor que representa um estado de equilibrio
estavel da estrutura, como segue:

g(x) = g(x*)+aga—(;‘)(x—x*) (GO (4.70)

21 OxOx,

Como g(x) representa a primeira derivada da Energia Potencial Total em relagdo aos
deslocamentos nodais livres, neste caso g(x )=0 e 0 vetor g(x) na expansdo em série de

Taylor resulta em:

g(x) = 3g8_(;c*)(x_ 1 9g(x’ )( —x ) +.. (4.71)

)+2|8 ox,

ou, mudando-se de notagéo:

VIIG) = V[VIIE)] (—x7) + V{V[VHZ(X)

}(x—x*)2 + .. (472

Admitindo-se pequenas oscilacdes em torno do equilibrio estatico do sistema, os termos de
segunda ordem e superiores da série de Taylor podem ser desprezados, de modo que a

equacao acima resulta em:
VIIG) = V[VIIE) ] (x-x) 4.73)

O termo entre colchetes da equacdo (4.73) representa o gradiente da Energia Potencial
Total em relacdo aos deslocamentos livres da estrutura, conforme obtido pela seguinte

expressao:

VIIk) = aH(x) ZW f (4.78)
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De modo que o gradiente da energia de deformacéo (V) € dado por:
Vr = o, L o(e) Ve (4.75)

Substituindo as equacdes (4.74) e (4.75) na equacao (4.73), obtém-se:
VII(x) = V|Y e, Lo(E)Ve, — f|x—x) (4.76)

O gradiente para os termos entre colchetes corresponde a segunda derivada da Energia
Potencial Total do sistema e que pode ser representada pela matriz Hessiana H(x").

Portanto:
VIIx) = [HE)|x-x) (4.77)
Definindo:
d = (x—x")
d = x
d = X

e substituindo na equacéo (4.69), obtém-se:

Md + [H(x")|d =0 (4.78)

A equacdo diferencial (4.78) apresenta um problema tipico de autovalores e autovetores
com solucéo da forma:

w'Md = |H(x")|d (4.79)
Onde:
? : autovalores do sistema;
: freqiéncias circulares de vibracao da estrutura (rad/s);
d : matriz dos modos de vibracdo da estrutura.

38



4.3.4 — Matriz Hessiana
A matriz Hessiana H(x"), utilizada na equacéo (4.79), é dada por:

H(E') = V| VIIGE)] (4.80)

Substituindo as equacdes (4.74) e (4.75), do gradiente da Energia Potencial Total, na
equacao (4.80), resulta:

H(x) = V[ZVW—f]T
H(x) = a L {V[o@©] (V)" + o(e) V[Ve]' }
Considerando o comportamento linear do material, a equacao anterior resulta em:
H(x) = a L, { V [Ee] (V)" + EeV[Ve] } (4.81)
A equacao geral da matriz Hessiana para um elemento de cabo ou trelica € dada por:

H() = o, L E{Ve(Ve) + V[V | (4.82)

Definindo as matrizes G e L como:

QI

= Ve(Ve) (4.83)

™I

= V[Vel (4.84)

Portanto, a equacgédo da matriz Hessiana para um elemento de cabo ou trelica resulta em:

H(x) = o, LLE{G + ¢L} (4.85)
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Conforme expressdes abaixo, as matrizes G e L sdo quadradas e estdo em funcéo dos seis
deslocamentos nodais livres do elemento. As matrizes sdo obtidas através dos gradientes
de deformacdo (Ve ) do modelo matematico ndo-linear para cabo tensionado, conforme

anteriormente apresentado. Essas matrizes sao definidas por:

Matriz G :
Fazendo: Y, = e ; i=(a, b, c)
ox,
A matriz G toma a seguinte forma:
Y? Y,Yy, Y)Y, Y2 -Y)Y, -VY),

YaYb le; YbYc _YaYb _lea _YbYc

Y, Y, Y,Y. Yf -Y Y., -Y,Y, —Yf

-Y2  -Y)Y, -VY,Y, Y? Y)Y, Y)Y,
-Y.Y, -Y? -Y,Y, Y)Y, Y2 YV,
-Y.Y, -Y,Y, -Y® Y)Y, Y)Y, o Y?

QI
|

(4.86)

Os termos da matriz G podem ser obtidos pela multiplicacdo das derivadas da energia de
deformacéo de cada elemento a partir das equacdes (4.27) a (4.32).

Matriz L :
9
ox,
i 0 0 15)
L=v[ve = {or = = & (4.87)
T 0x, Ok, Oxg
0
| Ox,
Considerando:
0 | Os
= ==  (i=1..6;7=1.6
15 8)61. [axj] (l ] )
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A matriz L da equac&o (4.87) resulta quadrada e simétrica da forma:

T~ S~ T~
® N o~
X NN
®» »  w
A ]
X R =
S~~~
a o o
d o o

S~
~
N
N
oS
s
N
S
N
&
N
>

S~ T~
o
~ ~ ~
N
a
A
&
N
&
o
a
o
>

N)
>
A
&
~~
ey
>
o
>
o
>

6

Os termos da matriz L sdo definidos por:

1/2

1(1+6)°% 96 1+96)
lllzz%a)q{com]—k( [x4—x1—l—(,u—ut)005n]}+%
1(1+6)¥? 96 1+8) "
L, = E%@xz {COS*H—( [xS—xz—l—(u—,ut)COS’y]}%—%
1(1+8)%% 96 . (146) "
133:§T8x3 {cos§+( ) [xe—xs+(ﬂ—ﬂt)005§]}+T
L 1a+8)%% 95 ) (14+6) """
l,=— ZTax4{COSn+(L) [x4—x1+(M—M,)COS77]}+T
1(1+8) %2 95 1+5) "
= 2%&% {eosy+(L) 1[xs—xz+<ﬂ—ﬂr)C°37]}+< Lt;Z
1(1+6) %2 96 1+6) "
. = — 2%3&3 {cos§+( ) [x —x3+(u—u,)cos§]}+%
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(4.88)

(4.89)

(4.90)

(4.91)

(4.92)

(4.93)

(4.94)



llZ

ll3

123

134 =

3=

45—

Z46 =

56 —

%%gj {cosv+(L) 1[x5—x2+(,u—u,)cosﬂ}
%%g)ﬁ{cos&r( )1[x6—x3+(ﬂ—ut)cos§]}
%%gi {cos§+( [xs—x3+(,u—ut)cos§]}
LB foos (1) s 5+ o]
;%g)ﬁ {cosn+(L) l[x4—x1+(u—ut)005n]}
;%52 {cosv+(L) 1[x5_xz+(M_M;)COS’Y]}
;%3@2 {cosv+(L) [x —x, +(u—u,)cosﬂ}
;%g)ﬁ{cos&r( O % —x3+(u—u,)cos§]}
;%g)ﬁ{coséﬂ O % —x3+(u—ut)cos§]}
by Lys Ly, L, = 1L,
hy e = —1y L = —1,,
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(4.96)

(4.97)

(4.98)

(4.99)

(4.100)

(4.101)

(4.102)

(4.103)

(4.104)

(4.105)



As derivadas de o podem ser expressas por:

2—6 =-2(L, )71{cosn +(L) oy = x, + (1 — gy, )OS n]} (4.106)

X

86 -1 -1

P -2(L,) {cosv +(L) [ — x4+ (- u,)cosﬂ} (4.107)
X2

06 -1 1

o= —2(L,) {cos§ +(L) [ —x+(n— ut)cosg]} (4.108)
X3

o e _ a5 %0 0
ox, ox, Ox; Ox, Oxg Ox,

4.3.5 - Normalizacéo dos autovetores

A normalizacdo dos autovetores da estrutura, utilizada neste trabalho, esta baseada na
proposta feita por Paz (1997).

6, = ——L— (4.110)

onde:

a; : matriz dos autovetores néo normalizados;
b, : matriz dos autovetores normalizados;

a; : vetor modal j ndo normalizado;

M - matriz de massa consistente do sistema.
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4.4 — ANALISE DINAMICA

4.4.1 — Processo de integragdo numérica

A aproximacao mais geral para a solucdo da resposta dindmica de sistemas estruturais € a
integracdo numérica direta da equacdo de movimento, de modo que o equilibrio dindmico é

realizado em instantes discretos do tempo.

As aproximacdes podem ser classificadas fundamentalmente como métodos de integracao
explicitos ou implicitos, dependendo do instante do passo de integracdo (4¢) em que o

equilibrio da equacao é satisfeito.

Para 0 método explicito, a solucdo da equacdo diferencial para o tempo 7+4¢ depende
somente da condicdo de equilibrio no passo predito ¢ Para estruturas governadas por altas
freqliéncias o método explicito é o mais indicado, exigindo para a solucdo do sistema um
passo de tempo (4f) muito pequeno. Portanto, todos os métodos explicitos sdo
condicionalmente estaveis com relacéo ao valor do passo de tempo adotado (4t < A¢ risico)-

Quando a condicao de equilibrio da equacdo diferencial € satisfeita para o tempo ¢+4¢, 0
processo de integragdo € dito implicito. Métodos implicitos podem ser condicionalmente
ou incondicionalmente estaveis, por outro lado, podem ser utilizados passos de tempo (A7)
maiores, afetando somente a precisdao do método (Wilson, 2000). Segundo Fernandes apud
Lazanha (2003), para o caso de estruturas governadas por baixas frequéncias, os métodos

implicitos sdo os mais indicados.

Nesta secdo € descrito o método de integracdo direta de Newmark e que se refere a um

processo explicito de solucdo da equacdo de equilibrio dindmico.

4.4.2 - Integracao da equacao de movimento

A equacdo de equilibrio dinamico, conforme secdo 4.3.2, apresenta comportamento nao-

linear devido as caracteristicas do vetor gradiente g(x) da Energia Potencial Total.

Mi+Cx+g(x)=P (4.111)
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Segundo 0 método de Newmark, as expressdes para o deslocamento e velocidade no tempo

t+At sd0 expressas, respectivamente, por:

X, = X, 4 AL, + AL l[%— B, (4.112)

X, + 0%, n

on =X, A= B,)E 4 B,%, | (4.113)

O algoritmo preditor-corretor de integracdo pode ser montado a partir da equagdo de

equilibrio dindmico, no tempo #+4t, da seguinte forma:

M3 o + Cxln + glan = P+ A1) (4.114)

onde g/ ., representa o gradiente, no tempo ¢+4¢, da Energia Potencial Total calculado

com deslocamentos x” preditos. De forma similar, as forcas de amortecimento no tempo

t+4t sdo calculadas com um vetor de velocidades x” tambeém predito.

Os valores preditos para os deslocamentos e velocidades no tempo ¢+4¢ S0 expressos

respectivamente por:

i (4.115)

) 1
Xl =X, + Ak, + Af? l[z -0,

X0 =% 4 AL(1-8,) %] (4.116)
Ap0s o célculo dos deslocamentos e velocidades preditos, a aceleracdo no tempo ¢+4¢ pode
ser determinada através da equacdo (4.114) e em seguida sdo corrigidos os valores dos
deslocamentos e velocidades através das equacdes (4.112) e (4.113). Com os valores dos

deslocamentos e velocidades corrigidos pode-se entdo calcular a aceleracdo corrigida
através da equacao (4.114) novamente.
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Neste modelo foram adotados os valores 8, = %2 conforme recomendado por Newmark

(1959) e B, = ¥4 0 que representa uma aceleracdo constante no passo de tempo 4z igual a

média entre a aceleracdo no tempo inicial e no tempo final. O passo de tempo 4z utilizado

neste algoritmo em geral deve ser pequeno a fim de garantir a estabilidade numérica,

admitindo para este método o valor de At < T,/ 5, onde T, € o menor periodo de vibragdo
natural da estrutura (Bathe e Wilson, 1976; Newmark, 1959).

A descricdo do algoritmo do método da aceleracdo média utilizado na andlise dindmica de

torres metélicas estaiadas via integragdo no tempo € apresentada a seguir:

Passo 1:

Passo 2:

Passo 3:

Passo 4:

Com os valores iniciais conhecidos de x(0), x(0) e P(0) no tempo ¢ = 0,

calcula-se a aceleragdo inicial:
#(0)=M *[P(0)—Cx(0)— g (x, )] (4.117)

Célculo dos valores dos deslocamentos e velocidades preditos no tempo

t+At, conforme equacdes (4.115) e (4.116):

: 1 .
xPa =X A+ AP l[g—ﬁl]x,

X0 =%, 4 AL(1-8,) %]

Célculo da aceleracdo no tempo ¢+4¢r com os valores preditos de

deslocamentos e velocidades:

Xonr =M*1[P(t+At)—C5cP —g(xf;m)] (4.118)

t+At

Determinacdo dos valores corrigidos para os deslocamentos e velocidades

no tempo ¢+A4t.

Xeynr = xtﬁ—At + Atzﬁlxprm (4119)

Xoar = Xa T ALGK 4, (4.120)
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Passo 5: Determinacdo da aceleracdo no tempo ¢+4t com o0s valores corrigidos de

deslocamentos e velocidades:
¥y =M P+ A= Cx,y —8(x,, )] (4.121)

Passo 6: Comparacao dos valores das aceleracdes obtidas nos Passos 3 e 5. Se for
maior que um determinado valor estipulado, volta-se ao passo 4 com 0s
valores de aceleragdo encontrados no Passo 5. Caso contrério inicia-se um

novo passo de tempo.
4.4.3 — Matriz de amortecimento

O amortecimento considerado neste trabalho, empregado no programa computacional de
analise dinamica (ADTEQ), baseou-se na formulacdo apresentada por Clough e Penzien
(1993), na qual a contribui¢do de cada modo de vibracdo, na matriz de amortecimento do
sistema, € proporcional a razdo de amortecimento critico. A matriz de amortecimento (C)

da estrutura é dada por:

~ 2(¢,w r
C=M [Z_; M " @ ]M (4.122)

Onde:
C : matriz de amortecimento da estrutura,;
M : matriz de massa consistente da estrutura;
M, = ¢ Mo, : matriz de massa modal;
Wy : frequéncia natural do modo "n" (rad/s);
& : razao de amortecimento do modo "n";
b, : vetor modal "n" normalizado.

A matriz de massa modal A, é igual a 1 quando os modos de vibracdo da estrutura estéo

normalizados de acordo com a equacéo (4.110).
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A razdo de amortecimento ({,) adotada no programa ADTEQ foi igual a 0,008 para todos
os modos de vibracdo, conforme recomendado na NBR6123 para o caso de torres e
chaminés de aco com secdo uniforme. No programa SAP2000, o célculo da matriz de
amortecimento (C) ¢ feito através do amortecimento proporcional de Rayleigh, cuja matriz
de amortecimento é dada em funcdo das matrizes de massa e rigidez. Neste caso, utilizou-

se a razdo de amortecimento () igual a 0,008 para os dois primeiros modos de vibracao.

4.4.4 — Matriz de massa consistente

A matriz de massa consistente para um elemento de cabo ou treli¢ca no espaco foi baseada

na formulacéo apresentada por Pulino (1991), representada por:

2 00100
020010
0 020001
Melemenm — pAL (4123)
6 |1 0 0 2 00

010020
0 0100 2

Onde:

M elemene : matriz de massa consistente do elemento;

p : massa especifica do elemento;

A : area da secdo transversal;

L : comprimento do elemento.

4.4.5 — Esforgos internos

Determinado os deslocamentos, velocidades e acelerages nodais, calculam-se os esforgos
internos em cada elemento de cabo ou trelica. No caso especifico dos elementos de cabo,
os esforcos axiais foram calculados assegurando que durante a analise dinamica nenhum
elemento suporte forcas de compressdo. Caso ocorra a situacdo em que a deformacao total
no elemento de cabo seja de compresséo (e < 0), desconsidera-se a sua contribuicédo (¢ = 0)

na funcdo Energia Potencial Total.

As tensdes podem entdo ser calculadas em funcdo da deformacdo longitudinal do elemento

obtidas em cada instante de tempo por intermédio da relagcdo o = E«¢.
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5 - ACOES ESTATICAS DO VENTO SEGUNDO A NBR6123

5.1 — CONSIDERACOES INICIAIS

Este capitulo apresenta o procedimento de projeto para o célculo do carregamento estatico
do vento e seus efeitos sobre torres de telecomunicacGes. A norma NBR6123 fornece
apenas diretrizes gerais para o célculo da carga do vento, porém este carregamento é
determinado por expressdes matematicas, deduzidas por Blessmann (1988), obtidas de
estudos em edificacGes altas que levam em consideracdo o perfil vertical de velocidades

médias apresentado pela referida norma.

A acédo do vento em estruturas esbeltas € uma das mais importantes a ser determinada no
projeto. As forcas devidas ao vento em estruturas trelicadas estdo relacionadas a fatores da
norma NBR6123, tais como: indice de area exposta; efeito de protecdo causado pelas
trelicas de barlavento; a forma das barras da trelica; a orientacdo da estrutura em relacdo a
direcdo da velocidade média do vento; a velocidade basica do vento (V,), adequada ao
local onde a estrutura serd construida; a consideracdo com relacdo as variacdes do relevo
do terreno; a classificagédo do terreno em fungéo da sua rugosidade e das dimensdes da

estrutura; fator relacionado ao uso da estrutura e ao grau de seguranga; e assim por diante.

Fatores ndo considerados dentro da norma NBR6123, para o caso de edificacdo cujas
dimensbes e/ou formas provogquem perturbacGes importantes no escoamento ou por
obstaculos na sua vizinhanga, deve-se recorrer a ensaios em tunel de vento, onde possam
ser simuladas as caracteristicas do vento natural, de modo a conhecer melhor as for¢as

atuantes na estrutura.

5.2 - FORCA DE ARRASTO

As forcas decorrentes da incidéncia do vento em uma estrutura, comumente conhecidas por
forcas aerodinamicas, produzem uma componente horizontal na direcdo do vento chamada

forca de arrasto — Fa, calculada conforme equacéo (5.1).

Fa = CaqA (5.1)
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Onde:

Ca . coeficiente de arrasto (parametro aerodindmico);
q : pressdo dindmica do vento (pardmetro meteoroldgico);
A . area da superficie de referéncia (parametro geometrico).

Para a determinacdo do coeficiente de arrasto (Ca) em torres reticuladas de secdo
guadrada, a norma NBR6123 apresenta um gréafico transcrito conforme Figura 5.1, onde

este coeficiente varia de acordo com o indice de area exposta ¢. Este indice é definido

como sendo a relacdo entre a area frontal efetiva de uma das faces da trelica e a area total

correspondente a superficie limitada pelo contorno da trelica.

3,6
3,5

3,0

Ca 25

2,0

15
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 10

¢

Figura 5.1 — Coeficiente de arrasto para torres reticuladas de secdo quadrada (NBR6123)

E importante ressaltar que o coeficiente de arrasto (Ca) ndo é constante ao longo da torre,
pois 0 seu valor € calculado individualmente para cada um dos mddulos em funcdo do

indice de area exposta (¢) do respectivo mddulo.

Na Tabela 5.1, sdo apresentados os parametros das equacOes das retas utilizados neste

trabalho para a determinagédo de Ca de acordo com a Figura 5.1.
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Tabela 5.1- Parametros para Ca (Guimarées, 2000)

o) Ca=ad+b

Min. — Max. a b
0,0-0,1 -2,0 3,60
0,1-0,2 -5,0 3,90
0,2-0,3 -4,0 3,70
0,3-0,5 -2,5 3,25
0,5-0,7 -1,0 2,50
0,7-0,8 0,0 1,80
0,8-1,0 1,0 1,00

O parametro meteorolégico (g¢) representa a variacdo da pressdo dinamica do vento em
relacdo ao perfil de velocidades médias. A forca de arrasto (Fa) pode ser determinada
considerando o perfil continuo de velocidades, ou, com boa aproximacdo, a partir de um

perfil escalonado, conforme Blessmann (1988).

De acordo com a NBR6123, a pressdo dindmica (g) é dada pela seguinte expressao:

g =0,613V; (5.2)
A velocidade caracteristica (V) utilizada em projeto é determinada por:

Ve=", Sl Sz Ss (5-3)

O fator topografico S; leva em consideracdo as variagbes no relevo do terreno; S,
representa um perfil de velocidades adimensional e varia de acordo com uma lei potencial
e o fator estatistico S; considera o grau de seguranca requerido e a vida Gtil da estrutura. A
velocidade basica do vento (V) é definida como sendo a velocidade de uma rajada de 3
segundos, excedida em média uma vez em 50 anos, a 10 metros acima do terreno, em

campo aberto e plano (Categoria ).

Visto o apresentado nas equacoes (5.2) e (5.3), define-se:

K, =0,613(V, S, S,)° (5.4)
e a equacdo (5.2) pode ser escrita como segue:

q(z) =K, S, (5.5)
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O fator S, leva em consideracdo o perfil de velocidade do vento a uma altura z em metros
conforme o tipo de terreno, levando em conta também a duracdo da rajada para que o vento

englobe toda a estrutura. A expressao para S, é dada por:

5,0t 2] -

Os valores dos parametros b, F,, e p, para diversos intervalos de tempo e para as cinco

categorias de rugosidade do terreno, sdo definidos pela norma NBR6123.

O parametro K é definido como segue:

bF Y
K, =K, [10;] (5.7)

Substituindo a equagdo (5.6) na equacdo (5.5), a pressdo dinamica é representada por:
q(z) =K,z (5.8)

5.3 - DECOMPOSICAO DA FORCA DE ARRASTO

Para o caso de torres metélicas de secéo transversal quadrada submetidas a uma carga do
vento incidindo com um angulo («) igual a 0° em relacdo a perpendicular a face de
barlavento, a decomposicéo horizontal da forca de arrasto (Fa) é apresentada na NBR6123

e esquematizada conforme Figura 5.2.

Vento na Face

0,25 0,25

ﬁ’x

0,25 0,25

Fa

Figura 5.2 — Decomposicao horizontal da forca de arrasto Fa (NBR6123)
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A forca de arrasto é calculada para um diferencial (df) do perfil continuo e integrada dentro

do limite desejado. Admite-se inicialmente uma edificacdo com faces cheia corrigida

posteriormente em funcdo do indice de area exposta —o.

Conforme o perfil continuo da Figura 5.3, a forca de arrasto para uma faixa de largura /;(z)

e altura dz € dada por:

dfa =Ca q(z) [,(z) dz

% SN,

df +

Cj ‘

Figura 5.3 — Forga de arrasto a partir do perfil continuo (Blessmann, 1988)

A forca de arrasto parcial entre o topo da edificacdo (%) e o nivel inferior (%i), sera:
h h
Fa:j;i dfa ou  Fa=Ca fhiq(z) I(2) dz

Pelo Teorema de Varignon:

Fa ha :fézdfa

hi

Colocando #a em evidéncia e considerando as equacdes (5.8) e (5.9), tem-se:

jdea z _ j;:Ca q(2)(2)zdz _ j:q(z)]l(z)zdz
Fa o [Pcq@i@dE [ a@hE)d:

ha =
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O momento de tombamento para a altura /i seré:

Ma = Fa (ha — hi)

Para edificagdes ndo paralelepipédicas (0 = 0), /;(z) pode ser escrita como:

L(z) = ¢,—2z1gb
Onde:
htgh = (c,—c,)I2 = 2180 =(c,—c,)/h
Substituindo as equacdes (5.8) e (5.14) na equacdo (5.10), tem-se:
h
Fa = K, Cafh_ (,—2ztgh) z* dz

Resolvendo a integral obtém-se:

Fa = K, Ca

2p+1 2p+2

Substituindo /;(z) e q(z) na equacgéo (5.12) e resolvendo as integrais, tem-se que:

G <h2p+2_hl~2p+2)_ 21g0 (h2p+3_hl-2p+3)

L(h2P+1 —hi2p+l) _ﬁ(thJrZ _hi2p+2)

cl (h2p+1_hl-2p+l)_ 2 tge (h2p+2 _hl-2p+2)

(5.13)

(5.14)

(5.15)

(5.16)

(5.17)

(5.18)

As equacoes (5.13), (5.17) e (5.18) resolvem o problema da relacdo entre o perfil vertical

de velocidades médias e o carregamento da estrutura na diregéo do vento.

Adequando a forca de arrasto para 0 caso de torres metalicas quadradas (reticulado

espacial), onde a area frontal efetiva do reticulado é sempre menor que a area frontal da

superficie de contorno, considerado por se¢do da torre, deve-se multiplicar o valor de Fa

pelo indice de area exposta ¢. Assim, a equacao para torres reticuladas espaciais resulta:
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Fa = K, Ca L(hzf’“—hizl’“)—z—tge(hzl’“—hi2P+2) b (5.19)
2p+1 2p+2

O procedimento a seguir foi utilizado por Guimarées (2000), Menin (2002) e Merce (2003)
e consiste em obter a decomposicdo vertical em forcas de arrasto que atuam no topo de

cada modulo da torre reticulada.

O momento de tombamento May, seguindo formulagdo apresentada anteriormente, € dado

pela soma dos momentos parciais de cada modulo & da torre, conforme equacéo (5.20).

k
Ma, = Fa,(ha, — hi,) (5.20)

i=1

A Figura 5.4 apresenta um exemplo de decomposicgéo vertical para as forcas de arrasto em
uma torre estaiada composta por seis modulos, onde /i € o valor da cota inferior de cada
modulo e M; 0 momento de tombamento produzido somente pela forca de arrasto para

cada modulo k.

M, = Fa, (ha, —hi,) (5.21)

e

Modulo 1

—4

Modulo 2

Modulo 3

Modulo 4

Modulo §

Modulo 6

Figura 5.4 — Decomposicdo vertical para as forcas de arrasto
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Para o equilibrio estatico de momentos de cada modulo, tem-se:
ZM(hi[)zo = Fas (h,—hi,))— Fa, (ha, —hi.))=0 (5.22)

Obtendo-se, entdo:

Fas = M (5.23)
h, — hi,
Para o plano horizontal inferior de cada mddulo, tem-se:
EF:O = Fai+Fas=Fa, (5.24)
Obtendo-se, entdo:
Fai=Fa —Fas (5.25)

Finalmente, a forca de arrasto (Fi) no topo de cada modulo da torre é dada segundo a

expresséo:

Fi=Fas+Fa, i (5.26)

Apos a determinagdo da forca de arrasto no topo de cada modulo através da decomposicéo
vertical do perfil continuo, conforme apresentado na equacdo (5.26), esta forca €
decomposta horizontalmente e aplicada nos quatro nés da extremidade superior do médulo,

conforme apresentado na Figura 5.2.

5.4 - TEORIA ELASTICA DE DIMENSIONAMENTO

O dimensionamento estrutural pela teoria elastica considera o limite de escoamento como
sendo a ruina a ser admitida para o material. A seguranca é garantida por meio de um

coeficiente aplicado na tensdo de escoamento para se obter a tensdo admissivel, de modo

que esta ndo seja ultrapassada.
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A teoria elastica de dimensionamento possui as seguintes caracteristicas:

« O estado limite de resisténcia é o inicio da plastificacdo da se¢do, no ponto de maior
tensao;

« O célculo dos esforcos solicitantes é feito em regime elastico, ndo sendo considerada a
redistribuicdo de esforgos causados pela plastificagdo de uma ou mais se¢des na
estrutura;

« As cargas atuantes sdo consideradas com seus valores reais sem majoracao (cargas em
Servico);

« A margem de seguranca da estrutura fica embutida na tensdo admissivel adotada para

cada tipo de solicitagéo.

Ao se projetar uma estrutura é necessario assegurar que, nas condicdes de servico, ela
atingird o objetivo para o qual foi calculada. Do ponto de vista da capacidade de carga, a
tensdo maxima na estrutura é mantida abaixo do limite de proporcionalidade, porque deste
modo ndo havera deformacdo permanente, caso as cargas sejam aplicadas e removidas.
Assim, o dimensionamento de cada elemento estrutural é considerado satisfatério quando a

tensdo solicitante (o_, ), causada por cargas em servigo, é inferior a tensdo admissivel

solic

(o, ), calculada através de um adequado coeficiente de seguranca (£S) sobre a tensao

adm

limite do material (o, ), conforme a equagéo (5.27).

< Uadm - 0];'"; (527)

solic

Embora a teoria plastica de dimensionamento (Estado Limite Ultimo) seja mais utilizada
na pratica, neste trabalho foi adotado o critério das Tens6es Admissiveis porque um dos
modelos matematicos utilizados nas anélises estatica, dinamica e modal, é baseado em uma
formulacéo néo-linear que permite grandes deslocamentos e deformacdes. O motivo para
tal escolha € devido ao fato que ao se multiplicar o carregamento (P) por um fator de carga,
0 novo ponto de equilibrio pode estar muito longe do ponto de equilibrio obtido com as
cargas em servico, podendo inclusive mudar de sinal, por exemplo, de tragdo para

compressdo ou vice-versa.
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5.5 - DIMENSIONAMENTO DOS PERFIS METALICOS

O dimensionamento dos perfis (cantoneiras simples) que compdem o mastro central da
torre baseou-se no método das Tensdes Admissiveis conforme norma do AISC: Manual of
Steel Construction - Allowable Stress Design (1989).

No modelo de trelica espacial, cada né possui apenas trés graus de liberdade, sendo estes
as translacdes em relacdo aos eixos ortogonais. Assim, na fase da resolucdo da estrutura
submetida a carregamentos nodais, surgem apenas esforcos axiais nos elementos. Se forem
consideradas as cargas de peso proprio distribuidas primeiro nos elementos antes de
transferidas aos nos, aparecerdo esforgos cisalhantes e momentos fletores nas barras, sendo

importante a sua verificagdo os comprimentos das barras forem grandes.

Considerando apenas o0s esforcos axiais que sdo predominantes nas barras de torres
estaiadas, o critério das TensGes Admissiveis recomenda no dimensionamento a tracédo a
verificacdo quanto a ruptura da secdo liquida, que pode ocasionar o colapso da peca, e
quanto ao escoamento da secdo bruta, que pode implicar em deformagdes exageradas,
conforme as equacdes (5.28) e (5.29), respectivamente.

F5 =0,5F 4, (5.28)
F. =0,6F 4, (5.29)
Onde:
F, : tenséo Ultima do material,
F, : tenséo de escoamento do material;
A, . area liquida da secdo transversal (descontando-se as areas de furos);
A : &rea bruta da secdo transversal.

O esforco resistente a tracdo admissivel (£, ) é considerado como sendo o0 menor dos

dois valores obtidos através das equacfes acima. No presente trabalho, considerou-se a

area liquida como sendo igual a 75% da area bruta, ou seja, 25% para furos de parafusos.
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Nas pecas tracionadas, o indice de esbeltez, que € definido como sendo a relacéo entre o

comprimento da peca e o raio de giracdo da secdo transversal, ndo tem importancia

fundamental, uma vez que o esfor¢o tende a retificar as hastes. As normas, porém, fixam

limites superiores para este indice, visando reduzir efeitos vibratérios provocados por

impactos, ventos, etc. Segundo o critério das Tensfes Admissiveis, apresentado na norma

do AISC (1989), o indice de esbeltez em pecas tracionadas ndo deve ultrapassar 300.

No caso de pecgas submetidas a esforcos axiais de compressdo, o critério das Tensdes

Admissiveis determina que a capacidade resistente a compressao seja definida por:

Nocasode K//r < C.:

_ (K117)?
2C?

Klilr _(Kl/l’)3
C? 8C’

F A

y 8

i

adm

5,3
3 8

Nocasode K//r > C.:

Sendo:

Kl/r

SIS

_ 127° E 4,

adm 2
zg[m]

r

. indice de esbeltez maximo da peca;

: modulo de elasticidade do material;

: tenséo de escoamento do material;

: &rea bruta da secéo transversal;

: fator de reducdo para levar em conta a flambagem local da peca;

: indice de esbeltez limite entre flambagem elastica e inelastica.

C = 2m°E
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O fator de reducéo (Q) seré igual a 1,0 para o caso de cantoneiras simples que atendam a

seguinte relacéo:

b/t < 76/[F, (5.33)
Sendo:
b : comprimento total da aba na cantoneira;
t . espessura da cantoneira;
F : tensdo de escoamento do material em ksi.

Neste trabalho foi empregado cantoneiras de aco ASTM A36, com tensdo de escoamento
(F,) igual a 250MPa, aplicado principalmente em torres estaiadas de telecomunicagdes, de
modo que todos os perfis atendam a relacdo apresentada na equacédo (5.33), admitindo-se
valor unitario para o fator de redugéo (Q).

Ao contrario dos esforcos de tracdo, os esforcos de compressdo tendem a aumentar 0s
efeitos de flambagem iniciais e, numa situacdo extrema, podem levar & perda da
estabilidade. Consequentemente, as normas fixam limites superiores para o indice de
esbeltez com a finalidade de evitar a grande flexibilidade das pecas excessivamente

esbeltas. No caso especifico da norma do AISC-89, este indice ndo deve ultrapassar 200.

Porém, neste trabalho, foram adotados os limites de indice de esbeltez recomendados pela
norma canadense de torres CSA S37-94, cujos valores sdo apresentados abaixo:

a) Pecas Comprimidas:

« Montantes: 120;

« Demais pecas principais (horizontais, diagonais e travamentos): 200;
« Pecas secundarias: 240.

b) Pecas Tracionadas: 300.

Os indices de esbeltez dos perfis de aco utilizados nas torres estaiadas foram calculados

utilizando-se a equagdo (5.34) abaixo, conforme recomendacdo da propria norma

60



canadense de torres CSA S37-94, e com base nos comprimentos dos elementos

apresentados na Figura (5.5).

A= KL (5.34)
rml'n
Sendo:
K=10 : parametro que define o comprimento efetivo de flambagem;
L : comprimento do membro conforme Figura 5.5;
Fomin : raio de giracdo minimo da peca.
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Figura 5.5 — Comprimento dos elementos para calculo do indice de esbeltez (Menin, 2002)

5.6 - DIMENSIONAMENTO DOS CABOS

O dimensionamento dos cabos ou estais que compdem as torres estaiadas foi realizado
conforme a norma americana para cabos estruturais: ASCE 19-96 - Structural
Applications of Steel Cables for Buildings. Segundo esta norma, as tensdes nos cabos

devem ser verificadas para as seguintes combinacdes de cargas:

2,2T, (5.35)
2,07, (5.36)
Sendo:
T, : tensdo nos cabos devido a carga permanente e pré-tensionamento dos cabos;
T, : tensdo nos cabos devido a carga permanente, pré-tensionamento e cargas do vento.
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A capacidade resistente dos cabos (S;) é determinada pelo menor dos dois valores

calculados pela equacéo (5.37) apresentada a seguir.

S, = S,9¢, ou S, =S8,9, (5.37)
Sendo:
Sy : capacidade resistente do cabo;
\ : capacidade resistente nominal do cabo (informado pelo fabricante);
R : fator de reducéo devido ao tipo de terminagéo do cabo;
o, : fator de reducéo devido a utilizagdo de defletores.

Segundo a norma ASCE 19-96, o coeficiente ¢, deve ser considerado igual a 1,0 no caso

de ndo existirem defletores. Os defletores sdo pecas metélicas encaixadas nos cabos e
utilizadas para fazer uma mudanca na dire¢do do cabo, sendo também conhecidos como
selas. No caso de torres metalicas estaiadas, 0s cabos ndo sofrem nenhuma mudanca de
direcdo ao longo de seu comprimento e, portanto, ndo sao utilizados defletores.
Consequentemente, a capacidade resistente dos cabos em torres metalicas estaiadas
depende apenas do tipo de terminac&o utilizado no cabo.

A terminacdo do cabo é um dispositivo fixado a extremidade do mesmo, conforme
apresentado anteriormente na Figura 3.7, utilizado para transferir a tensdo do cabo aos seus

pontos de ancoragem. Os fatores de redugdo da resisténcia (¢,) devido ao tipo de

terminacgéo sdo apresentados na Tabela 5.2.

Tabela 5.2 - Fatores de redugdo ¢,

Tipo de Terminacdo do Cabo ¢f
Soquete Corrido (poured socket) 1,00
Soquete Forjado (swaged socket) 1,00
Soquete de Cunha (wedge socket) 0,75
Grampos (clips) 0,80
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Conforme observagdes apresentadas na norma ASCE 19-96, as combinacbes de carga
adotadas sdo similares as combinacbes basicas do método das TensGes Admissiveis.
Porém, o dimensionamento de cabos abordado na referida norma ndo pode ser enquadrado
como critério das Tensdes Admissiveis nem como Estado Limite Ultimo. Os fatores de
reducdo aplicados as tensdes nos cabos podem ser considerados como fatores de seguranca
em relacdo a sua capacidade resistente e de certa forma eles sdo analogos aos fatores de
majoracgdo da carga (y) e de minoracao da resisténcia (¢) encontrados no dimensionamento
através do Estado Limite Ultimo. Entretanto, devido ao fato da curva tensdo-deformagéo
de cabos nédo apresentar um patamar de escoamento bem definido como a de ago estrutural,
os fatores de majoracdo de esfor¢os e minoracdo de resisténcias estdo relacionados com a
capacidade resistente (muito préximo da resisténcia ultima) do cabo, ao contrario do

Estado Limite Ultimo, no qual eles esto relacionados com a tenséo de escoamento.
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6 — ACOES DINAMICAS DO VENTO

6.1 — CONSIDERACOES INICIAIS

Neste capitulo, sdo apresentados os fundamentos para o calculo da resposta dinamica de
estruturas esbeltas, incluindo torres de telecomunicagdes, sujeitas as vibragdes forcadas

induzidas pelo vento.

Para a analise da resposta dindmica de torres estaiadas de secdo quadrada, foi utilizado o
modelo matematico ndo-linear para cabo tensionado, de modo a considerar os efeitos de
grandes deslocamentos e deformacdes inerentes a esse tipo de estrutura. Para a solucéo da
resposta dinamica das estruturas na dire¢cdo do vento, adotou-se 0 método de integracao

numérica da equacdo de movimento baseado no algoritmo de Newmark.

Neste trabalho, para a simulacdo do histérico do carregamento devido ao vento, foi
utilizado o método de Monte Carlo, conforme metodologia proposta por Franco (1993) e
empregada por Guimardes (2000), Menin (2002) e Merce (2003). O método consiste na
geracdo de uma série de carregamentos compostos pela superposicdo de componentes
harmonicos, com fases aleatoriamente escolhidas. Os registros assim determinados podem
ser vistos como amostras do processo aleatorio as quais sdo representativas das

propriedades estatisticas do fenébmeno envolvido.

Outras situacGes como a presenca de obstaculos naturais de grande porte nas imediacdes a
barlavento de uma estrutura, influenciando o espectro de energia de rajadas incidentes, ou
ainda a inducéo de perturbacdes importantes no escoamento causadas pelas dimensées e/ou
formas da edificacdo, podem requerer uma avaliacdo mais precisa e que pode ser obtida em
ensaios de tunel de vento. Portanto, neste caso serd necessario reproduzir, no tanel de
vento, um modelo representativo quanto as suas caracteristicas geométricas, estruturais,
condigdes de relevo e ser submetido a um escoamento de um modo semelhante a situacéo

real.
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6.2 — HISTORICO DO ESTUDO DO CARREGAMENTO DO VENTO

Diversos meétodos foram desenvolvidos anteriormente ao método de Monte Carlo na
tentativa de analisar os efeitos do carregamento de vento. Dentre 0s primeiros a serem
desenvolvidos para a andlise dinamica destacamos o método apresentado por Rausch

(1933), sendo incorporado a norma aleméd da mesma época.

Rausch prop6s um gréfico representativo da variacdo da pressdo dindmica do vento ao
longo do tempo, baseado nos poucos registros de rajadas de vento existentes na época.
Conforme Rausch, quando surge uma rajada de vento, a pressdo dindmica meédia cresce
subitamente, permanece constante num pequeno intervalo de tempo e volta em seguida ao
valor médio inicial, o que ocorrera também com outras rajadas ao longo do tempo. Rausch
estudou primeiramente os efeitos de uma Unica rajada de vento, baseando-se no caso
fundamental de vibracdo harmonica do sistema massa-mola-amortecedor, onde se
constatou que quanto mais rigida for uma estrutura, menor sera o efeito dinamico causado
por uma rajada. Posteriormente, foram estudadas as incidéncias de outras rajadas e a
superposicao dos efeitos destas, considerando-se rajadas senoidais sucessivas. Nessa época
0 problema de vibragdes excessivas causadas pelo vento por véarias rajadas era abordado
num regime supostamente periodico, tratando-se somente de um fenbmeno deterministico

e ndo aleatério.

Davenport (1963) introduziu na engenharia estrutural um método probabilistico baseado
nos conceitos de admitancia mecanica e espectro de energia, ja utilizados na engenharia
mecéanica, elétrica e de comunicagbes. Davenport estudou os turbilhdes que produzem as
rajadas de vento, adotando trés hipoteses para chegar a resposta da estrutura: 1) a estrutura
tem comportamento elastico e a resposta pode ser expressa conforme a equacdo de
equilibrio dinamico; 2) a forca média é a mesma para escoamento turbulento e suave com
mesma velocidade média; 3) as flutuacGes na velocidade e na forca estdo ligadas por uma
transformacéo linear. Havendo uma relacdo linear entre velocidade, forca e resposta, e
sendo gaussiana a distribuicdo de velocidades, segue que também serdo gaussianas as
distribuicbes de forca e da resposta. Dessa forma os espectros de resposta poderdo ser

obtidos por meio de duas funcbGes de admitancia, que sdo funcdes que relacionam as
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dimensGes da construcédo e a dos turbilhdes incidentes (admitancia aerodinamica) e a razéo

entre a resposta permanente e a excitacdo (admitancia mecanica).

Estudos mais recentes relacionados aos carregamentos induzidos pelo vento foram
propostos por outros autores. Por exemplo: Simiu (1974) propds expressfes para a
variacdo do espectro de vento com a altura; Solari (1982) estudou a resposta na direcdo do
vento para forcas induzidas pela turbuléncia atmosférica; Ahmad et al (1984) estudaram
analitica e experimentalmente torres autoportantes de aco e de concreto por meio de
ensaios em tanel de vento; Solari (1986) prop6s férmulas para o espectro de poténcia a
partir dos estudos de turbuléncia atmosférica; Reed (1987) estudou véarios parametros
envolvidos nos projetos relativos aos efeitos do vento; Solari (1988) estudou as flutuacdes
de velocidade estimando a resposta dindmica da estrutura na dire¢do do vento através da

técnica do espectro de resposta.

O modelo discreto utilizado pela NBR6123 segue os fundamentos baseado no processo de
Davenport (1963), mas apresenta algumas modifica¢cdes na determinagdo dos parametros
que definem a resposta dindmica da acdo do vento. As hipdteses admitidas para este
modelo sdo as seguintes: 1) as componentes da velocidade do vento sdo processos
estacionarios com média zero; 2) na determinacdo da resposta estrutural na direcdo da
velocidade média do vento, s6 é considerada a influéncia da componente flutuante nesta
direcdo; 3) a estrutura é discretizada em vérias partes sendo que a acao total do vento em
um dado instante, na dire¢cdo da velocidade média, € composta de duas parcelas: uma
média e uma flutuante. Além de destacar que a vibracdo da estrutura, em seus modos
naturais, da-se em torno da posi¢do deformada definida pelas pressdes causadas pela
componente estatica do vento (velocidade média).

6.3 - METODO DE MONTE CARLO
O método de simulacdo de Monte Carlo esta relacionado com o ramo da matematica que
diz respeito aos experimentos com numeros aleatorios. A simulacdo do fendmeno de

interesse € obtida submetendo sequéncias de ndmeros aleatdrios disponiveis as

transformacdes apropriadas. As novas seqiiéncias assim determinadas podem ser vistas
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como amostras do processo aleatorio as quais sdo representativas das propriedades

estatisticas do fendmeno envolvido.

Suas aplicacOes se estendem as mais diversas areas, incluindo ramos da Fisica, Quimica,
Biologia, Astronomia, e até mesmo da Ecologia. Segundo Allen (1995), o nome Monte
Carlo foi cunhado durante a Segunda Guerra Mundial durante o projeto Manhattan, em
virtude da semelhanca das simulacdes estatisticas com os jogos de azar, ja& que Monte
Carlo (capital do Principado de Mo6naco) era um centro de cassinos, apostas e jogos. Uma
das primeiras aplicacdes desse método surgiu do estudo da difusdo aleatéria de néutrons
num material radioativo, também durante a Segunda Guerra. Hoje em dia 0 método de
Monte Carlo é utilizado rotineiramente em diversos campos desde a simulacdo de
fendmenos fisicos complexos, como estudo de modelos nucleares, até a simulacdo de um

jogo de bingo.

A andlise por simulacdo pelo método de Monte Carlo constitui uma ferramenta eficiente,
conforme mostrou Franco (1993) em sua aplicacdo no projeto do edificio Centro
Empresarial Nagdes Unidas em Sdo Paulo-SP (Marginal Pinheiros/Brooklin), além de
possibilitar o estudo de problemas ndo-lineares, como 0s que ocorrem, por exemplo, em

estruturas muito flexiveis.

De acordo com o trabalho de Franco (1993), partindo de um dado espectro de velocidade
do vento, a pressdo flutuante é decomposta em m funcGes harmdnicas, com uma delas
centrada na fregiiéncia do primeiro modo natural da estrutura (ressonante). Um modelo
aproximado é proposto para representar as correlacdes espaciais, horizontal e vertical, das
pressdes flutuantes em funcdo das frequéncias das rajadas, utilizando-se o conceito de

dimenséo de rajada.

Um numero de registros em funcdo do tempo é gerado por variacdo aleatoria dos angulos
de fase (0 <6, <2r) das m fungbes harmonicas. Apos a obtencdo das respostas de cada
série, é realizada uma andlise estatistica (Gumbel) de modo a se obter a resposta

caracteristica, correspondente a uma probabilidade de 95% de ocorréncia, associada a uma

coordenada relevante.
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Por fim, realizada a andlise estatistica de Gumbel, escolhe-se a série temporal de
carregamento cuja resposta encontrada mais se aproxima da resposta caracteristica.
Completa-se a analise dindmica da torre estaiada considerando os resultados da série

caracteristica como sendo os valores caracteristicos representativos desta analise.

6.3.1 — Vento médio e rajadas

A Figura 6.1 apresenta o classico espectro de poténcia da componente longitudinal da
velocidade do vento, determinado a 100m de altura por Van der Hoven (1957) e apresenta
duas regibes distintas. A regido macrometeoroldgica, onde os periodos das flutuacdes séo
superiores a uma hora, possui um pico anual, um pico centrado em torno de quatro dias,
que corresponde ao movimento dos grandes sistemas de pressdo, e um pico atenuado,
correspondendo as variagdes diarias e semi-diarias. A regido micrometeoroldgica apresenta
as variacdes correspondentes as rajadas de vento, cujas mais importantes estdo situadas

entre 10 minutos e 1 segundo, apresentando um pico num periodo de aproximadamente 1

minuto.
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Figura 6.1 — Espectro da velocidade longitudinal do vento (Van der Hoven, 1957)
Entre estas duas regifes estende-se uma zona de pouca energia, centrada em cerca de meia

hora, que permite uma distingdo nitida entre o vento médio e as rajadas. Esta regido
intermediaria de pouca energia justifica a adocdo de um intervalo de tempo de referéncia,
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variando entre 10 minutos e 1 hora, para a determinacdo da velocidade media utilizada
para fins de projeto estrutural. No entanto, a norma brasileira NBR6123, como varias
outras normas internacionais, define convenientemente como referéncia intervalos de
tempo muito curtos (2s a 5s). Para o intervalo de tempo de 3s, s&o definidos os valores de

pico de velocidade (velocidade basica V,) na NBR6123.

Partindo desses valores de referéncia praticamente instantaneos, é possivel determinar a
velocidade média avaliada para um intervalo de tempo de, por exemplo, 10 minutos,
conforme grafico da Figura 6.2. Deste modo, € possivel estabelecer uma razéo entre a
pressdo de pico (t = 3 segundos) e a pressdo média (t = 10 minutos), isto €, calcular a
porcentagem entre a pressdo média e a pressdo maxima flutuante para o pico total de

pressdo. Portanto, a razdo entre a pressdo média e a pressao de pico sera dada por:

2 2 2
Pes _ A/2)p Vsozo _ Ve | _ [1035] _ (0,69)° = 0,48 (6.1)
ps W2)p Vs 1,50

onde p é a massa especifica do ar, Vs a velocidade para o periodo de 600 segundos e 73 a

velocidade de pico para o periodo de 3 segundos.

Portanto 48% da pressdo total de pico representa o valor médio (constante) e 52%

representam pressoes flutuantes (rajadas).
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Figura 6.2 — Equivaléncia entre vento horario e vento medio em ¢ segundos (Menin, 2002)
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6.3.2 — Espectro de velocidades flutuantes

O espectro de poténcia, também chamado de densidade espectral de poténcia ou densidade
espectral de variancia, indica uma distribuicdo da energia cinética nas diversas faixas de
freqiiéncias, ou ainda, define a energia contida nas rajadas em fun¢do da freqiiéncia. O

espectro de poténcia para uma determinada freqiiéncia n ¢ designado por S(n), de modo

que a integral S(n)dn no intervalo de -co a +oo é numericamente igual a variancia o .
+00
o’ = f S(n)dn (6.2)

Para a representagdo do vento na engenharia estrutural, os espectros de poténcias mais
utilizados sdo os propostos por Kaimal, von Kérman, Harris e Davenport, mostrados na

Figura 6.3. Nesta figura, a densidade espectral de poténcia é representada no eixo das

ordenadas normalizada pela variancia.
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Figura 6.3 — Espectros de Davenport, von Karman, Kaimal e Harris (Lazanha, 2003)

Os espectros de poténcia apresentados na Figura 6.3 foram obtidos em fungdo da

freqliéncia n, da velocidade média do vento U, (a uma cota de 10m em terreno aberto e
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plano) e da chamada velocidade de friccdo u. (funcdo da rugosidade do terreno). As

expressoes dos espectros de poténcia com seus respectivos autores sdo dadas a seguir:

Davenport:

von Karman:

Harris:

Kaimal:

n S(n) 4 x’

u (A4x3)" 7
nSmn) 4 X

u; (14-70,8x*)""°
nS(n) 4 X .

u*Z (2+x2)5/6 2

nS(z,n)  200x

ul (145007

1200 n 63)
U, '

Loy m (6.4)

UO

1800 n 65
U, '
n z

X=— 6.6
U, (6.6)

Comparando a expressdo de Kaimal com a de Davenport para varios valores de altura z,

pode ser visto que na faixa de freqiiéncia acima de 0,1Hz, ou seja, na faixa onde se situa a

freqiiéncia natural das edificacdes usualmente encontradas, a expressao de Davenport

produz maiores valores espectrais que a de Kaimal para alturas até¢ 100 metros. Assim, com

o proposito de simplificar e trabalhar a favor da seguranga, foi adotado neste trabalho o

espectro proposto pelo National Building Code of Canada (1985), que consiste na

expressao de Davenport ligeiramente modificada, conforme equagao (6.7).

nS(n)_4 x’

b

u? 1+ x? )4/ 3
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Onde U, = 0,69V, representa a velocidade média sobre 10 minutos a 10 metros acima do

terreno de categoria II.

A poténcia elementar dI associada a certo intervalo elementar de freqiiéncia dn para certa

altura z ¢ dada pela seguinte expressao:
dW = S(z,n) dn (6.8)

Quando da utilizagdo de uma escala logaritmica de freqiiéncia, ¢ mais conveniente

trabalhar com um espectro reduzido S,(z,n), cujo grafico ¢ dado pela Figura 6.4.

nS(z,n)l aw
———dn = — (6.9)

U, n U,

S (z,n) d(Inn) =

S(Z,l’l) Sr(Z;n)
AW aw
e
4t n 4+ In(n)
dn d(In(n)

Figura 6.4 - Espectro de vento S(z,n) e espectro reduzido S,(z,n) (Franco, 1993)

6.3.3 — Espectro de pressoes flutuantes

A hipoétese usual, também adotada por Davenport (1963) e Simiu (1974), valida para baixa
intensidade de turbuléncia, admite que o espectro de pressdes flutuantes S, (z,n) pode ser

escrito em funcao do espectro de velocidades.

S, (z;n) = (p ¢, U.)*S(z,n) (6.10)
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Onde p ¢ a massa especifica do ar, ¢, o coeficiente aerodinamico no ponto considerado e

U, a velocidade média na altura z.

Assim, pode-se assumir com suficiente precisdo que:
. _ 2
S,(z,n) = P[S(z,n)] ; P=(pcU,) (6.11)

significando que em todos os pontos da estrutura, o espectro de pressdes flutuantes

S, (z,n) pode ser considerado proporcional ao espectro de velocidades S(z,n).

6.3.4 — Decomposicao da pressao flutuante

A pressdo flutuante p’(¢), conforme a equacao (6.1), em todos os pontos da estrutura
corresponde a 52% da pressdo total, constituindo um processo aleatorio, estacionario,

ergodico e gaussiano com média zero, podendo ser representada através de uma integral de

Fourier:
o= [ +:C(n) cos[2 7 nt —O(n)] dn (6.12)
onde:
C(n) =+ A*(n)+ B*(n) (6.13)
O(n) = tan"' % (6.14)
A(n) = fj;p'(z) cos (2w nt)dt (6.15)
B(n) = j:o:cp'(n)sin(27rnt)dt (6.16)

Admitindo-se que o processo aleatorio seja ergddico, pode-se definir, entre outros, os

seguintes parametros estatisticos:
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Valor Médio da Pressdo Flutuante:
1 T
p'(0) = lim, _— f p'(t)dt (6.17)
T 0

Valor Quadrado Médio da Pressao Flutuante:

T

., . 1
PR = lim f (p'@)] dt (6.18)

0

Variancia da Pressdo Flutuante:

T

o’ = 1imMC% f (p'()— '] dt (6.19)

0

y 1 — [N . 2 ]
Como o processo tem média p'(f) =0, consequentemente a variancia o~ sera igual ao

valor quadrado médio p'* (¢):

T

. 1
o = lim, _ - f [p'(6)—0[ dt

0

T

o) = 1imMC% f [p O] dt = p* () (6.20)

0

Ao invés de utilizar um niimero infinito de fungdes harmonicas para representar p’(z), uma
simplificagdo adequada ¢ a aproximacdo por um nimero finito de m fungdes harmodnicas.
As funcdes devem ser convenientemente escolhidas de modo que o intervalo de
freqliéncias adotado contenha o intervalo de interesse que vai de aproximadamente 600s a

0,5s ou menos, de modo a abranger pelos menos o periodo fundamental da estrutura.

74



Franco (1993) propos o uso de no minimo 11 fungdes harmdnicas (m > 11), de modo que o
periodo 7, de uma delas coincida com o periodo fundamental da estrutura. Os periodos das
outras func¢des harmodnicas sdo obtidos como multiplos ou submultiplos do periodo
fundamental. Em escala logaritmica, isso resulta em espagamentos iguais entre as

componentes, conforme pode ser visto na Figura 6.5.

S:(n)

Ressonancia

|

|

|

|

|

|

|

|

i
L S
2 1
5 4

L & o ¢ L d 4 L b =T/T
128 64 32 16 8 4 0,5 025 0,125 he= ks dy
11 10 9 8 7 6 3 2 1

(m)

Figura 6.5 — Decomposi¢ao espectral da pressao flutuante (Franco, 1993)

Portanto, a equagdo (6.12) pode ser representada de forma adequada por:

pt) = Zm:Ck cos(2mn, t—0,) (6.21)

k=1

ou, mudando-se a notagao:

112

p'(t) Y ¢, cos[ 27, ek] (6.22)
K=l I

ro= 2k (6.23)

O valor quadrado médio de p’(¢), mostrado na equagdo (6.20), definido em um intervalo de
tempo 7 suficientemente longo (7 — ), de modo a obter um valor representativo como

média estatistica, assume a forma:

I~

[p'@®))* dt (6.24)

N

70 = f

)
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Substituindo a equacao (6.21) na equacgao (6.24), obtém-se:

2

P2 = & f 215°C, cos@nt —6,) | dt
TJ+ [T

Lembrando que:

Entao:

[~

[C,cos(wit—6,) + C,cos(wyt—0,) +..] dt

~

o= f

ol

P () = %fj [Cl2 cos’(wit —0,) +2C,C, cos(w,t — 0,) cos(w,t — 0,) + C,* cos* (w,t — 6,) + ] dt

Como a integral f cosat cosht =0 para a # b em um intervalo simétrico, a equac¢do acima

pode ser representada por:

@) = %fi [Cfcosz(wlt—ﬂ) + C,’cos’(w,t —0,) +...Jdt

Lembrando que:

1 4+ cos(2wt)

cos2 ) =
(wt) )

Pode-se escrever:

- 2 : 2

2

ﬁ'z(f)Z%fg ' C12[1+cos(2w1t—01)] n C2[1+COS(2w2t_92)1 +...]dt

+T/2 +T/2

— 2wt —0
+ w1sen( wt—6))

1

]_?'2(0 - ? Cvl2 —|—

i

=T/2 —T/2

()= %'Cﬁ [g + const, ] +C,? [% + const2]+ ]
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Lembrando que 7' ¢ um intervalo suficientemente longo, a equacao anterior resulta em:

0 C12 CZZ m Ck2
) = —+—=+.. = — 6.25
P = ——+ 2.7 (6.25)

Como o valor quadrado médio ¢ igual a variancia, as equacdes (6.2) e (6.25) podem ser

igualadas, obtendo-se:

Z%kz — Z S(n)dn (6.26)

k=1

onde S(n) ¢ a fungdo de densidade espectral de p’(z) e S(n)dn representa a contribuigao

elementar associada ao intervalo de freqiiéncia dn.

Portanto:

(nk,, +ny, )/2
C, = \/ 2 j; n S(n)dn (6.27)

+”Am)/2

Os valores de C; sdo calculados por integragdo da fungdo de densidade espectral de
poténcia sobre os m intervalos de freqiiéncia escolhidos. Isto pode ser feito usando o
espectro natural S(n) e a escala de freqiiéncia natural como na equagdo (6.27), ou o

espectro reduzido S,(n) associado a uma escala logaritmica de freqiiéncias.

Os coeficientes de amplitudes relativas (c;) das m fungdes harmonicas de p’(z) podem ser
expressas pela relacdo entre as areas de cada uma das faixas de freqiiéncia (Cy) e a area

total do espectro por:

p'=c¢p' (6.28)

onde p ' representa a componente flutuante do vento.
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Os angulos de fase sdo indeterminados e as m fun¢des harmodnicas serdo superpostas de
acordo com combinagdes aleatdrias destes angulos. A decomposicao da pressdo flutuante

conforme a formulagdo acima pode ser vista na Figura 6.6.

Vento Médio (48%) Rajadas (52%)

Ressonancia

Figura 6.6 — Perfil de pressoes do vento
6.3.5 — Correlacéo espacial de velocidades e pressoes flutuantes
Na equacdo (6.29), as coordenadas verticais z; € z; e as coordenadas horizontais y; € y, sdo

pertencentes a dois pontos da face da estrutura atingida pelo vento, cuja distancia » € dada

por:

r=J, -1 +(z—2) (6.29)

Para Davenport apud Simiu e Scanlan (1996), a correlagdo espacial das flutuacdes de
velocidade entre os pontos 1 e 2 ¢ dada pelo valor do coeficiente de correlagdo cruzada de
banda estreita Coh (r,n;), que € obtido em funcao da freqiliéncia n; da flutuagdo considerada

e da distancia r, conforme a seguinte expressao:

nk \/CZZ(ZZ - Zl)z + Cyz(yZ - .yl)2
UO

Coh(r,n,) = exp|— (6.30)

Em aplicagdes praticas, C. varia de 7 a 10 e C, de 12 a 16, sendo recomendado os valores

de C.=7 ¢ C,= 12. Como as torres estaiadas utilizadas para analise neste trabalho sdo
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estruturas predominantemente verticais, utiliza-se apenas a correlacdo vertical de

velocidades, resultando em Az= z,-z;, assim:

(6.31)

Coh(Az,n,) = exp[— 748z n"]

UO

Conforme a expressdo anterior, pode ser observado que o coeficiente de correlagdo varia
de 1 (4z=0) a 0 (4z—). Sua representacdo grafica (Figura 6.7) sugere o conceito de
dimensdo da rajada, ou dos turbilhdes, que significa uma dimensdo de uma rajada
perfeitamente correlacionada que induz o mesmo efeito sobre a estrutura. Essa
equivaléncia ¢ obtida com boa aproximac¢do equacionando as resultantes das pressdes p’,

cujo coeficiente de correlacdo é:

2
Az 14Az
Coh(p')(Az,n) = |exp| =222 || — exp|— ik (6.32)
0 UO
—
R 7 1
Centrode [ — — |
Rajada — { g8
S L SR
———— 4z
N N
| 1 |
I |
Figura 6.7 — Correlacao espacial de velocidades (Franco, 1993)
Portanto, a altura da rajada equivalente (4z,;) ¢ determinada pela seguinte expressao:
1 14Az n U
Az, = 2| exp|——L|d(Az) = =2 6.33
fp[ Uo]()m (633)
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As consideragdes anteriores mostram que a rajada de freqii€éncia ng, cujo coeficiente de
correlacdo ¢ representado pela dupla curva exponencial, como mostra a Figura 6.7, pode
ser aproximado pela rajada equivalente de altura Az, = U,/7n;. Porém, neste trabalho, o
coeficiente de correlagdo ¢ aproximado pela rajada definida por dois tridngulos. Desta
maneira, o coeficiente assume uma correlagao linear decrescente de 1 a 0 em uma zona de
comprimento total de 24z, = 2U,/7n;, de modo que, quanto menor for a freqiiéncia da

componente de pressdo flutuante, maior serd a altura da sua zona.

Nas aplicagdes do conceito de rajada equivalente, a posi¢ao do centro de rajada deve ser
definida deterministicamente. Isto pode ser feito assumindo-se que as rajadas sao
estacionarias e calculando para cada uma das m fungdes harmonicas a posicdo que
maximiza a resposta relevante na estrutura (deslocamentos ou esforcos solicitantes). Na
pratica, porém, ¢ suficiente supor que todas as rajadas possuem o mesmo centro sendo
aplicadas na posi¢ao mais desfavoravel da estrutura. Neste trabalho, adotou-se o centro de

rajadas inicialmente a 85% da altura da torre.

As pressodes flutuantes obtidas conforme a Figura 6.6 devem ser multiplicadas pelo

coeficiente de decaimento linear da rajada, conforme Figura 6.8, cujo valor variade 1 a 0.

L [T
R
71 6 5‘4 ‘JCentro de

=|11]10] 9
cdl=| 1|1]1

o0

Figura 6.8 — Coeficiente de decaimento linear da pressao flutuante (cd/)
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6.3.6 — Sistematizagdo do método

Conforme descrito anteriormente, a pressdo maxima no centro da rajada supostamente

estacionaria ¢ a soma da componente constante p que corresponde ao vento médio e da

componente flutuante p’. Esta Glltima pode ser decomposta em m fungdes cossenoidais de

amplitudes (cxp’), onde a soma dos coeficientes c; € igual a 1.

Segundo Franco (1993), as seguintes condicdes devem ser observadas de modo a
simplificar o método proposto: a) m > 11; b) o periodo de uma das m fungdes deve
coincidir com o periodo fundamental da estrutura; c) os periodos das outras fungdes devem

ser multiplos do periodo fundamental.

Para pontos situados acima ou abaixo do centro de rajada, as amplitudes das m fungdes
harmonicas decrescem linearmente e eventualmente desaparecem. A natureza aleatdria do
processo fica caracterizada pela combinacdo aleatdria dos angulos de fase (0 < 6 < 2x), o
que determina a defasagem entre as m func¢des harmoénicas. Consequentemente, a forga

devida a pressao flutuante ¢ divida em m componentes harmonicos como segue:

Fp'(t)y = F, P, cdl Y |¢, cos(w, t—6,)] (6.34)
k=1
onde:
F, : forca de arrasto determinada na andlise estatica;
P, : porcentagem da parcela flutuante (0,52);
cdl : coeficiente de decaimento linear no ponto (0 < cdl < 1);
Ck : coeficiente de amplitude relativa.

A estrutura € entdo excitada com vérias séries temporais constituidas pelas m fungdes com

angulos de fase aleatdrios.

O valor méximo da coordenada generalizada relevante (que para este trabalho serd o

deslocamento do topo da estrutura na dire¢do do vento) serd determinado em cada caso.
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O valor caracteristico da resposta associada a esta coordenada serd determinado por meio
de uma andlise estatistica assumindo a distribuicdo de extremos do Tipo I (Gumbel) com
5% de possibilidade de ser superada. Para este trabalho foram realizadas 20 séries de
carregamento no dominio do tempo, utilizando-se para o célculo da resposta estrutural o

processo de integracao direta de Newmark para um tempo maximo de 600 segundos.

6.4 — ANALISE ESTATISTICA

Obtidas as respostas maximas da andlise dindmica para cada série de carregamento,
necessita-se determinar um valor caracteristico que corresponde a um indice de
probabilidade de ocorréncia de 95%, o qual limita em apenas 5% a probabilidade deste
valor ser superado.

Para esta pesquisa, utilizou-se a distribuicdo de extremos de Gumbel, também denominada

de Tipo I (méaximos), admitindo-se uma curva exponencial dupla (w) para a distribuicao de

probabilidades, de onde vem a expressao:
w = —ln[—ln(p)] (6.35)

Esta distribui¢do ¢ caracterizada pela medida de dispersdo & e pela moda x, sendo vy, p e

o respectivamente a constante de Euler, a média e o desvio padrdo. Assim:
a = —— (6.36)
Y =pu—2L . 4=0,5772157 (6.37)
a

O wvalor caracteristico desejado (x.) pode entdo ser encontrado apods definida uma

probabilidade p de ocorréncia (igual a 0,95 neste trabalho) pela seguinte expressao:

(6.38)

=
I
=|
+
o=
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7 - PROGRAMAS COMPUTACIONAIS

7.1 - CONSIDERACOES INICIAS

Para a obtencdo dos resultados das analises, os programas computacionais utilizados nesta
pesquisa foram desenvolvidos por Menin (2002) em linguagem Pascal, dentre eles:
Gerador de Torres Estaiadas Quadradas (GTEQ), Analise Estatica de Torres Estaiadas
Quadradas (AETEQ), Anéalise Modal (FMVTEQ), Analise Dinamica de Torres Estaiadas
(ADTEQ). Além de um programa desenvolvido por Guimaraes (2000) em Fortran, para o

calculo das amplitudes das forcas que constituem a parcela flutuante do vento (RAJADA).

Os programas utilizam as trés formulacdes matematicas para modelos de analise linear e
ndo-linear empregados para elementos finitos de dois nds (cabos e trelicas). As rotinas
permitem a geracdo da geometria de torres estaiadas, a analise devido as acdes estatica e
dindmica do vento, o calculo das freqliéncias e modos naturais de vibracdo e a obtencédo

dos esforcos e dimensionamento dos perfis estruturais.

Para um melhor entendimento do programas computacionais, as segdes seguintes
apresentam uma breve descricdo das rotinas na forma de fluxogramas. Maiores
informacdes dos programas podem ser vistos em Menin (2002). As andlises realizadas no

programa SAP2000 sdo descritas no Apéndice I.

7.2 - DESCRICAO DOS PROGRAMAS COMPUTACIONAIS

7.2.1 — Programa gerador de torres estaiadas quadradas (GTEQ)

O programa GTEQ é responsavel pela geragdo da geometria de torres estaiadas com se¢édo
transversal quadrada. O programa fornece automaticamente os nés e conectividades dos
elementos, restricbes nodais, bitolas de cabos e perfis estruturais, pré-tensionamento nos
elementos de cabo, assim como propriedades mecéanicas e parametros de vento em formato
compativel para o programa de anélise estatica (AETEQ). A visualizacdo da estrutura €

feita posteriormente no programa Autocad através de um arquivo em formato script.
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A Figura 7.1 apresenta o fluxograma das rotinas do programa GTEQ.

Inicio

Entrada de Dados

v

Geracao de No6s

v

| |
| |
" Geracao do Elamertos |
| |

v

Bitolas

v

{ Pré-tensionamento dos Cabos }

v

{ Impressao }

Fim

Figura 7.1 — Fluxograma GTEQ

7.2.2 — Programa de analise estatica de torres estaiadas quadradas (AETEQ)

O programa de analise estadtica AETEQ permite a realizagdo de dois tipos de analise,

conforme descritos abaixo:

a) analise estatica sem vento (analise 1): utilizada para determinacdo das forcas de pré-
tensionamento dos cabos, que devem ser de aproximadamente 10% da capacidade
resistente nominal do cabo, admitindo-se valores entre os limites de 8% e 15%,
conforme a norma canadense de torres CSA S37-94;

b) andlise estdtica com vento (andlise 2): utilizada para determinacdo das tensdes,
deformacdes e deslocamentos nos elementos de cabo ou barra que compdem a torre,

quando a mesma é submetida ao carregamento de vento proposto na NBR6123.

O programa permite a utilizacdo de trés modelos matematicos distintos para discretizar os
elementos de cabo e barra da torre: 1 — modelo ndo-linear para cabo tensionado (Pulino,
1991); 2 — modelo linear para cabo tensionado (Pulino, 1998); e 3 — modelo ndo-linear para

cabo tensionado (Pulino, 1991) e linear classico de trelica espacial (Gere e Weaver, 1987).
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A posicdo de equilibrio estatico da estrutura é determinada atraves da minimizacdo da
Energia Potencial Total do sistema, utilizando um algoritmo do tipo Quasi-Newton,
verificando-se posteriormente o dimensionamento dos elementos de barra, conforme
critério das Tensdes Admissiveis (AISC), e dos elementos de cabo conforme a norma
americana de cabos estruturais (ASCE 19-96). Por ultimo, o programa verifica a deflexdo
méaxima da antena superior da torre, conforme definido no procedimento Telebras, como
também realiza o célculo das reacbes de apoio do mastro e das fundacdes laterais para

ancoragem de cabos.

As propriedades geométrica e mecanica dos elementos de cabo e de barra (perfil) séo
obtidas diretamente de um banco de dados de cabos (cabo.aco) e de um banco de dados de

perfis (perfil.aco).

O programa de analise estatica AETEQ trabalha com eixos ortogonais x, y e z pré-
definidos, de modo que o eixo y compreende sempre o eixo vertical da estrutura, enquanto
0s eixos x e z definem o plano horizontal no qual se situam as barras horizontais e de
travamento interno. O carregamento do vento foi admitido como agindo na face frontal da

torre (angulo de incidéncia 0°) e atuando sempre na diregéo positiva do eixo horizontal z.

A Figura 7.2 apresenta o fluxograma das rotinas do programa AETEQ.

{ Programa Principal } { Dimensionamento Perfis }

{ Entradatle Dados } { Dimensionartento Cabos }

{ Peso trc’)prio } { Rotagéo (¢Anélise 2) }
v

{ Vento (Atélise 2) } { Reacéo }
v

{ Quasi-tlewton J { Impresséo }
l Fim

Figura 7.2 — Fluxograma AETEQ
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7.2.3 — Programa de andlise modal de torres estaiadas quadradas (FMVTEQ)

O programa FMVTEQ (Frequéncias e Modos de Vibracdo de Torres Estaiadas Quadradas)
permite o calculo dos autovalores e os autovetores da estrutura e com isso possibilita a
determinacdo das freqiiéncias naturais como também os modos de vibracdo
correspondentes. O célculo é desenvolvido para um estado de pequenas oscilacdes em

torno de uma configuracédo de equilibrio estatico estavel da estrutura.

No programa foi utilizado o modelo nédo-linear de cabo tensionado no espaco (Pulino,
1991), no qual a segunda derivada da funcéo energia potencial total é descrita pela matriz
Hessiana. As propriedades geométricas e mecanicas dos elementos de cabo e de trelica sdo
obtidas diretamente de um banco de dados de cabos (cabo.aco) e de perfis (perfil.aco). Para
a resolucdo do problema de autovalores e autovetores, utilizou-se um algoritmo do tipo

Jacobi Generalizado.
O programa calcula ainda a matriz de amortecimento da estrutura e imprime no arquivo de
saida mdamp,.tmp, utilizado posteriormente como arquivo de entrada do programa de

analise dindmica (ADTEQ).

O fluxograma das rotinas do programa FMVTEQ é apresentado na Figura 7.3.

gg [ \

{ Programa Principal } Ordenacéo
v
{ Entradate Dados } { Impressao
{ Mat¢rizes } { Amortetimento
{ Jatobi } Fim
{ Norm :iza(;éo }
}

Figura 7.3 — Fluxograma FMVTEQ
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7.2.4 — Programa de andlise dindmica de torres estaiadas quadradas (ADTEQ)

O programa ADTEQ realiza a anélise dindmica de torres metalicas estaiadas de se¢do
transversal quadrada através do método de Monte Carlo, submetendo-se estas estruturas
simultaneamente a parcela do carregamento estatico do vento, definido como 48% das
cargas calculadas no programa AETEQ, e a parcela correspondente a 52% do

carregamento flutuante obtido pelo programa RAJADA.

O programa RAJADA calcula apenas as amplitudes das forgas decorrentes das parcelas
flutuantes do vento em funcdo do espectro de poténcia de Davenport (1963). Por outro
lado, o programa ADTEQ calcula as variacGes da forca ao longo do tempo, que sdo obtidas
em funcdo dos angulos de defasagem (¢;) e das freqiiéncias circulares (w;) de cada uma
das m fungGes harmonicas (ver equagédo 6.34).

Neste trabalho, foram realizadas 20 séries de carregamento considerando o tempo maximo
de duracdo de incidéncia da rajada igual a 600s. Cada série de carregamento possui m

funcbes harmonicas e os respectivos angulos de defasagem gerados aleatoriamente.

No programa ADTEQ, foi utilizado o modelo matematico ndo-linear para cabo tensionado

no espaco (Pulino, 1991) na discretizagcdo dos elementos da torre estaiada.

Para o calculo da resposta dindmica na direcdo do vento, o programa ADTEQ utiliza o
método de integracdo direta de Newmark (1959), admitindo-se aceleracdo meédia constante

no passo de tempo (4¢) igual a um quinto do menor periodo natural de vibracdo da torre.

Os arquivos de entrada de dados e de saida de resultados, para andlise dindmica, sdo

descritos abaixo conforme a altura da torre estaiada (n) e a série de carregamento (i):

« tybidat. arquivo de entrada composto por numero de nds e elementos, coordenadas
nodais, conectividade e restrigcdes nodais gerados pelo programa GTEQ); carregamentos
estaticos nodais obtidos no programa AETEQ; angulos de defasagem aleatdrios,
freqiiéncias circulares e amplitude do carregamento nodal das forcas flutuantes obtidos
no programa RAJADA. O arquivo contém ainda o passo de tempo (47) e o tempo

méaximo utilizados no método de integracdo numérica de Newmark;

87



+ t,bi.out: arquivo de saida que fornece o valor do deslocamento maximo no topo da torre

estaiada como também os esforcos maximos atuantes nos elementos de cabo e de barra;

» des,ve48.dat. arquivo de entrada de dados contendo os deslocamentos prescritos
correspondentes a 48% do carregamento de vento, gerado automaticamente pelo

programa de analise estatica AETEQ;

« mdamp,.tmp. arquivo de entrada onde consta a matriz de amortecimento gerada

automaticamente pelo programa FMVTEQ;

« t,b.res: este arquivo imprime os deslocamentos na dire¢cdo do vento e 0s respectivos

tempos de ocorréncia, correspondentes ao no situado no topo da estrutura;

« t,b.txt: este arquivo € gerado caso ocorra esforcos axiais de compressdo nos elementos

de cabo da torre ao longo do tempo maximo adotado.

O fluxograma do programa ADTEQ ¢é apresentado na Figura 7.4.
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Figura 7.4 — Fluxograma ADTEQ
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7.2.5 — Programa para determinacao de amplitude de rajadas (RAJADA)

O programa RAJADA determina a amplitude dos carregamentos proveniente das
componentes flutuantes do vento (rajadas). Estes carregamentos sdo aplicados aos nos de

topo de cada mddulo da torre estaiada através do procedimento apresentado na se¢éo 6.3.6.

Conforme Guimaraes (2000), o programa utiliza um arquivo de entrada de dados chamado
rajada;.dat, onde sdo fornecidas as seguintes informacdes relativas a série de carregamento

considerada:

+ Nome da estrutura;

+ Velocidade basica do vento V%;

« Porcentagem de pressoes flutuantes (0,52);

« Quantidade de mddulos da torre;

« Cota superior de cada modulo e as respectivas forcas de arrasto obtidas da anélise
estatica sem decomposicao horizontal;

« Distribuicdo dos periodos no intervalo de tempo de 0,1s a 600s, de modo a limitar a
decomposicdo das m fungbes harmdnicas;

« Valor do periodo fundamental da estrutura;

« Parametros do espectro modificado de Davenport conforme Equacao (6.7);

« Nuumero de divisdes para integracdo através do método de Simpson (adotado 64
divisoes);

« Altura do centro de rajada situada na cota superior do modulo correspondente a 0,85 da
altura da torre estaiada;

« Quantidade de conjuntos de angulos de fase aleatorios a serem gerados (adotado 20);

« Fator de divisdo (adotado 2) para o calculo dos multiplos e submdaltiplos do periodo
fundamental, utilizado na decomposicdo espectral da pressdo flutuante conforme

Figura 6.5.
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O fluxograma do programa RAJADA ¢ apresentado na Figura 7.5.

[ Programa Principal ] —‘ Periodos
[ Entrada de Dados ] ‘ Espectro
[ Analise Elnamlca ]— Blocos Aleatérios
[ Impressao ] ¢ :
¢ Fator de Rajada
Fim i
Amplitude de Carga

Figura 7.5 — Fluxograma do programa RAJADA
O procedimento de combinacdo dos efeitos das m fungBes harmdnicas, considerando a

variacdo no tempo das amplitudes das forgcas provenientes da componente flutuante de

vento (rajadas), € ilustrado esquematicamente na Figura 7.6.
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a) Esquema de analise no tempo para um bloco de nimeros aleatérios (a):

a=1 a=2 e a=20 Onde:

;_,_ _____ . _; _____________ F_ :___ a = Blocos de numeros aleatorios (20);
p p ...... p . )

__11________]? _______________ i L M = Madulo da torre;

', By e ' m = Fungdes harmonicas (15);

____________________________ t = 0 a 600s;

...... : Ppf = 0,52.
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7.3 - PROGRAMA SAP2000

De modo a comparar e avaliar a precisdo dos resultados obtidos pelos programas de analise
estatica, modal e dindmica anteriormente apresentados, utilizou-se neste trabalho o
programa comercial SAP2000 Advanced v.10.0.1 para o estudo do comportamento de

torres estaiadas submetidas ao carregamento do vento.

No programa SAP2000 Advanced, sdo empregadas técnicas de discretizacdo de estruturas
via método dos elementos finitos, permitindo-se a modelagem por elementos de barra
(frame), elementos de area (shell) e elementos solidos (solid), além de incluir nesta versao

os elementos finitos de cabo (cable).

O programa permite a analise do comportamento estatico e dindmico de pontes, torres,
edificios, estadios, barragens, entre outros, considerando efeitos de né&o-linearidade
material e geométrica. A analise ao longo do tempo (time-history) pode ser realizada por
superposicdo modal ou integracdo numérica. Dentre os métodos de integracdo numérica do

programa SAP2000, citamos o da aceleracdo média constante de Newmark.

Conforme exposto anteriormente e devido a disponibilidade de material de consulta de
pesquisas passadas, este trabalho utilizou o programa SAP2000 como ferramenta
computacional para o estudo de torres metalicas estaiadas.

No Apéndice | sdo apresentados os procedimentos realizados no programa SAP2000 para
analise estatica, modal e dindmica de torres estaiadas submetidas ao carregamento do

vento.

7.3.1 — Comentarios a respeito do programa SAP2000

Apo6s a analise do comportamento de torres metalicas estaiadas no SAP2000 Advanced
v.10.0.1, apesar do programa apresentar versatilidade de operacdo e obtencdo de

resultados, foram constatadas algumas limitacGes que sdo destacadas a seguir:

a) A analise dindmica ndo-linear por integracdo direta de Newmark, para um tempo

méaximo de 600s da equacdo de movimento, mostrou-se limitada devido as dimensdes
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b)

dos arquivos (extensdo *.Y00 a *.Y06), na ordem de 2GB (Gigabytes) cada um, gerados
pelo programa SAP2000. Os arquivos exportados durante esta analise ndo apresentam
descricdo nos manuais de referéncia 0 que ndo permitiu compreender a utilizagéo
dentro do programa. Para esta situacdo, considerou-se um tempo maximo de 60s de
modo a capturar a resposta maxima do deslocamento do né de topo da torre estaiada. O
tempo maximo adotado para 60s corresponde ao valor de tempo da série caracteristica

de carregamento de nimero 18 obtida da andlise estatistica de Gumbel.

A escolha do passo de tempo (4¢) utilizado para a andlise dinamica, conforme a
equacdo (l.2), tornou-se condicionada ao tamanho dos arquivos de cargas flutuantes
(FCSF.txt). Como exemplo desta situacdo, para um valor de passo de tempo (4¢)
menor que 0,001 segundos, o programa SAP2000 nédo executa a leitura dos arquivos de
carga flutuantes devido a dimensdo dos mesmos, ocasionando posteriormente a

paralisacéo.

Com a finalidade de igualar o valor do passo de tempo, utilizado para a geracdo dos
arquivos de cargas flutuantes, com o adotado para o bloco de definicdo da analise
dindmica, foi constatada a limitacdo para o par de valores NSTEP (number of output
time steps) € DT (output time step size), especificados conforme Figuras 1.11. A
limitacdo para o par de valores foi de 80000 / 0,0075, respectivamente, verificando-se
que valores superiores a estes geram mensagens de erro pelo programa seguido de sua
paralisacdo. Porém, apos analise dos deslocamentos da estrutura, utilizando-se o par de
valores 30000 / 0,002 os resultados em termos de deslocamentos ndo apresentaram
variagOes significativas. Estes ultimos foram adotados na andlise dinamica conforme

especificado na interface gréafica da Figura 1.11.
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8 — APLICACOES E RESULTADOS

8.1 — CONSIDERACOES INICIAIS

Com o proposito de ilustrar a aplicacdo dos programas computacionais desenvolvidos por
Menin (2002), foram efetuadas andlises referentes aos comportamentos estatico, modal e
dindmico de cinco torres trelicadas estaiadas de se¢do quadrada com alturas de 10, 30, 50,
70 e 90 metros. Para avaliar a eficiéncia dos programas computacionais e a precisao das
respostas obtidas destes, realizou-se uma andalise comparativa com os resultados obtidos do
programa SAP2000 Advanced v.10.0.1.

Inicialmente, é apresentada a analise estatica das cinco torres estaiadas submetidas ao
carregamento do vento, seguindo as diretrizes da norma NBR6123. Nesta analise, foram
abordados também os efeitos referentes a variagdo dos esforcos de pré-tensionamento
iniciais devido & situacdo de um eventual rompimento de um elemento de cabo na torre

estaiada de 50 metros.

Apos a analise estatica, procedeu-se a analise modal das cinco torres estaiadas levando-se
em conta a determinacdo das frequéncias para os dez primeiros modos de vibragéo.
Procedeu-se também a analise da variacdo das frequiéncias naturais de vibracdo da torre

estaiada de 50 metros para o caso da ruptura de um elemento de cabo.

O comportamento dindmico foi analisado para a torre estaiada de 30m de altura,
utilizando-se 0 método de Monte de Carlo para a simulacdo da parcela flutuante do
carregamento do vento no tempo maximo de 600s. Por fim, avaliou-se a resposta dindmica
na direcdo do carregamento de vento da torre estaiada de 90 metros na ocorréncia de

ruptura repentina de elemento de cabo para o tempo maximo de 80 segundos.
8.2 — ANALISE ESTATICA DE TORRES METALICAS ESTAIADAS
As torres estaiadas utilizadas nesta andlise constituem estruturas trelicadas de secéo

transversal quadrada. A estrutura principal utiliza perfis laminados do tipo cantoneira de

abas iguais devidamente unidas por parafusos. As bitolas das barras utilizadas para o
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mastro central de cada torre estaiada bem como suas caracteristicas dimensionais sao
apresentadas nos Apéndices A e B. Os cabos utilizados sdo do tipo EHS (Extra High
Strength) compostos por sete fios de aco, sendo discretizados nas torres estaiadas somente
como um elemento ao longo do seu comprimento. As caracteristicas mecénicas dos cabos

de aco sdo apresentadas conforme Apéndice A.
As dimensdes geométricas das torres estaiadas com suas respectivas silhuetas estdo
descritas no Apéndice C. InformacOes adicionais das torres estaiadas sdo apresentadas na

Tabela 8.1 seguinte.

Tabela 8.1 — Caracteristicas das torres estaiadas

s Torre estaiadas
Descricao

10m 30m 50m 70m 90m
N°. de Nos 172 252 416 584 624
Elementos de Barra 504 748 1236 1740 1862
Elementos de Cabo 16 16 28 40 44
Dispositivos Anti-tor¢céo 1 1 1 2 2
N°. de Sec¢bes por Mddulo 10 10 10 10 10
Comprimento da Sec¢éo (cm) 25 50 50 50 60
N°. de Mddulos 4 6 10 14 15
Comprimento do Médulo (cm) 250 500 500 500 600
V&o Livre no Topo da Torre (cm) 75 150 150 150 180
Vao Livre entre Cabos (cm) 300 850 800 850 960
Secéo Transversal (cm) 40 50 50 70 70
Capacidade Resistente Nominal Cabos (kN) 30,20 | 50,80 | 50,80 | 69,90 | 94,40
Diametro dos Cabos 1/4" 5/16" 5/16" 3/8" 7/16"
Categoria dos Cabos EHS EHS EHS EHS EHS

Na analise estatica das torres estaiadas, a simulacdo do carregamento do vento foi
determinada a partir dos parametros definidos na NBR6123, entre eles: velocidade basica
do vento igual a 45m/s; fator topografico S; igual a 1,0 e o fator estatistico S3, para o caso
de torres de telecomunicagdes, é considerado igual a 1,1. As variacGes de temperatura (47)
nos elementos de cabo e barra das torres estaiadas ndo foram consideradas nesta analise,

como também para as analises dinamica e modal.
Esta secdo apresenta os resultados das analises estaticas realizadas para as torres estaiadas

de 10, 30, 50, 70 e 90 metros de altura. Os resultados foram obtidos atraves do programa

de andlise estatica AETEQ, com base na formulacdo linear de cabo tensionado, e
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compreendem a avaliacdo dos deslocamentos de topo, reacGes de apoio e esforcos axiais

méaximos dos montantes da base das torres estaiadas.

No programa computacional AETEQ, a utilizacdo da formulacdo linear para cabo
tensionado conduziu a resultados em termos de deslocamentos nodais, reacdes de apoio e
esforcos nos elementos de cabo e trelica muito proximos a formulacdo do modelo néo-
linear. Esta investigacdo foi realizada em detalhes por Menin (2002) e a partir dessa
conclusdo procedeu-se neste trabalho a analise estética das torres estaiadas utilizando o

modelo linear.

No programa AETEQ, apesar das exigéncias da norma NBR6123 para a consideracdo da
acao estatica do vento com angulos de incidéncia («) iguais a 0° e 45° da face de barlavento
da torre, ressalta-se que neste trabalho foi adotado somente o angulo de incidéncia igual a
0° (carregamento perpendicular a uma das faces). A razdo deste procedimento foi devido a
limitacdo do tempo, neste trabalho, destinado a analise dos resultados gerados com o

carregamento do vento a 45° da face das estruturas.

A Tabela 8.2 apresenta inicialmente um resumo dos deslocamentos na direcdo do
carregamento do vento tomando como referéncia os quatro nés situados no topo das torres
estaiadas. Para a analise estatica linear, as cargas atuantes nestas estruturas foram: peso
préprio (PP), tensionamento dos cabos (DEF) e o carregamento do vento (CV), sendo
consideradas como cargas nominais. Ainda na mesma tabela, € apresenta uma comparagédo
dos deslocamentos nodais, obtidos através do programa AETEQ, com 0s do programa
SAP2000.

Tabela 8.2 — Comparacao entre deslocamentos nodais no topo das torres estaiadas

Deslocamentos nodais de topo (cm)

N6 10m 30m 50m 70m 90m
AETEQ| SAP |AETEQ| SAP |AETEQ| SAP |AETEQ| SAP |AETEQ| SAP
0,4356 | 0,4406 | 2,6830 | 2,6848 | 5,3074 | 5,3130 | 9,4337 | 9,4629 | 9,4914 | 9,5031
0,4399 | 0,4448 | 2,6889 | 2,6905 | 5,3255 | 5,3309 | 9,4395 | 9,4684 | 9,5066 | 9,5180
0,4403 | 0,4449 | 2,6897 | 2,6906 | 5,3264 | 5,3311 | 9,4409 | 9,4686 | 9,5082 | 9,5182
0,4353 | 0,4400 | 2,6822 | 2,6834 | 5,3065 | 5,3113 | 9,4323 | 9,4604 | 9,4898 | 9,5001

AlwWIN]PF-
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Da Tabela 8.2, observa-se que os valores dos deslocamentos dos nds de topo néo
apresentaram diferencas significativas entre os programas AETEQ e SAP2000 utilizados
para esta andlise. A variacdo de resultados entre os dois programas ndo ultrapassou 1%,

mostrando-se satisfatoria.
Devido ao grande numero de elementos de barra das torres estaiadas, na Tabela 8.3 sdo
apresentados somente os esfor¢os axiais maximos para os montantes (M) localizados na

base destas estruturas.

Tabela 8.3 — Esforcos axiais nos montantes da base das torres estaiadas

AETEQ SAP2000 .
Torre Montantes da base Diferenca
Esforgo (kN) Esforgo (kN)

481 -6,09751 -6,07767 0,33%

10m 482 -6,44483 -6,39315 0,81%
483 -13,23699 -13,26850 0,24%

484 -12,92826 -12,92379 0,03%

725 -4,37667 -4,35033 0,61%

30m 726 -6,01792 -5,99745 0,34%
727 -35,28692 -35,33454 0,13%

728 -33,64566 -33,64946 0,01%

1213 -30,16520 -30,16202 0,01%

50m 1214 -31,31336 -31,22673 0,28%
1215 -55,84216 -55,82690 0,03%

1216 -54,79838 -54,71385 0,15%

1701 -55,23928 -55,14721 0,17%

7om 1702 -56,81755 -56,72412 0,16%
1703 -109,77712 -109,76583 0,01%

1704 -108,02349 -108,02770 0,00%

1823 -74,97930 -74,98547 0,01%

90m 1824 -77,43398 -77,27032 0,21%
1825 -135,67683 -135,69060 0,01%

1826 -133,22215 -133,21746 0,00%

Conforme os resultados da Tabela 8.3, pode-se observar que os valores gerados pelo
programa de analise estatica AETEQ apresentaram-se muito proximos dos gerados pelo
programa comercial SAP2000, para todas as torres estaiadas, apresentando uma diferenca

limite de 1% entre estes resultados.

Os resultados referentes as reacfes de apoio na base das torres estaiadas de 10, 30, 50, 70 e
90 metros de altura, incluindo também os pontos de ancoragem de cabos, sdo apresentados
conforme Tabelas 8.4 a 8.8. Os resultados das reac6es de apoio foram obtidos do programa

de andlise estatica AETEQ e posteriormente comparados as do programa SAP2000.
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Das Tabelas 8.4 a 8.8, os quatros primeiros nds correspondem sempre aos nés de

extremidade inferior dos montantes, os demais correspondem aos pontos de ancoragem de

cabos. As reacOes de apoio referentes aos eixos ortogonais x e z definem o plano

horizontal, onde o eixo z compreende a direcdo do carregamento de vento e y 0 eixo

vertical da estrutura.

Tabela 8.4 — Comparacdo entre reacOes de apoio dos programas AETEQ e SAP2000

Torre Estaiada de 10m
N6 AETEQ (kN SAP2000 (kN) Diferenca de Reagdes (KN e %)
RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ
0,0008 0,0209 0,0000

161| 0,0000 6,0997 0,0000 -0,0008 6,0788 0,0000
0,00% 0,34% 0,00%
0,0000 0,0445 0,0020

162| 0,0000 6,1193 -0,5099 0,0000 6,0748 -0,5119
0,00% 0,73% 0,38%
-0,0026 -0,0295 0,0000

163| 0,0000 13,2390 0,0000 0,0026 13,2685 0,0000
0,00% 0,22% 0,00%
0,0000 -0,0211 0,0040

164 | 0,0000 13,2194 | -0,5001 0,0000 13,2404 | -0,5042
0,00% 0,16% 0,80%
0,0086 0,0104 0,0065

169| -6,4037 | -11,0129 | -6,4135 -6,4124 | -11,0233 | -6,4200
0,13% 0,09% 0,10%
-0,0098 0,0129 0,0072

170| 6,4037 | -11,0129 | -6,4135 6,4135 | -11,0258 | -6,4207
0,15% 0,12% 0,11%
0,0186 -0,0192 0,0163

171| 4,2463 -7,4334 4,2365 4,2276 -7,4142 4,2202
0,44% 0,26% 0,39%
-0,0155 -0,0179 0,0131

172 | -4,2463 -7,4334 4,2365 -4,2308 -7,4155 4,2233
0,37% 0,24% 0,31%

Tabela 8.5 — Comparacdo entre reacOes de apoio dos programas AETEQ e SAP2000

Torre Estaiada de 30m

N6 AETEQ (kN SAP2000 (kN) Diferenca de Reag8es (kN e %)
RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ

-0,0056 0,0338 0,0000

241 0,0000 4,3934 0,0000 0,0056 4,3595 0,0000
0,00% 0,78% 0,00%
0,0000 0,0526 0,0029

2421 0,0000 4,3738 -1,6769 0,0000 4,3212 -1,6799
0,00% 1,22% 0,18%
-0,0026 -0,0349 0,0000

243] 0,0000 35,3137 0,0000 0,0026 35,3487 0,0000
0,00% 0,10% 0,00%
0,0000 -0,0126 0,0027

2441 0,0000 35,3334 | -1,6769 0,0000 35,3459 | -1,6797
0,00% 0,04% 0,16%
-0,0039 -0,0045 -0,0039

249 -14,9159 | -25,8013 | -14,9257 | -14,9120 | -25,7968 | -14,9218
0,03% 0,02% 0,03%
0,0069 -0,0041 -0,0069

250| 14,9159 | -25,8013 | -14,9257 | 14,9090 | -25,7972 | -14,9189
0,05% 0,02% 0,05%
0,0150 -0,0327 0,0150

2511 5,3250 -10,4245 5,3152 5,3100 -10,3918 5,3002
0,28% 0,31% 0,28%
-0,0195 -0,0316 0,0194

2521 -5,3348 | -10,4245 5,3250 -5,3153 | -10,3929 5,3056
0,37% 0,30% 0,37%
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Tabela 8.6 — Comparacao entre reacGes de apoio dos programas AETEQ e SAP2000

Torre Estaiada de 50m

NoO AETEQ (kN SAP2000 (kN) Diferenca de Reagdes (kN e %)
RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ

401| 0,0180 | 30,1937 | 0,0000 0,0196 | 30,2143 | 0,0000 0,001 10,0206 0,0000
' ' ' ' ' ' 8,70% 0,07% 0,00%
0,0000 -0,0530 -0,0001

402| 0,0000 | 30,1908 | -1,0396 0,0000 | 30,2437 | -1,0395
0,00% 0,18% 0,01%
-0,0012 -0,0172 0,0000

403| -0,0110 | 55,8415 | 0,0000 -0,0098 | 55,8587 | 0,0000
12,00% 0,03% 0,00%
0,0000 -0,0484 0,0056

404] 0,0000 55,7808 -1,0633 0,0000 55,8293 -1,0689
0,00% 0,09% 0,53%
0,0181 0,0451 0,0228

409 | -16,5551 | -34,3370 | -16,5603 | -16,5732 | -34,3821 | -16,5830
0,11% 0,13% 0,14%
-0,0172 0,0403 0,0215

410| 16,5561 | -34,3418 | -16,5616 | 16,5732 | -34,3821 | -16,5830
0,10% 0,12% 0,13%
-0,0073 0,0190 -0,0127

411| 6,3867 | -14,1222 | 6,3813 6,3939 | -14,1412 | 6,3939
0,11% 0,13% 0,20%
0,0069 0,0211 -0,0120

412| -6,3871 | -14,1201 | 6,3820 -6,3939 | -14,1412 | 6,3939
0,11% 0,15% 0,19%
0,0073 0,0120 0,0073

413 | -14,8694 | -23,4455 | -14,8694 | -14,8767 | -23,4575 | -14,8767
0,05% 0,05% 0,05%
-0,0075 0,0036 0,0075

414 | 14,8692 | -23,4441 | -14,8692 | 14,8767 | -23,4477 | -14,8767
0,05% 0,02% 0,05%
-0,0187 0,0296 -0,0187

415| 5,1886 -7,2077 5,1886 5,2073 -7,2373 5,2073
0,36% 0,41% 0,36%
0,0211 0,0286 -0,0211

416 | -5,1961 -7,2185 5,1961 -5,2171 -7,2471 52171
0,41% 0,40% 0,41%
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Tabela 8.7 — Comparacao entre reacGes de apoio dos programas AETEQ e SAP2000

Torre Estaiada de 70m

N6 AETEQ (kN SAP2000 (kN) Diferenca de Reacgfes (KN e %)
RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ
561| 0,0029 | 55,1556 | 0,0000 | 0,0000 | 55,2212 | 0,0000 0,0029 00656 00000
’ ’ ’ ’ ’ ’ 0,00% 0,12% 0,00%
0,0000 -0,1569 -0,0104

562 | 0,0000 | 55,0349 | -2,3738 | 0,0000 | 55,1918 | -2,3634
0,00% 0,29% 0,44%
-0,0070 0,0337 0,0000

563 | 0,0028 | 109,7701| 0,0000 | 0,0098 | 109,7364 | 0,0000
244,83% 0,03% 0,00%
0,0000 -0,0596 -0,0013

564 | 0,0000 | 109,7160| -2,3549 | 0,0000 | 109,7756 | -2,3536
0,00% 0,05% 0,05%
0,0011 0,0092 -0,0005

573 | -14,9443 | -34,9025 | -14,9556 | -14,9453 | -34,9117 | -14,9551
0,01% 0,03% 0,00%
-0,0077 0,0120 0,0065

574 | 14,9474 | -34,9095 | -14,9585 | 14,9551 | -34,9215 | -14,9649
0,05% 0,03% 0,04%
-0,0193 0,0403 -0,0207

575| 5,0017 | -11,9826 | 4,9905 | 5,0210 | -12,0230 | 5,0112
0,39% 0,34% 0,41%
0,0229 0,0489 -0,0146

576| -4,9981 | -11,9740 | 4,9868 | -5,0210 | -12,0230 | 5,0014
0,46% 0,41% 0,29%
0,0063 0,0191 0,0135

577 | -24,2161 | -52,5445 | -24,2187 | -24,2224 | -52,5636 | -24,2322
0,03% 0,04% 0,06%
-0,0111 0,0184 0,0088

578 | 24,2113 | -52,5354 | -24,2136 | 24,2224 | -52,5538 | -24,2224
0,05% 0,04% 0,04%
-0,0172 0,0530 -0,0198

579 | 4,0526 | -8,5671 | 4,0600 | 4,0698 | -8,6200 | 4,0698
0,42% 0,62% 0,49%
0,0223 0,0523 -0,0244

580 | -4,0573 | -8,5776 | 4,0551 | -4,0796 | -8,6299 | 4,0796
0,55% 0,61% 0,60%
0,0170 0,0396 0,0170

581 | -18,4391 | -32,1360 | -18,4391 | -18,4561 | -32,1756 | -18,4561
0,09% 0,12% 0,09%
-0,0113 0,0246 0,0113

582 | 18,4448 | -32,1412 | -18,4448 | 18,4561 | -32,1658 | -18,4561
0,06% 0,08% 0,06%
-0,0115 0,0178 -0,0115

583 | 5,2547 | -8,5925 | 5,2547 | 52662 | -8,6102 | 5,2662
0,22% 0,21% 0,22%
0,0028 0,0124 -0,0028

584 | -5,2633 | -8,6077 | 5,2633 | -5,2662 | -8,6200 | 5,2662
0,05% 0,14% 0,05%
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Tabela 8.8 — Comparacao entre reacGes de apoio dos programas AETEQ e SAP2000

Torre Estaiada de 90m
N6 AETEQ (kN SAP2000 (kN) Diferenca de Reacdes (KN e %)
RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ
601| 0,0275 | 75,0158 | 0,0000 | 0,0196 | 75,0895 | 0,0000 0.0078 00737 0.0000
: : : : ’ : 40,00% 0,10% 0,00%
0,0000 -0,1692 -0,0102

602| 0,0000 | 74,9400 | -2,7266 | 0,0000 | 75,1091 | -2,7164
0,00% 0,23% 0,38%
-0,0056 0,0580 0,0000

603| -0,0154 | 135,7624 | 0,0000 | -0,0098 | 135,7044 | 0,0000
57,00% 0,04% 0,00%
0,0000 -0,0410 -0,0052

604| 0,0000 | 135,6340( -2,7511 | 0,0000 | 135,6750| -2,7459
0,00% 0,03% 0,19%
0,0138 0,0430 0,0146

613 | -24,7480 | -54,6291 | -24,7570 | -24,7618 | -54,6721 | -24,7716
0,06% 0,08% 0,06%
-0,0200 0,0326 0,0208

614 | 24,7516 | -54,6395 | -24,7606 | 24,7716 | -54,6721 | -24,7814
0,08% 0,06% 0,08%
-0,0117 0,0263 -0,0111

615| 6,8530 | -15,9684 | 6,8438 | 6,8647 | -15,9946 | 6,8548
0,17% 0,16% 0,16%
0,0130 0,0322 -0,0123

616| -6,8516 | -15,9625 | 6,8426 | -6,8647 | -15,9946 | 6,8548
0,19% 0,20% 0,18%
0,0246 0,0434 0,0230

617 -27,8851 | -57,3255 | -27,8867 | -27,9097 | -57,3689 | -27,9097
0,09% 0,08% 0,08%
-0,0187 0,0415 0,0169

618| 27,8812 | -57,3176 | -27,8831 | 27,8999 | -57,3591 | -27,8999
0,07% 0,07% 0,06%
-0,0091 0,0255 -0,0110

619| 6,3162 | -12,9781 | 6,3143 | 6,3253 | -13,0036 | 6,3253
0,14% 0,20% 0,17%
0,0129 0,0232 -0,0145

620| -6,3222 | -12,9902 | 6,3206 | -6,3351 | -13,0134 | 6,3351
0,20% 0,18% 0,23%
0,0135 0,0324 0,0135

621 | -23,2282 | -38,1743 | -23,2282 | -23,2418 | -38,2067 | -23,2418
0,06% 0,08% 0,06%
-0,0068 0,0121 0,0068

622 23,2350 | -38,1848 | -23,2350 | 23,2418 | -38,1969 | -23,2418
0,03% 0,03% 0,03%
-0,0227 0,0314 -0,0227

623| 5,8417 | -8,8142 | 58417 | 5,8644 | -8,8456 | 5,8644
0,39% 0,36% 0,39%
0,0089 0,0138 -0,0089

624| -58555 | -8,8318 | 5,8555 | -58644 | -8,8456 | 5,8644
0,15% 0,16% 0,15%

Verifica-se que, na comparacdo dos valores gerados pelo programa AETEQ e pelo

programa SAP2000, a diferenca entre reacGes de apoio permaneceu, na maioria dos casos,

menor que 1%. Deste modo, pode-se concluir que existe uma boa correlagdo entre 0s

resultados obtidos pelos dois programas.
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8.3 — ANALISE MODAL DE TORRES METALICAS ESTAIADAS

Esta se¢do investiga os resultados referentes a analise modal das torres estaiadas de 10, 30,

50, 70 e 90 metros de altura. Para este propdsito, ¢ utilizado o programa de analise modal

FMVTEQ, cujos resultados sdo comparados aos obtidos com o programa de analise

estrutural SAP2000. Os resultados foram avaliados em termos das freqiiéncias naturais de

vibragcdo das estruturas, utilizando-se no programa FMVTEQ a formulagdo matematica

ndo-linear para cabos tensionados.

A Tabela 8.9 compara os resultados das freqiiéncias naturais para os dez primeiros modos

de vibrag¢do, determinados pelo programa FMVTEQ, com os resultados obtidos pelo

programa SAP2000. Na Tabela 8.10, sdo apresentados os resultados referentes as

diferengas percentuais entre os valores das freqiiéncias obtidas pelos dois programas.

Tabela 8.9 — Andlise comparativa entre freqliéncias naturais das torres estaiadas

o Frequéncias Naturais de Vibragao (Hz)

3 10m 30m 50m 70m 90m

= FMVTEQ SAP FMVTEQ SAP FMVTEQ SAP FMVTEQ SAP FMVTEQ SAP
1| 14,756 | 14,464 5,221 5,098 3,432 3,339 2,518 2,454 2,436 2,267
2| 14,756 | 14,464 5,221 5,098 3,432 3,339 2,518 2,454 2,436 2,267
3| 26,686 | 24,957 7,217 7,128 4,188 4,159 3,307 3,251 3,010 2,808
4 | 26,686 | 26,367 7,217 7,128 4,188 4,159 3,307 3,251 3,010 2,808
5| 29,014 | 26,367 9,836 8,278 5,888 4,704 4,007 4,035 3,463 3,201
6 | 53,905 [ 53,214 | 10,758 | 10,735 5,888 5,911 4,007 4,035 3,463 3,341
7 | 53,905 | 53,214 | 10,758 | 10,735 5,962 5,911 5,075 4,069 4,408 3,341
8| 67,618 | 59,121 17,773 | 17,820 8,481 8,552 5,854 5,895 4,408 4,319
9| 76,255 | 74,941 17,773 | 17,820 8,481 8,552 5,854 5,895 4,514 4,319
10| 90,694 | 88,170 | 21,281 18,773 | 12,201 10,699 8,179 7,887 5,822 5,663

Tabela 8.10 — Diferenga entre freqiiéncias naturais dos programas FMVTEQ e SAP2000

Torres estaiadas

§ 10m 30m 50m 70m 90m

= % Hz % Hz % Hz % Hz % Hz

1 2,02 0,292 2,42 0,123 2,78 0,093 2,61 0,064 747 0,169
2 2,02 0,292 2,42 0,123 2,78 0,093 2,61 0,064 747 0,169
3 6,93 1,729 1,25 0,089 0,70 0,029 1,72 0,056 7,16 0,201
4 1,21 0,319 1,25 0,089 0,70 0,029 1,72 0,056 7,16 0,201
51| 10,04 2,647 18,82 1,558 2517 | 1,184 0,68 -0,027 8,17 0,262
6 1,30 0,691 0,21 0,023 -0,39 | -0,023 | 0,68 -0,027 3,65 0,122
7 1,30 0,691 0,21 0,023 0,86 0,051 | 24,71 1,005 31,94 1,067
8| 14,37 8,497 0,27 -0,047 -0,83 | -0,071 0,70 -0,041 2,07 0,090
9 1,75 1,314 0,27 -0,047 -0,83 | -0,071 0,70 -0,041 4,53 0,196
10| 2,86 2,524 13,36 2,508 14,03 | 1,502 3,70 0,292 2,80 0,159
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Conforme diferencas apresentadas na Tabela 8.10 com base nos resultados da Tabela 8.9, o
programa FMVTEQ apresentou freqiiéncias naturais ligeiramente maiores do que as
obtidas através do programa SAP2000. Com base nos valores das freqiiéncias de vibragao,
0 comportamento observado para as torres estaiadas no programa FMVTEQ sdo de

estruturas mais rigidas do que quando comparadas as do programa SAP2000.

Cabe entdo salientar que as maiores diferencas encontradas entre as freqliéncias naturais,
deve-se ao fato da andlise modal do programa SAP2000 ser considerada somente como
linear, o que ndo permite avaliar os cabos das torres como elementos submetidos somente a
esforcos de tracdo, influenciando, portanto, nos modos de vibragdo das estruturas,
principalmente nos modos de tor¢cdo. A ocorréncia desta situacdo pode ser observada, por
exemplo, na comparagdo dos dez primeiros modos de vibracdo da torre estaiada de 50
metros, conforme apresentado na Tabela 8.11. Na comparagdo entre as freqiiéncias
naturais, verifica-se a ndo correspondéncia entre o 5° 7° ¢ 10° modos de vibragdo da

estrutura obtidos dos programas FMVTEQ e SAP2000.
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Tabela 8.11 — Modos de vibracao da Torre de 50m (FMVTEQ e SAP2000)

Frequéncia (Hz)

Modo de Vibragao FMVIEQ SAP2000 FMVTEQ SAP2000
1° 3,432 3,339
2° 3,432 3,339
3° 4,188 4,159

104




Tabela 8.11 — Modos de vibracao da Torre de S0m (FMVTEQ e SAP2000) (continuacgao)

. ~ Frequéncia (Hz)
Modo de Vibragao FVMVIEQ SAP2000 FMVTEQ SAP2000
4° 4,188 4,159
5° 5,888 4,704
6° 5,888 5,911
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Tabela 8.11 — Modos de vibracao da Torre de 50m (FMVTEQ e SAP2000) (continuagao)

. ~ Frequéncia (Hz)
Modo de Vibragao FVMVIEQ SAP2000 FMVTEQ SAP2000
7° 5,962 5,911
8° 8,481 8,552
9° 8,481 8,552
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Tabela 8.11 — Modos de vibracao da Torre de 50m (FMVTEQ e SAP2000) (continuagao)

Frequéncia (Hz)

FMVTEQ SAP2000 FMVTEQ SAP2000

Modo de Vibracéo

10° 12,201 10,699

8.4 — ANALISE DINAMICA DE TORRES METALICAS ESTAIADAS

Nesta sec¢do sdo apresentados os resultados do comportamento dinamico da torre estaiada
de 30m de altura. A escolha desta estrutura estd relacionada ao tempo de processamento
computacional necessario para realizar a andlise por integracdo da equacdo de movimento

no tempo maximo de 600 segundos.

As torres estaiadas de 50m, 70m e 90m apresentam 1248, 1752 e 1872 graus de liberdade,
respectivamente, o que ocasiona grande aumento no armazenamento e processamento de
dados, gerando alto esfor¢o computacional. Neste trabalho, portanto, as torres estaiadas de
50m, 70m e 90m ndo foram avaliadas com relacdo a analise dindmica devido a nao

disponibilidade de ferramenta computacional avancada.

A torre estaiada de 30m foi submetida simultaneamente a parcela de carregamento estatico
do vento, definido como 48% das cargas calculadas no programa de analise estatica
AETEQ, mais a parcela correspondente a 52% do carregamento flutuante obtido do

programa RAJADA.

Os resultados da analise dindmica foram avaliados em termos do deslocamento do n6 do

topo da torre de 30m e dos esfor¢os axiais maximos nos montantes da base. Os resultados
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foram obtidos através do programa de analise dindmica ADTEQ, cujos valores foram

comparados posteriormente com os resultados do programa SAP2000.

8.4.1 — Andlise dinAmica da torre estaiada de 30 metros

Para a simulacdo do carregamento do vento, utilizou-se uma velocidade bésica (V)) de
45m/s e a posi¢ao do centro de rajada estaciondria na cota de 25m, o que corresponde ao

no6 de topo do segundo modulo da torre de 30 metros.

Seguindo a proposta apresentada por Guimaraes (2000), a decomposi¢cdo espectral da
parcela do carregamento flutuante foi determinada para um conjunto de 14 fungdes
harmoénicas (m=14). O valor referente ao periodo fundamental da torre estaiada de 30m
corresponde a 0,1915s e equivale a freqiiéncia ressonante (periodo 7,) para a segunda

fun¢do harmonica do espectro, conforme apresentado na Tabela 8.12.

Tabela 8.12 — Funcdes harmonicas para analise dindmica da torre de 30m

m| Ts) wy (rad/s) | ny (Hz) . S(nk ) Cy Cx Az, (cm)
ui
1 0,0957 65,6207 10,4439 0,0487059596 0,31211 0,02813 42,47196
2 0,1915 32,8104 5,2219 0,0773140328 0,39323 0,03544 84,94393
3 0,3830 16,4052 2,6110 0,1227165777 0,49541 0,04466 169,88786
4 0,7660 8,2026 1,3055 0,1947255424 0,62406 0,05625 339,77571
5 1,5320 4,1013 0,6527 0,3086329769 0,78566 0,07082 679,55143
6 3,0640 2,0506 0,3264 0,4869341016 0,98685[  0,08895 1359,10286
7 6,1280 1,0253 0,1632 0,7545382800 1,22844 0,11073 2718,20571
8 12,2560 0,5127 0,0816 1,0934329226 1,47881 0,13330 5436,41143
9 24,5120 0,2563 0,0408 1,2836334827 1,60227 0,14442 10872,82286
10 49,0238 0,1282 0,0204 0,9601832327 1,38577 0,12491 21745,64571
11 98,0476 0,0641 0,0102 0,4157697364 0,91189 0,08220 43491,29143
12 196,0983 0,0320 0,0051 0,1259974316 0,50199 0,04525 86982,58286
13| 392,1843 0,0160 0,0025 0,0332485382 0,25787 0,02324 173965,16571
14|  784,4176 0,0080 0,0013 0,0084289623 0,12984 0,01170 347930,33143
Soma 59142617775  11,09420 1,00000

Para o célculo da amplitude do carregamento flutuante do vento, o programa RAJADA
determina a 4rea do espectro de Davenport (n,S(n,)/u? ), através da regra de Simpson,
como também os coeficientes de area relativos (cx) e a extensdo das rajadas equivalentes
(4zpr). Os valores referentes as amplitudes nodais associadas as respectivas fungdes
harmonicas, obtidas através do programa RAJADA para a torre estaiada de 30m, sdo

apresentados no Apéndice F.
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A torre estaiada foi excitada por 20 séries de carregamentos temporais constituidas pelas
14 fungdes harmonicas da Tabela 8.12. Cada série de carregamento possui um conjunto de
angulos de fase aleatdrios (0 < 6, < 2m) determinados pelo programa RAJADA através de
funcdes random em codigo Fortran. A natureza aleatoria deste processo fica caracterizada
pela combinagao destes angulos de fase, o que determina a defasagem entre as 14 funcdes

harmonicas do espectro adotado, conforme esquematizado na Figura 7.6.

Para a obtenc¢do da resposta da equagdo de movimento, adotou-se neste trabalho o método
de Newmark, considerando aceleragdo média constante (f = Y4) para um passo de tempo
igual a 0,00005s e para um tempo maximo de analise de 600 segundos. O tempo maximo
utilizado na andlise dindmica atende a recomendacao proposta por Franco (1993) e abrange

todas as faixas de freqiliéncias contidas na area total definida pelo espectro de Davenport.

A fim de garantir a estabilidade numérica do método de Newmark, adotou-se um passo de
tempo (4t) igual a 0,00005s e que correspondente a um quinto do menor periodo de
vibra¢ao natural da torre estaiada (7, = 0,0003s), conforme Bathe ¢ Wilson, 1976 ¢

Newmark, 1959.

Os resultados referentes aos deslocamentos maximos para cada série temporal de
carregamento sdo apresentados conforme grafico da Figura 8.1. O deslocamento de
referéncia nesta analise foi adotado como sendo na dire¢do do carregamento do vento e

compreende o deslocamento do nd 1 situado no topo da torre estaiada.

Deslocamentos (cm)

12 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20

Séries de Carregamento

Figura 8.1 — Deslocamentos mdximos de topo para cada série da torre estaiada de 30m
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A Tabela 8.13 seguinte apresenta os valores dos deslocamentos maximos do n6 1, para

cada série de carregamento, e o instante de tempo no qual o valor ocorreu.

Tabela 8.13 — Deslocamentos maximos por série de carregamento

Série Deslocamento (cm) Tempo (s)
1 3,6358 518,45
2 3,4998 566,79
3 3,6842 265,33
4 3,6210 350,65
5 3,6629 199,86
6 3,7445 398,07
7 3,6144 215,04
8 3,6992 39,81
9 3,6802 547,27
10 3,7276 384,15
11 3,6369 267,77
12 3,5480 230,99
13 3,7519 264,94
14 3,6046 398,13
15 3,5084 244,64
16 3,7689 112,06
17 3,6497 174,55
18 3,8016 46,10
19 3,6365 258,19
20 3,5625 335,60

A andlise estatistica de extremos de Gumbel realizada para os valores das 20 séries
temporais de carregamento fornece os pardmetros estatisticos descritos na Tabela 8.14, e

que permitem determinar o valor do deslocamento caracteristico (X¢) igual a 3,808cm.

Tabela 8.14 — Propriedades estatisticas para as séries de carregamento

média u 3,652
desvio padréo o 0,084
propabilidade p 0,950
curva exponencial w 2,970
dispersao a 15,360
moda X 3,614
deslocamento caracteristico (cm) X¢ 3,808

A partir da andlise estatistica, adotou-se a série temporal de carregamento n°. 18 como

sendo a série cuja resposta maxima mais se aproxima do valor caracteristico de
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deslocamento (X;). Os resultados encontrados para esta série caracteristica foram

considerados como representativos da analise dindmica da torre estaiada de 30 metros.

O historico dos deslocamentos no tempo maximo de 600s para o n6 1 do topo da torre
estaiada de 30 metros, correspondente a série caracteristica n°. 18, ¢ apresentado na Figura
8.2. Nesta figura pode ser observado o valor do deslocamento maximo de 3,8016cm

ocorrido para o instante de tempo igual a 46,10 segundos.

Deslocamento na diregéic do vento - né 1 - Torre 30m
4 T T T T

Deslocamentos (cm)

1
o] 100 200 300 400 500 600
Tempo(s)

Figura 8.2 — Deslocamento temporal para a série caracteristica de carregamento n°. 18

No Apéndice E, sdo apresentados os histéricos dos deslocamentos maximos de topo para

as 20 séries de carregamento no tempo maximo de 600 segundos.

Como informagao adicional, para a analise dinamica da torre estaiada de 30m no programa
ADTEQ, ressalta-se que foram utilizados dois processadores do tipo AMD Duron 1,8GHz
com 256MB de memoéria RAM e um Pentium 3,2GHz com 512MB de memoria RAM,
totalizando um tempo méaximo de processamento computacional aproximado de 238,58h

(= 10 dias) e 116,66h (= 5 dias), respectivamente.

Para a andlise dinamica no programa SAP2000, considerou-se um tempo maximo de 60s
de modo a capturar a resposta extrema do deslocamento do né de topo da torre estaiada de
30 metros. O tempo maximo adotado para a andlise dinamica abrange o instante de tempo
igual a 46,10s onde ocorreu o deslocamento maximo para a série caracteristica de

carregamento de nimero 18. Por outro lado, o tempo médximo da andlise atende as
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limitagdes encontradas no programa SAP2000, conforme descritas no item a da secao
7.3.1. O tempo de processamento computacional verificado no SAP2000, para a andlise
dindmica nao-linear da torre de 30m no tempo de 60 segundos, foi de aproximadamente
15,75h. Para esta analise, foi utilizado um processador AMD Duron 1,8GHz com 256MB
de memoria RAM.

Apo6s a determinacdo da série caracteristica de carregamento de numero 18, adotou-se os
resultados desta série como representativos da andlise dinamica obtidos do programa
ADTEQ sendo, posteriormente, comparados aos obtidos pelo programa SAP2000.
Ressalta-se que a andlise dinamica realizada no programa SAP2000 compreendeu uma
analise com definicdo de pardmetros ndo-lineares de modo a considerar os elementos de
cabo submetidos somente a esforcos de tragdo. Este procedimento pode ser observado com

detalhes no Apéndice 1.
Os resultados foram avaliados em termos do deslocamento maximo do topo, e do esforgo
axial maximo ocorrido no montante mais solicitado da base da torre, conforme Tabelas

8.15 e 8.16.

Tabela 8.15 — Deslocamento méaximo de topo da torre estaiada de 30m

Deslocamento méximo (cm)
N6 ADTEQ | SAP2000

1 3,808 3,571

Tabela 8.16 — Esfor¢o axial maximo de compressdo no montante da base da torre de 30m

Torre Estaiada de 30m

ADTEQ SAP2000
Montante — —
Esforco Maximo (kN) | Esfor¢o Maximo (kN)
727 -30,9890 -30,8125

Comparando-se os deslocamentos maximos correspondentes ao n6 de topo, bem como os
esfor¢os axiais maximos nos montantes da base da torre estaiada, obtidos dos programas
ADTEQ e SAP2000, conforme discriminado nas Tabelas 8.15 e 8.16, verifica-se que

houve uma boa concordancia entre os resultados encontrados.

112



A Tabela 8.17 compara os esfor¢os axiais maximos de tracdo e compressao, obtidos do
programa de andlise estatica (AETEQ), com os esfor¢os axiais maximos obtidos do
programa de andlise dindmica (ADTEQ), em funcdo do tipo do perfil estrutural (T -
travamento interno; H-horizontal; M-montante; D-diagonal e AT-anti-torgor) e a sua cota

de ancoragem (altura) na torre estaiada.

Tabela 8.17 — Esfor¢os axiais maximos das analises estatica ¢ dinamica da torre de 30m

Altura Capacidade Andlise
£ Resistente Estatica AETEQ Dinamica ADTEQ Diferenca (%)
& (kKN) Esforco axial (kN) Esforco axial (kN)
(m) Tracdo | Compr. | Tracgéo Compr. Tracao Compr. Tracao Compr.
T 19,86 | -14,80 [ 0,0000 0,0000 0,0098 | -0,1177 - -
30,00 H| 19,86 | -11,51 | 5,1191 | -3,6088 | 5,6388 | -3,9619 10,15% 9,78%
M| 50,31 | -38,73 | 2,5890 | -22,1336| 4,2267 | -25,4581 | 63,26% 15,02%
D| 19,86 | -6,40 3,6481 | -3,3637 | 5,0700 | -4,7856 38,98% 42,27%
T 19,86 | -14,80 [ 0,0000 0,0000 0,0686 | -0,3530 - -
2500 H| 19,86 | -11,51 1,2454 -1,2454 0,5982 -2,0104 108,20% 61,42%
M| 50,31 | -38,73 | 0,8434 | -22,1630| 4,1874 | -25,4875| 396,51% 15,00%
D| 19,86 | -6,40 1,4220 | -1,4220 | 2,5693 | -2,5595 80,69% 80,00%
T 19,86 | -14,80 | 1,5593 0,0000 1,6573 0,0000 6,29% -
20,00 H| 19,86 | -11,51 | 3,2068 | -0,0785 | 3,7069 | -0,2452 15,60% 212,50%
M| 50,31 | -38,73 | 0,0000 | -21,4275| 0,0000 | -21,1431 - 1,35%
D| 19,86 | -6,40 0,2059 | -0,2059 | 0,6374 | -0,6178 | 209,52% | 200,00%
T 19,86 | -14,80 [ 0,0000 0,0000 0,0490 | -0,2844 - -
15,00 H| 19,86 | -11,51 | 5,2956 | -1,0297 | 5,1877 | -1,3827 2,08% 34,29%
M| 50,31 | -38,73 | 0,0000 | -24,8795| 0,0000 | -27,0860 - 8,87%
D| 19,86 | -6,40 2,9028 | -2,9028 | 2,9616 | -2,9420 2,03% 1,35%
T 19,86 | -14,80 [ 0,0000 0,0000 0,0490 | -0,2844 - -
10,00 H| 19,86 | -11,51 | 0,9807 -0,9807 0,4707 -1,2454 108,33% 27,00%
M| 50,31 | -38,73 | 0,0000 | -20,8489| 0,0000 | -22,4768 - 7,81%
D | 19,86 -6,40 0,1177 -0,1177 0,3432 -0,3040 191,67% 158,33%
T | 19,86 | -14,80 | 0,0000 0,0000 0,0490 -0,2550 - -
5.00 H| 19,86 | -11,51 | 0,8826 -0,8826 0,4217 -1,0885 109,30% 23,33%
M| 50,31 | -38,73 | 0,0000 | -35,3137| 0,0000 | -30,9890 - 13,96%
D | 19,86 -6,40 2,3732 -2,3732 1,7652 -1,7358 34,44% 36,72%
28.50 AT| 19,86 | -10,00 | 10,1695 | 0,0000 | 10,9246 | 0,0000 7,43% -
AT| 28,39 | -13,83 | 0,0000 | -10,1499| 0,0000 | -11,0423 - 8,79%

Os graficos das Figuras 8.3 e 8.4 apresentam uma visualizagdo da comparagdo entre os
esforcos axiais maximos de tracdo e compressdo obtidos pelos programas de analise

estatica (AETEQ) e dinamica (ADTEQ).
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Comparacao entre esforgcos de tracado maximos das analises
estatica e dindmica da torre de 30m
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Figura 8.3 — Comparacao entre esfor¢os de tracao das analises estatica e dindmica

Comparacéao entre esforcos de compressdo maximos das analises
estatica e dinAmica da torre de 30m
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Figura 8.4 — Comparagao entre esfor¢os de compressao das analises estatica e dinamica

Conforme grafico da Figura 8.3, verifica-se a predominancia dos esfor¢os estaticos de
tracdo sobre os esfor¢os dinamicos somente nos trés primeiros modulos inferiores da torre
estaiada, o que equivale a cota de 15 metros. Porém, para os trés modulos superiores a 15
metros, observa-se uma situagdo inversa, ou seja, ocorre a predominincia dos esfor¢os

dindmicos sobre os estaticos.
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Para o grafico da Figura 8.4, observa-se maiores esforcos estaticos axiais de compressao
somente no primeiro modulo da torre, notando-se uma situagdo inversa a partir da cota de 5
metros, onde ¢ possivel visualizar a predominancia dos esfor¢os dindmicos de compressao
sobre os esforgos estaticos. Os picos de esforcos de compressao visualizados no grafico sdo
correspondentes aos montantes com as maiores solicitagdes axiais associados a cada

modulo da torre estaiada de 30 metros.

8.5 — ANALISE DE TORRES ESTAIADAS SOB RUPTURA DE CABO

O colapso por ruptura de cabo de torres estaiadas, utilizadas nos sistemas de
telecomunicagdes, tem como outras conseqiiéncias a perda de operacionalidade do setor e
prejuizos econdmicos consideraveis, além de ocasionar acidentes em areas urbanas. Razdes
como estas t€m levado a andlise de projetos dessas estruturas envolvendo situacdes de
rompimento repentino de elemento de cabo o que pode ser visto como, por exemplo, nas
recomendagdes da norma internacional IASS-81 (International Association For Shell and

Spatial Structures).

Para ilustrar a versatilidade dos programas computacionais utilizados neste trabalho,
procedeu-se uma avaliacdo das andlises estdtica, dindmica e modal de torres estaiadas

considerando simula¢des envolvendo o rompimento eventual de um elemento de cabo.

Primeiramente, para avaliar os efeitos ocasionados pela ruptura eventual de um elemento
de cabo em uma torre estaiada de 50 metros, foram realizadas duas analises — estatica e
modal — levando-se em conta a eliminagao do niimero do cabo escolhido arbitrariamente

na linha de dados do arquivo de entrada utilizado nos programas AETEQ e FMVTEQ.

Posteriormente, realizou-se uma analise dindmica em uma torre estaiada de 90 metros
submetida a um eventual rompimento de cabo. Para a realizagdo desta anélise,
introduziram-se linhas de comando no programa ADTEQ de modo a simular o rompimento
no instante de tempo de 20s desconsiderando também os efeitos do amortecimento da
torre. Admitiu-se um tempo de analise de 80s para a obtengdo dos deslocamentos maximos
e esforgos da torre, sendo que no intervalo de tempo de Os a 20s a estrutura ¢ considerada

intacta.
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Para a torre estaiada de 50 metros, as respostas foram avaliadas com relagdo a variacao das
freqliéncias naturais de vibragdo e dos esfor¢os de pré-tensdo iniciais. No caso da torre
estaiada de 90 metros, procedeu-se a verificacdo dos resultados referentes aos
deslocamentos méaximos do topo da estrutura e a varia¢ao ao longo do tempo dos esforcos

axiais dos elementos de cabo intactos.

8.5.1 — Andlise estatica da torre estaiada de 50m sob ruptura de cabo

Esta secdo trata do procedimento adotado para a avaliagdo do comportamento estatico de

uma torre estaiada de 50m frente ao rompimento eventual de um elemento de cabo.

Os resultados foram obtidos do programa de andlise estatica AETEQ considerando,
primeiramente, a ndo incidéncia da carga de vento, com o objetivo de determinar os
esforcos de pré-tensionamento nos elementos de cabo. Posteriormente, utilizou-se o
mesmo programa para obter as for¢as nos cabos devido a incidéncia do carregamento de
vento na torre estaiada de 50 metros. As duas situagdes citadas consideram ainda a resposta

da estrutura frente ao rompimento de um elemento de cabo.

O procedimento para a simulagdo do rompimento de cabo no programa de analise estatica
AETEQ compreendeu a eliminacdo na linha de dados do elemento de cabo de nimero 14,
escolhido arbitrariamente, ancorado a 32,5m de altura e situado a barlavento (B) da
incidéncia da carga do vento. A eliminagdo do elemento de cabo foi realizada no arquivo

de entrada de dados do mesmo programa.

As Tabelas 8.18 e 8.19 ilustram as duas situa¢des consideradas nesta analise, onde a
porcentagem das forcas de pré-tensdo ¢ obtida através da relagdo do esforgo axial no
elemento de cabo (carga) e sua capacidade resistente nominal, sendo de 50,80kN. O
calculo da resposta da estrutura foi considerado na dire¢do do carregamento do vento,

levando-se em conta as faces de barlavento (B) e sotavento (S).

Conforme a norma canadense CSA S37-94, a fim de garantir a rigidez de suspensdo dos
elementos de cabo e, consequentemente, o equilibrio da torre estaiada, recomenda-se
forcas de pré-tensdo nos elementos de cabo na ordem de 10% da capacidade resistente

nominal, podendo variar entre 8% e 15%.
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Tabela 8.18 — Pré-tensao dos cabos da torre estaiada de 50m sem carga de vento

Posicio Sem carregamento de vento
¢ Sem ruptura de cabo Com ruptura de cabo
ol o Pré-tenséo Pré-tenséo
| & hm) (%) (%)
o|uw (kN) (kN)
1]8B 7,41 14,58 7,57 14,90
2|8B 7,42 14,60 7,35 14,47
3(|B 7,41 14,58 7,45 14,66
4B
48,50 7,42 14,60 7,45 14,66
5|S 7,41 14,58 7,35 14,47
6|S 7,42 14,60 7,58 14,92
71S 7,41 14,58 7,47 14,70
8|S 7,42 14,60 7,48 14,72
9B 7,49 14,74 7,54 14,84
10| B
40,50 7,49 14,74 8,83 17,38
11| S 7,49 14,74 7,54 14,84
121 S 7,49 14,74 6,26 12,32
13| B 7,54 14,84 7,49 14,74
14| B - -
3250 7,54 14,84
15| S 7,54 14,84 7,49 14,74
16| S 7,54 14,84 4,98 9,80
17| B 7,27 14,31 7,35 14,47
1 B 7,27 14,31 17,81
8 24,50 , 3 9,05 8
19| S 7,27 14,31 7,35 14,47
20| S 7,27 14,31 5,64 11,10
21| B 7,40 14,56 7,46 14,68
22| B 7,40 14,56 7,90 15,55
16,50
23| S 7,40 14,56 7,46 14,68
24| S 7,40 14,56 7,02 13,82
25| B 7,12 14,01 7,15 14,07
26| B 850 7,12 14,01 6,98 13,74
27| S ' 7,12 14,01 7,15 14,07
28| S 7,12 14,01 7,32 14,41

Da Tabela 8.18, considerando inicialmente o caso sem carregamento de vento e sem
ruptura de cabo, observa-se que os encurtamentos adotados para os elementos de cabo da
torre estaiada de 50 metros conduziram a porcentagens de pré-tensdo que atendem as
recomendacOoes da norma canadense. Para esta mesma situacdo, mas considerando a

ruptura do cabo de n°. 14, as porcentagens de pré-tensio sdo pouco afetadas.

A segunda andlise realizada na torre estaiada de 50 metros compreendeu a estrutura
submetida ao carregamento estatico do vento. Conforme ja era esperado, pode-se observar
que a incidéncia do carregamento levou ao aumento dos esforgos axiais de tragdo para os
elementos de cabo situados a barlavento (B), ao contrario do que se verifica para os cabos
situados a sotavento (S), j4 que os mesmos apresentam uma diminui¢do dos esforgos de

pré-tensionamento.
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Em outra situacdo, a interferéncia mais sentida na torre estaiada de 50m pode ser
observada no caso da incidéncia do carregamento do vento com o rompimento do elemento
de cabo de niimero 14. Para esta analise, verifica-se que o nivel de pré-tensdo inicial,
verificado anteriormente na Tabela 8.18 para os elementos de cabo préximos ao cabo
rompido, ndo foi capaz de anular o efeito de afrouxamento, o que pode ser visto para o

cabo 16 situado a sotavento, conforme resultados da Tabela 8.19.

Tabela 8.19 — Esforcos nos cabos da torre estaiada de 50m com carga de vento

- Com carregamento de vento
Posicdo
Sem ruptura de cabo Com ruptura de cabo

ol w Esforco Esforgo
218 nem ¢ ) ¢ )
olw (kN) (kN)
1|8 9,57 18,83 9,81 19,31
2| B 9,16 18,03 9,04 17,79
3|B 9,16 18,03 9,20 18,11
4 1B 9,58 18,85 9,63 18,95

48,50
5|S 5,23 10,29 5,11 10,06
6|S 5,66 11,14 5,91 11,63
71S 5,64 11,10 5,72 11,26
8|S 5,23 10,29 5,31 10,45
9| B 11,39 22,42 11,47 22,57
10| B 11,39 22,42 13,58 26,73

40,50
11| S 3,58 7,05 3,66 7,20
121 S 3,59 7,07 1,57 3,09
13| B 12,44 24,48 12,35 24,31
14| B 12,44 24,48 - -

32,50
15] S 2,64 5,20 2,55 5,02
16| S 2,65 5,22 -1,57 -3,09
17| B 11,73 23,09 11,86 23,34
1 B 11,7 2 14 2
8 2450 73 3,09 ,65 8,83
19| S 2,80 5,51 2,93 5,77
20| S 2,80 5,51 0,13 0,26
21| B 11,60 22,83 11,70 23,03
22| B 16,50 11,60 22,83 12,43 24,46
23| S 3,20 6,30 3,30 6,49
24| S 3,20 6,30 2,57 5,06
25| B 9,50 18,70 9,55 18,79
26| B 8.50 9,50 18,70 9,28 18,26
271 s| 4,74 9,33 4,78 9,41
28| S 4,74 9,33 5,06 9,96

8.5.2 — Anédlise modal da torre estaiada de 50m sob ruptura de cabo

A Tabela 8.20 apresenta os resultados obtidos do programa FMVTEQ e que sao referentes

aos efeitos do rompimento de um elemento de cabo na torre estaiada de 50 metros. O
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elemento de cabo escolhido compreendeu o cabo 28, cujo ponto de ancoragem esta situado

na cota de 8,50m e que corresponde ao primeiro nivel de ancoragem na estrutura.
Os efeitos desta simula¢do foram avaliados em termos das variacdes das freqiiéncias e
periodos naturais para os dez primeiros modos de vibragdo para os casos da torre intacta

(sem rompimento de cabo) e ap0s a ruptura do cabo.

Tabela 8.20 — Freqiiéncias naturais da torre de 50m apos ruptura de elemento de cabo

Estrutura intacta Estrutura com cabo rompido
Modo f (Hz) T(s) f (Hz) T(S)

1 3,4315 0,2914 3,1217 0,3203
2 3,4315 0,2914 3,4399 0,2907
3 4,1884 0,2388 4,0591 0,2464
4 4,1884 0,2388 4,1995 0,2381
5 5,8881 0,1698 5,8371 0,1713
6 5,8881 0,1698 5,8991 0,1695
7 5,9619 0,1677 5,9415 0,1683
8 8,4812 0,1179 8,4884 0,1178
9 8,4812 0,1179 8,4923 0,1178
10 12,2005 0,0820 12,1694 0,0822

A comparagdo dos resultados entre as dez primeiras freqiiéncias e periodos naturais, para

os dois casos citados, podem ser observadas na Tabela 8.20 e no grafico da Figura 8.5.

W Torre intacta W Torre com cabo rompido

14,00

12,00

10,00

8,00

6,00

4,00 +

Freqiiéncias Naturais (Hz)

2,00 +

0,00 -
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

Modos de Vibragéo

Figura 8.5 — Comparagao entre freqiiéncias naturais da torre de 50m para a estrutura intacta
e com ruptura de cabo
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Na comparacao entre os resultados das freqiiéncias naturais da torre de 50 metros, pode-se
observar que a interferéncia da ruptura de um elemento de cabo foi mais sentida para o
primeiro e terceiro modos de vibragdo da estrutura. As freqiiéncias naturais apresentaram
variagdes na ordem de 9% e 3% para o primeiro e terceiro modos, respectivamente, porém

sem apresentar variacoes significativas para as freqiiéncias seguintes.

Com base nos valores das freqiiéncias naturais para o caso da torre com cabo rompido,
verifica-se que nesta situacdo os pares de valores das freqiiéncias ndo se apresentaram
igualados, o que ja era esperado, devida a perda de simetria dos eixos horizontais da torre,
que altera a maneira de vibrar da estrutura. Esse aspecto ¢ verificado no caso do aumento
das freqiiéncias naturais para os modos de vibracdo impares e diminui¢do para os modos

pares.

As Figuras 8.6 e 8.7 comparam o primeiro e terceiro modos de vibra¢ao da torre intacta
com os modos de vibragdo da estrutura apds a ruptura do elemento de cabo 28. Com o
intuito de facilitar a representacdo das figuras, ndo foram apresentados os cabos e o

mecanismo anti-torgor da torre de 50 metros.

Figura 8.6 — Torre Estaiada 50m: Comparacao entre o modo fundamental de vibragao para
a torre intacta (a) e para a torre com ruptura de cabo (b)
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(@) (b)

Figura 8.7 — Torre Estaiada 50m: Comparagdo entre o 3° modo de vibragdo para a torre
intacta (a) e para a torre com ruptura de cabo (b)

No Apéndice H sdo apresentados os seis primeiros modos de vibragdo da torre estaiada de

50 metros para as duas situagdes analisadas.

8.5.3 — Andlise dinamica da torre estaiada de 90m sob ruptura de cabo

Nesta secao sao apresentados os resultados da analise do comportamento dindmico da torre
estaiada de 90m frente ao rompimento de um elemento de cabo. A Figura C.5 do Apéndice
C ilustra o tipo da torre estaiada utilizada neste estudo, onde ¢ possivel visualizar o mastro
central lateralmente apoiado por um conjunto de 44 cabos com didmetro nominal igual a

7/16" e capacidade resistente de 92,46kN.

A andlise do comportamento dindmico da torre estaiada de 90m foi verificada em termos
do deslocamento maximo do topo da torre e a variacdo ao longo do tempo dos esforcos
axiais de tra¢do nos elementos de cabo intactos, considerando a estrutura em vibragao livre
ndo-amortecida. Para o célculo da resposta dindmica da torre, utilizou-se o método de
integracdo direta de Newmark levando-se em conta que a aceleragdo seja constante durante

o passo de integracdo. O passo de tempo utilizado para a integracdo da equagdo de
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movimento foi determinado a partir do tltimo periodo de vibragao da torre estaiada de 90m

e que corresponde ao valor de 0,00005 segundos.

A andlise dindmica foi realizada considerando a torre estaiada de 90 metros submetida
somente as forgas de pré-tensdo nos cabos e do peso proprio. O tempo maximo assumido
para a analise dindmica da torre foi de 80 segundos, considerando inicialmente a estrutura
intacta e com forgas de amortecimento no intervalo de tempo de Os a 20s de modo a
diminuir os efeitos da aplica¢do instantdnea do carregamento na estrutura. Apos o instante
de tempo igual a 20s a estrutura sofre um rompimento de um cabo sendo desconsiderada as

for¢as de amortecimento.

O elemento de cabo para a simulagcdo do rompimento foi escolhido arbitrariamente e de
modo a obter as maiores solicitagdes para os outros elementos de cabo intactos. O cabo
escolhido para o rompimento foi o de nimero 2 que esta situado a barlavento e ancorado

ao dispositivo anti-tor¢or na cota de 88,20m e préximo ao topo da torre.

Utilizou-se para este estudo o programa de analise dindAmica ADTEQ, onde foi possivel a
inclusdo, por linhas de comando no préprio programa, do niumero do cabo a ser rompido
bem como o tempo de sua ocorréncia. Os resultados obtidos foram avaliados em termos do
deslocamento maximo de topo e dos esfor¢os maximos de tracdo, cujos valores sdo
encontrados nos elementos de cabo intactos apoés o rompimento do cabo de numero 2 e

comparados aos esforcos de pré-tensao iniciais.
A Tabela 8.21 apresenta uma analise comparativa entre os valores dos esfor¢os axiais para

os cabos da torre ap6s a ruptura do elemento de cabo 2 e os esfor¢os axiais referentes a

pré-tensdo inicial.
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Tabela 8.21 — Esforgos axiais de tragdo maximos dos cabos intactos ap6s ruptura do cabo 2

Ancoragem Tempo Esforgco Maximo Pré-tenséo inicial
Cabo %
(m) (s) (kN) (kN)
1 88,20 35,7215 10,316154 10,306789 0,091
2 rompido 88,20 20,0000 - - -
3 88,20 60,6309 10,312092 10,306789 0,051
4 88,20 32,4530 10,313862 10,316596 -0,027
5 88,20 0,1712 10,310976 10,306789 0,041
6 88,20 59,7984 10,313302 10,316596 -0,032
7 88,20 64,2477 10,311156 10,306789 0,042
8 88,20 32,4530 10,313862 10,316596 -0,027
9 78,60 53,7626 10,383997 10,385242 -0,012
10 78,60 50,9905 10,380851 10,385242 -0,042
11 78,60 65,2799 10,381511 10,385242 -0,036
12 78,60 69,2717 10,381242 10,385242 -0,039
13 69,00 68,4401 10,857100 10,855962 0,010
14 69,00 22,0603 10,854249 10,855962 -0,016
15 69,00 50,6275 10,856661 10,855962 0,006
16 69,00 29,4361 10,854643 10,855962 -0,012
17 59,40 44,5400 10,683434 10,679442 0,037
18 59,40 53,1724 10,681537 10,679442 0,020
19 59,40 26,7483 10,684005 10,679442 0,043
20 59,40 23,9873 10,681715 10,679442 0,021
21 49,80 23,1385 10,705684 10,699055 0,062
22 49,80 21,0590 10,707093 10,708862 -0,017
23 49,80 29,4368 10,704168 10,699055 0,048
24 49,80 75,7380 10,705536 10,708862 -0,031
25 49,80 76,5769 10,706121 10,699055 0,066
26 49,80 40,9331 10,707281 10,708862 -0,015
27 49,80 64,4862 10,704241 10,699055 0,048
28 49,80 37,0669 10,705450 10,708862 -0,032
29 40,20 32,1134 10,706485 10,708862 -0,022
30 40,20 56,3613 10,704755 10,708862 -0,038
31 40,20 60,9716 10,706398 10,708862 -0,023
32 40,20 72,0414 10,704702 10,708862 -0,039
33 30,60 30,0265 10,692427 10,689249 0,030
34 30,60 45,8686 10,690587 10,689249 0,013
35 30,60 52,0063 10,692265 10,689249 0,028
36 30,60 58,2944 10,690595 10,689249 0,013
37 21,00 23,7310 10,783566 10,787315 -0,035
38 21,00 26,4998 10,781527 10,787315 -0,054
39 21,00 54,1102 10,783526 10,787315 -0,035
40 21,00 42,6870 10,781599 10,787315 -0,053
41 11,40 23,7224 10,382263 10,385242 -0,029
42 11,40 24,9224 10,380739 10,385242 -0,043
43 11,40 46,6652 10,382249 10,385242 -0,029
44 11,40 45,4658 10,380753 10,385242 -0,043

A partir dos resultados apresentados na Tabela 8.21, verifica-se que os valores referentes
aos esforgos axiais maximos de tracdo ndo sofreram variacao significativa em comparagao

aos valores de pré-tensionamento iniciais, permanecendo sempre inferiores a 0,1%.

A Figura 8.8 apresenta os graficos correspondentes a variagdo dos esfor¢os axiais de tragao

para os elementos de cabo intactos da estrutura apds a ruptura do cabo 2. Os graficos
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apresentam somente a variagdo dos esforgos para o nivel de ancoragem de 88,20m da torre
estaiada de 90 metros, e que correspondem aos cabos situados no dispositivo anti-torgor e
préximos ao cabo rompido. Os demais graficos de variagdo de esforcos axiais de tragdo sdo

mostrados no Apéndice G.
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Figura 8.8 — Variacao dos esfor¢os axiais de tragao dos cabos na cota 88,20m apds ruptura
do cabo 2
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Observando os resultados da Tabela 8.21, o efeito impulsivo na estrutura apos a ruptura do
cabo 2 ¢ especialmente percebido no cabo 1. O valor do pico maximo de tragdo
apresentado no grafico do cabo 1 ¢ de 10,3161kN e que corresponde a um percentual de
0,091% em relacao ao valor da pré-tensao inicial de 10,3067kN. As varia¢des ao longo do

tempo dos esfor¢os axiais dos outros cabos mostraram picos menores de tragao.

Apos a ruptura do cabo 2, verifica-se que o deslocamento méaximo do n6 1 na direcdo do
eixo z e situado no topo da torre foi de 0,0072cm e que corresponde a um fator de
amplificacdo dinamica de 1,07 em relacdo ao valor do deslocamento inicial referente a
0,0067cm. Este ultimo foi obtido do programa de analise estatica AETEQ com a utilizacao
do modelo ndo-linear para cabo tensionado, considerando somente as for¢as de pré-tensao

iniciais nos cabos e peso proprio da estrutura.

Os resultados encontrados nesta analise permitiram concluir que a ruptura do cabo 2 nao
teve efeito significativo para a torre estaiada de 90 metros, como pode ser observado com
relacdo aos resultados do deslocamento do topo e dos esforgos axiais maximos de tracdo no

restante dos cabos.
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9 — CONCLUSOES E SUGESTOES

9.1 - CONCLUSOES

O objetivo desta pesquisa foi alcancado com o estudo numérico envolvendo as estruturas
de torres estaiadas trelicadas, com secdo transversal quadrada, submetidas a acdo do
carregamento do vento. Para o estudo numérico, foram apresentados os procedimentos
para a determinacdo das forcas estaticas do vento em torres estaiadas, seguindo
metodologia apresentada na norma NBR6123, como também a determinacéo dos efeitos do
carregamento dindmico provocado por pressdes flutuantes, com base na formulagéo de

Monte Carlo.

Por outro lado, foi apresentada a aplicacdo e teste dos programas computacionais
desenvolvidos por Menin (2002), levando-se em conta a avaliagdo e precisdo dos
resultados comparando-os aqueles obtidos através do programa SAP2000.

As conclusdes referentes aos resultados obtidos com esses exemplos, bem como sugestdes

para pesquisas futuras, sdo apresentadas a seguir.

Para o caso referente ao comportamento da torre estaiada de 50m frente a uma ruptura
eventual de um elemento de cabo, observou-se que a simulacdo do rompimento na analise
estatica da torre levou a modificagcdes nos valores das pré-tensdes iniciais, principalmente
na situacdo da incidéncia da acdo do vento. O nivel de pré-tensionamento aplicado aos
elementos de cabo da estrutura ndo foi suficiente para impedir o afrouxamento, o que se
observou para o caso do cabo 16 localizado proximo a ruptura do cabo 14. Por outro lado,
a ruptura de um elemento de cabo sem a consideracdo da acdo do vento ndo representou

grandes modificagdes nos valores das forcas de pre-tenséo.

No que se diz respeito a analise estatica das torres estaiadas, pode-se observar que 0s
resultados obtidos do programa de anélise estatica AETEQ mostraram-se bem préximos
aos obtidos através do programa SAP2000, apresentado variagdes de respostas nédo
significativas na ordem de 1%, referentes aos deslocamentos do topo, esforcos axiais

méaximos dos montantes da base e reacGes de apoio.
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A partir dos resultados obtidos da analise modal, pdde-se perceber que a formulacdo do
modelo ndo-linear para cabo tensionado, utilizada no programa de analise modal
FMVTEQ, apresentou valores de frequéncias naturais de vibracdo ligeiramente maiores do
que as obtidas através do programa SAP2000. Verificou-se que as maiores diferencas
encontradas deve-se ao fato da analise modal do programa SAP2000 ser considerada
somente como linear, 0 que ndo permite avaliar os cabos das torres como elementos
submetidos somente a esforcos de tracdo, influenciando, portanto, nos modos de vibragédo

das estruturas.

Na comparacao entre os resultados das frequiéncias naturais da torre estaiada de 50 metros,
observou-se que a interferéncia da ruptura de um elemento de cabo foi mais sentida para o
primeiro e terceiro modos de vibragdo da estrutura, apresentando variagdes da ordem de
9% e 3%, respectivamente, indicando uma clara perda de simetria entre 0s eixos

horizontais e, por conseguinte, a modificagdo dos modos de vibragéo.

Comparando-se 0s deslocamentos maximos correspondentes ao né de topo, bem como o0s
esforcos axiais maximos nos montantes da base da torre estaiada de 30m, obtidos pelos
programas ADTEQ e SAP2000, verificou-se que houve uma boa concordancia entre os
resultados encontrados. Concluindo-se, portanto, que o programa ADTEQ, utilizado neste
trabalho, mostrou-se capaz de simular, satisfatoriamente, 0 comportamento dinamico da

torre estaiada de 30m submetida a acéo do vento.

Através da avaliacdo dos resultados obtidos das analises estatica e dinamica da torre
estaiada de 30m, pdde-se notar que, por um lado, a analise estatica conduziu a maiores
solicitagbes normais nas barras de montante da base da torre. Por outro, as solicitagdes
normais da analise dinamica levou a resultados superiores ao da estatica nas barras situadas
a partir da cota de 15m, o que compreende a parte menos rigida da torre e mais suscetivel
ao carregamento do vento. Deste modo, podemos afirmar que para a determinacdo dos
esforcos normais maximos solicitantes nos perfis estruturais de torres estaiadas, é
necessario considerar a analise tanto do carregamento estatico como do carregamento

dindmico.
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A partir da avaliacdo dos resultados obtidos da analise dindmica da torre estaiada de 90m,
apos a ruptura de um elemento de cabo, verificou-se que o efeito desta simulacdo nédo
alterou significativamente os valores referentes aos esfor¢os axiais maximos de tracdo no

restante dos outros cabos como também no deslocamento méaximo de topo da estrutura.

Os programas computacionais utilizados neste trabalho mostraram-se capazes de simular
satisfatoriamente os comportamentos estatico, dindmico e modal das torres estaiadas,
apresentando resultados consistentes em termos numéricos na maioria das aplicagdes,
demonstrando habilidade e precisdo nas analises requeridas, o que pdde ser verificado na

comparagdo com os resultados obtidos através do programa SAP2000.

9.2 - SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

« Avaliar a resposta dindmica de torres estaiadas em termos de esforcos maximos

solicitantes variando-se o centro de rajada na estrutura.

« Para o aperfeicoamento dos programas computacionais utilizados neste trabalho, pode-
se sugerir a elaboracdo de uma interface grafica de entrada e saida de parametros
correspondentes as analises realizadas para as torres estaiadas, de modo a obter uma
melhor representacdo dos resultados e facilitar as interpretacoes.

» Para comprovar os resultados tedricos encontrados, fazer investigagdes experimentais
em tunel de vento de modelos reduzidos de torres trelicadas estaiadas, para a

determinacdo dos coeficientes de arrasto.

« Aplicacbes das analises estética, dindmica e modal as torres metalicas estaiadas de

secdo transversal triangular.

+ Realizar anélises comparativas dos resultados obtidos através dos programas
computacionais utilizados neste trabalho com os resultados de outros programas
comerciais, tais como ANSYS e DIANA.

« Considerar os efeitos da variacdo da temperatura nas analises estatica, dinamica e

modal de torres metalicas estaiadas.
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A - CARACTERISTICAS DE CABOS E PERFIS METALICOS

Neste apéndice, as caracteristicas dimensionais dos perfis metalicos como também dos
cabos de aco de sete fios utilizados na torres estaiadas sdo apresentados conforme Tabelas

A.le A.2, respectivamente.

Tabela A.1 — Caracteristicas dos perfis metalicos

Bitola Perfil Aba Espessura | Area Peso Rmin Peso/ Vol Massa/ Vol
(cm) (cm) (cm?) (kN / cm) (cm) (kN / cm®) (kN s?/ cm4)

1 5/8x5/8x1/8 1,60 0,3175 0,96 6,960E-05 0,30 7,2500E-05 7,3980E-08
2 7/8x7/8x1/8 2,20 0,3175 1,35 1,020E-04 0,48 7,5556E-05 7,7098E-08
3 1,1/4x1,1/4x1/8 3,20 0,3175 1,93 1,470E-04 0,63 7,6166E-05 7,7720E-08
4 1,1/2x1,1/2x1/8 3,80 0,3175 2,32 1,790E-04 0,76 7,7155E-05 7,8730E-08
5 1,1/2x1,1/2x3/16 3,80 0,4763 3,42 2,630E-04 0,73 7,6901E-05 7,8470E-08
6 1,1/2x1,1/2x1/4 3,80 0,6350 4,45 3,410E-04 0,73 7,6629E-05 7,8193E-08
7 1,3/4x1,3/4x1/4 4,40 0,6350 5,22 4,040E-04 0,86 7,7395E-05 7,8974E-08
8 2x2x1/4 5,10 0,6350 6,06 4,660E-04 0,99 7,6898E-05 7,8467E-08
9 2x2x5/16 5,10 0,7938 7,41 5,710E-04 0,99 7,7058E-05 7,8631E-08
10 2x2x3/8 5,10 0,9525 8,77 6,850E-04 0,99 7,8107E-05 7,9701E-08
11 2,1/2x2,1/2x5/16 6,40 0,7938 9,48 7,250E-04 1,24 7,6477E-05 7,8038E-08
12 2,1/2x2,1/2x3/8 6,40 0,9525 11,16 8,620E-04 1,22 7,7240E-05 7,8816E-08
13 3x3x5/16 7,60 0,7938 11,48 8,920E-04 15 7,7700E-05 7,9286E-08
14 3x3x3/8 7,60 0,9525 13,61 1,050E-03 1,47 7,7149E-05 7,8724E-08
15 3x3x7/16 7,60 1,1113 15,68 1,220E-03 1,47 7,7806E-05 7,9394E-08
16 3x3x1/2 7,60 1,2700 17,74 1,370E-03 1,47 7,7227E-05 7,8803E-08
17 4x4x3/8 10,20 0,9525 18,45 1,430E-03 2,00 7,7507E-05 7,9089E-08
18 Ax4XT7/16 10,20 1,1113 21,35 1,650E-03 1,98 7,7283E-05 7,8861E-08
19 5x5x3/8 12,70 0,9525 23,29 1,790E-03 2,51 7,6857E-05 7,8426E-08
20 5x5x1/2 12,70 1,2700 30,65 2,360E-03 2,49 7,6998E-05 7,8570E-08
21 6Xx6x3/8 15,20 1,9525 28,13 2,180E-03 3,02 7,7497E-05 7,9079E-08
22 6X6X7/16 15,20 1,1113 32,65 2,510E-03 3,02 7,6876E-05 7,8445E-08
23 6x6x1/2 15,20 1,2700 37,10 2,860E-03 3,00 7,7089E-05 7,8662E-08
24 6x6x9/16 15,20 1,4288 41,48 3,190E-03 3,00 7,6905E-05 7,8474E-08
25 6Xx6x5/8 15,20 1,5875 45,87 3,530E-03 2,97 7,6957E-05 7,8527E-08
26 6Xx6x11/16 15,20 1,7463 50,19 3,860E-03 2,97 7,6908E-05 7,8477E-08
27 6X6x13/16 15,20 2,0638 58,65 4,520E-03 2,97 7,7067E-05 7,8640E-08
28 6X6X7/8 15,20 2,2225 62,77 4,830E-03 2,97 7,6948E-05 7,8518E-08
29 8x8x11/16 20,30 1,7463 67,94 5,220E-03 4,01 7,6832E-05 7,8401E-08
30 8x8x13/16 20,30 2,0638 79,61 6,130E-03 3,99 7,7000E-05 7,8572E-08
31 8x8x15/16 20,30 2,3813 91,10 7,020E-03 3,96 7,7058E-05 7,8631E-08
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Tabela A.2 — Caracteristicas dos cabos de aco de sete fios

Area

@ Peso CRE-EHS Peso / Vol Massa / Vol Tenséo ruptura (fu)
(kN / cm) (cm?) (kN) (kN / cm®) (kN s?/ cm®) (kN / cm?)

3/16" 1,059E-05 0,13518 17,738| 7,8340E-05 7,9939E-08 131,22

1/4" 1,764E-05 0,24032 29,567| 7,3402E-05 | 7,4900E-08 123,03
5/16" 2,989E-05 0,37550 49,794| 7,9601E-05 8,1225E-08 132,61

3/8" 3,979E-05 0,54072 68,463| 7,3587E-05 7,5089E-08 126,61
7/16" 5,811E-05 0,73598 92,463| 7,8956E-05 8,0567E-08 125,63

1/2" 7,536E-05 0,96129| 119,5800| 7,8395E-05 7,9995E-08 124,40
9/16" 9,780E-05 1,21663| 155,5850| 8,0386E-05 8,2027E-08 127,88
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B — BITOLAS DOS PERFIS METALICOS

As bitolas dos perfis metélicos utilizados no mastro central das torres sdo mostradas por
modulo e em funcdo do tipo de peca (T — Travamentos interno; H — Horizontais; M —

Montantes; D — Diagonais; e AT — Anti-Torc¢éo).

Nas tabelas apresentadas a seguir, as barras do dispositivo anti-tor¢cdo sdo indicadas por
ATl e AT2. As barras AT1 representam as barras do anti-torcor situadas no plano

horizontal e as barras AT2 representam as barras do anti-torcor situadas no plano

inclinado, conforme comentado no Capitulo 3.

Os numeros das bitolas dos perfis apresentados nas tabelas abaixo correspondem as bitolas

indicadas na Tabela A.1.

Tabela B.1 — Bitola dos perfis da torre de 10 metros

Modulo T H M D AT1 AT2
1 1 1 3 1 1 2
2 1 1 3 1
3 1 1 3 1
4 1 1 3 1

Tabela B.2 — Bitola dos perfis da torre de 30 metros

Modulo T H M D AT1 AT2
1 2 2 5 2 2 3
2 2 2 5 2
3 2 2 5 2
4 2 2 5 2
5 2 2 5 2
6 2 2 5 2

Tabela B.3 — Bitola dos perfis da torre de 50 metros

Modulo T H M D AT1 AT2
1 2 2 6 2 2 3
2 2 2 6 2
3 2 2 6 2
4 2 2 6 2
5 2 2 6 2
6 2 2 6 2
7 2 2 6 2
8 2 2 6 2
9 2 2 6 2

10 2 2 7 2
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Tabela B.4 — Bitola dos perfis da torre de 70 metros

AT2

ATl

10
10

T

Modulo

10
11
12
13
14

Tabela B.5 — Bitola dos perfis da torre de 90 metros

AT2

AT1

10
10
10
11
11
12
12

T

Modulo

10
11
12

13
14
15
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C —- TORRES ESTAIADAS METALICAS DE SECAO QUADRADA

As caracteristicas geométricas das torres estaiadas utilizadas neste trabalho séo
apresentadas conforme Figuras C.1 a C.5 abaixo. As dimens@es das cotas das respectivas
torres estaiadas de 10, 30, 50, 70 e 90 metros sdo expressas em centimetros (cm). Os eixos

x e z definem o plano horizontal, sendo que o eixo y compreende sempre o eixo vertical das

estruturas.
40
2
300 <
o0
1000
300 9p5
220
620
329
c o0

397,63

Figura C.1 — Torre estaiada de 10 metros
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Figura C.2 — Torre estaiada de 30 metros
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Figura C.3 — Torre estaiada de 50 metros
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Figura C.4 — Torre estaiada de 70 metros
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Figura C.5 — Torre estaiada de 90 metros
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D - DEFORMACOES LONGITUDINAIS PARA CABOS

As deformac6es longitudinais (&) foram determinadas em funcéo do valor do encurtamento
(cut) e o comprimento do cabo (L), conforme apresentadas nas Tabelas D.1 a D.5. Os
encurtamentos dos elementos de cabo foram obtidos em relacdo a altura da torre estaiada,

conforme procedimento adotado por Menin (2002) no programa de analise estatica

AETEQ.
Tabela D.1 — Deformacgdes para cabos da torre de 10 metros
Torre 10m
Cabo Bitola |Deformacéo(g)| Cut(cm) L (cm)
1 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
2 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
3 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
4 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
5 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
6 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
7 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
8 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
9 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
10 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
11 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
12 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
13 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670
14 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670
15 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670
16 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670

Tabela D.2 — Deformacgdes para cabos da torre de 30 metros

Torre 30m
Cabo Bitola |Deformacao(g)| Cut(cm) L (cm)
1 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
2 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
3 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
4 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
5 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
6 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
7 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
8 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
9 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
10 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
11 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
12 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
13 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
14 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
15 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
16 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
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Tabela D.3 — Deformagdes para cabos da torre de 50 metros

Torre 50m
Cabo Bitola |Deformacéo(g)| Cut(cm) L (cm)
1 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
2 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
3 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
4 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
5 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
6 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
7 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
8 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
9 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
10 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
11 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
12 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
13 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
14 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
15 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
16 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
17 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
18 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
19 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
20 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
21 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
22 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
23 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
24 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
25 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
26 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
27 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
28 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
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Tabela D.4 — Deformagdes para cabos da torre de 70 metros

Torre 70m
Cabo Bitola |Deformacéo(g)| Cut(cm) L (cm)

1 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
2 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
3 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
4 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
5 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
6 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
7 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
8 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
9 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
10 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
11 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
12 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
13 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
14 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
15 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
16 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
17 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
18 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
19 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
20 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
21 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
22 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
23 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
24 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
25 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
26 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
27 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
28 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
29 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
30 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
31 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
32 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
33 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
34 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
35 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
36 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
37 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
38 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
39 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
40 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
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Tabela D.5 — Deformagdes para cabos da torre de 90 metros

Torre 90m
Cabo Bitola |Deformacéo(g)| Cut(cm) L (cm)
1 716" 0,00122882 12,50 10172,3780
2 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
3 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
4 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
5 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
6 716" 0,00122882 12,50 10172,3780
7 716" 0,00122882 12,50 10172,3780
8 716" 0,00122882 12,50 10172,3780
9 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
10 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
11 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
12 716" 0,00122793 11,50 9365,3831
13 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
14 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
15 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
16 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
17 716" 0,00130085 8,90 6841,6665
18 7/16" 0,00130085 8,90 6841,6665
19 7/16" 0,00130085 8,90 6841,6665
20 716" 0,00130085 8,90 6841,6665
21 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
22 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
23 716" 0,00128875 7,75 6013,5921
24 716" 0,00128875 7,75 6013,5921
25 716" 0,00128875 7,75 6013,5921
26 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
27 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
28 716" 0,00128875 7,75 6013,5921
29 716" 0,00123535 6,50 5261,6728
30 7/16" 0,00123535 6,50 5261,6728
31 7/16" 0,00123535 6,50 5261,6728
32 716" 0,00123535 6,50 5261,6728
33 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
34 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
35 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
36 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
37 716" 0,00125916 3,40 2700,2222
38 716" 0,00125916 3,40 2700,2222
39 716" 0,00125916 3,40 2700,2222
40 7/16" 0,00125916 3,40 2700,2222
41 7/16" 0,00107595 2,20 2044,7005
42 7/16" 0,00107595 2,20 2044,7005
43 716" 0,00107595 2,20 2044,7005
44 716" 0,00107595 2,20 2044,7005

146



E — DESLOCAMENTOS TEMPORAIS DE TOPO PARA 20 SERIES
DE CARREGAMENTO DA TORRE ESTAIADA DE 30 METROS

Neste apéndice, sdo apresentados os histéricos dos deslocamentos nodais de topo para as
20 séries de carregamento no tempo maximo de 600s da torre estaiada de 30 metros. As
séries temporais dos deslocamentos foram obtidas através do programa de analise dindmica

ADTEQ, de modo a determinar a série de combinacéo caracteristica da analise dinamica da
torre estaiada de 30 metros.

Tabela E-1 — Histdrico dos deslocamentos temporais nodais de topo da torre de 30 metros

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;
Deslocamentos {dm;

Tempais) Tempais)

12 série de carregamento 22 série de carregamento

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;
Deslocamentos {dm;

0 100 200 300 400 500 800 3y 100 200 300

y y 400 500 800
Tempais) Tempais)

3% série de carregamento 42 serie de carregamento

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;
Deslocamentos {dm;
o

o

0.1

100 200 300 400 500 800 3y 100 200 300 400

Tempais) Tempais)

52 série de carregamento 62 série de carregamento
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Tabela E-1 — Historico dos deslocamentos temporais nodais de topo da torre de 30m

(continuagdo)

Desiocamento n

i direghio oo vento - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;
o o e
[ ]

]

0.2

Deslocamentos {dm;
o

]

0.1

Desiocamerto

na direchio oo vento - né 1 - Tome 30m

7% série de carregamento 82 série de carregamento

Deslocamentos {dm;
o

]

0.1

0.2

o
[

Deslocamentos {dm;
o

]

0.1

0.2

92 série de carregamento 102 série de carregamento

Deslocamentos {dm;

Deslocamentos {dm;
o

]

0.1

112 série de carregamento 122 série de carregamento

Deslocamentos {dm;

Tempais)

Deslocamentos {dm;
o

]

0.1

0.2

Tempais)

132 série de carregamento

142 série de carregamento
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Tabela E-1 — Historico dos deslocamentos temporais nodais de topo da torre de 30m
(continuagdo)

Deslocamentos {dm;

Desiocamerto

na direchio oo vento - né 1 - Tome 30m

Tempais)

Desiocamerto

na direchio oo vento - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;

0 100 200 300 400 500 800
Tempais)

152 série de carregamento

162 série de carregamento

Deslocamentos {dm;

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Tempais)

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;

0 100 200 300 400 500 800
Tempais)

172 série de carregamento

182 série de carregamento

Deslocamentos {dm;

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Tempais)

Desiocamentc na dinechio do venta - né 1 - Tome 30m

Deslocamentos {dm;

0 100 200 300 400 500 800
Tempais)

192 série de carregamento

202 série de carregamento
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F - AMPLITUDES NODAIS DA TORRE ESTAIADA DE 30 METROS

Este apéndice apresentada os valores das amplitudes nodais correspondentes as 14 fungdes
harmodnicas da série caracteristica de carregamento para a analise dindmica da torre
estaiada de 30 metros. As amplitudes foram obtidas do programa RAJADA e sdo aplicadas

aos nos de topo de cada mddulo da torre.

Tabela F.1 — Amplitudes nodais para a torre de 30 metros

Funcéo NG Amplitude
Harmonica (kN)
1 41 0,03643912
42 0,03643912
5 41 0,04590986
42 0,04590986
3 41 0,05784001
42 0,05784001
4 41 0,07285985
42 0,07285985
1 0,00858762
0,00858762
5 41 0,09172716
42 0,09172716
81 0,02080115
82 0,02080115
1 0,02580557
0,02580557
41 0,11521576
6 42 0,11521576
81 0,06250683
82 0,06250683
121 0,02516888
122 0,02516888
1 0,04147112
2 0,04147112
41 0,14342255
42 0,14342255
81 0,10045226
; 82 0,10045226
121 0,07495418
122 0,07495418
161 0,05061183
162 0,05061183
201 0,02685485
202 0,02685485
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Tabela F.1 — Amplitudes nodais para a torre de 30 metros (continuagao)

Funcéo NG Amplitude
Harmonica (kN)
1 0,05554957
0,05554957
41 0,17265250
42 0,17265250
81 0,13455340
8 82 0,13455340
121 0,11648713
122 0,11648713
161 0,09843676
162 0,09843676
201 0,07734006
202 0,07734006
1 0,06323547
2 0,06323547
41 0,18706706
42 0,18706706
81 0,15317036
9 82 0,15317036
121 0,14043712
122 0,14043712
161 0,12697601
162 0,12697601
201 0,10818215
202 0,10818215
1 0,05600932
2 0,05600932
41 0,16179081
42 0,16179081
81 0,13566701
10 82 0,13566701
121 0,12761275
122 0,12761275
161 0,11860676
162 0,11860676
201 0,10410981
202 0,10410981
1 0,03728982
2 0,03728982
41 0,10646411
42 0,10646411
81 0,09032422
1 82 0,09032422
121 0,08599762
122 0,08599762
161 0,08093873
162 0,08093873
201 0,07197749
202 0,07197749
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Tabela F.1 — Amplitudes nodais para a torre de 30 metros (continuagao)

Funcéo NG Amplitude
Harmonica (kN)
1 0,02064727
0,02064727
41 0,05860810
42 0,05860810
81 0,05001230
12 82 0,05001230
121 0,04789844
122 0,04789844
161 0,04535229
162 0,04535229
201 0,04057832
202 0,04057832
1 0,01063707
2 0,01063707
41 0,03010669
42 0,03010669
81 0,02576534
13 82 0,02576534
121 0,02474828
122 0,02474828
161 0,02350166
162 0,02350166
201 0,02109017
202 0,02109017
1 0,00536350
2 0,00536350
41 0,01515877
42 0,01515877
81 0,01299159
14 82 0,01299159
121 0,01249682
122 0,01249682
161 0,01188458
162 0,01188458
201 0,01068068
202 0,01068068
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G - VARIACAO DOS ESFORCOS AXIAIS DE TRACAO DOS CABOS
DA TORRE DE 90 METROS APOS RUPTURA DO CABO 2

Este apéndice apresenta os graficos referentes as variacdes dos esforgos axiais de tracao
dos cabos intactos da torre estaiada de 90m. Os esfor¢os foram obtidos do programa de

analise dinamica ADTEQ para um tempo maximo de 80s apos a ruptura do cabo 2.
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Figura G.1 — Variacao dos esforgos axiais de tracdo dos cabos situados na cota 88,20m
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Figura G.2 — Variacao dos esfor¢os axiais de tracdo dos cabos situados na cota 78,60m
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Figura G.3 — Variacao dos esforgos axiais de tracdo dos cabos situados na cota 69,00m
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H - MODOS DE VIBRACAO APOS RUPTURA DE CABO DA TORRE
ESTAIADA DE 50 METROS

Neste apéndice sao apresentados os seis primeiros modos de vibragdo da torre estaiada de
50 metros, sendo comparados aos modos de vibracdo na ocasido do rompimento do
elemento de cabo de numero 28, fixado na torre na cota de 8,50m e pertencente ao
primeiro nivel de ancoragem de cabos na estrutura. Para uma melhor representagdo dos
modos de vibracao da torre, os desenhos foram apresentados sem os elementos de cabo e

os dispositivos anti-tor¢ao.

@ (©)

Figura H.1 — Comparagdo entre o modo fundamental de vibragdo para a torre intacta (a) e
para a torre com ruptura de cabo (b)
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() (b)

Figura H.2 — Comparagdo entre o 2° modo de vibragdo para a torre intacta (a) e para a torre
com ruptura de cabo (b)

(@) (b)

Figura H.3 — Comparagao entre o 3° modo de vibragdo para a torre intacta (a) e para a torre
com ruptura de cabo (b)
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(@) (b)

Figura H.4 — Comparagdo entre o 4° modo de vibracdo para a torre intacta (a) e para a torre
com ruptura de cabo (b)

(@) (b)

Figura H.5 — Comparagao entre o 5° modo de vibragao para a torre intacta (a) e para a torre
com ruptura de cabo (b)
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Figura H.6 — Comparagdo entre o 6° modo de vibragdo para a torre intacta (a) e para a torre
com ruptura de cabo (b)
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| - ANALISES ESTATICA, DINAMICA E MODAL DE TORRES
ESTAIADAS UTILIZANDO O PROGRAMA SAP2000

1.1 - DEFINICAO DO MODELO DE TORRES ESTAIADAS

Para o desenvolvimento da analise estatica, modal e dindmica de torres estaiadas no
programa SAP2000, utilizou-se inicialmente um arquivo de entrada de dados (extensdo
s2k), composto por blocos de comando, de modo a obter a geometria da estrutura e
posterior visualizagdo na tela do programa. Posteriormente, procedeu-se a inclusdo das
propriedades fisicas e geométricas dos elementos de cabo e barra através das interfaces

graficas.

O arquivo de entrada de dados (s2k) efetua a gera¢do da geometria da estrutura a partir da
leitura de blocos de comandos (table) contendo os parametros referentes a conectividade e
coordenadas nodais dos elementos de cabo e barra. A estrutura do arquivo de entrada de
dados, com os respectivos comandos utilizados em cada bloco, ¢ apresentada e comentada

a seguir:

1. Table: “Program Control”
ProgramName=SAP2000 Version=10.0.1 ProglLevel=Advanced  CurrUnits="Kgf,
cm, C”

2. Table: “Active Degrees Of Freedom”
UX=Yes UY=Yes UZ=Yes RX=No RY=No RZ=No

3. Table: “Coordinate Systems”
Name=GLOBAL Type=Cartesian X=0 Y=0 Z=0

4. Table: “Joint Coordinates”
Joint=.... CoordSys=GLOBAL CoordType=Cartesian XorR=.... Y=... Z=..
SpecialJt=No

5. Table: “Connectivity — Frame”
Frame=.... Jointl=.... JointJ=.... IsCurved=No

6. Table: “Connectivity — Cable”
Cable=.... Jointl=.... JointJ=....

7. Table: “Joint Restraint Assignments”
Joint=.... Ul=Yes U2=Yes U3=Yes R1=Yes R2=Yes R3=Yes

8. Table: “Cable Shape Data”
Cable=.... CableType=“Undeformed Length” NumSegs=1
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O bloco Program Control (1) apresenta os comandos que indicam a versao do programa e

que definem as unidades a serem utilizadas no modelo computacional.

O bloco Active Degrees Of Freedom (2) ativa os graus de liberdade existente de acordo
com o tipo de estrutura analisada, cuja opcao especifica — Yes — ativa os graus de liberdade

existentes para trés translagdes espaciais UX, UY, e UZ correspondentes a treli¢a espacial.

O bloco Coordinate Systems (3) indica o tipo de sistema de coordenada como global, que ¢
definido como tridimensional retangular e com a origem indicada nas coordenadas X, Y e
Z. O sistema ¢ mutuamente perpendicular e satisfaz a regra da mao-direta. Neste trabalho,
a orientacdo do sistema de coordenada local para cada elemento foi assumido como padrao
(default) do programa, onde os eixos do sistema local sdo denotados como 1, 2 ¢ 3 ¢

seguem a regra da mao-direta, conforme descritos abaixo:

+ Oeceixo local 1 é sempre direcionado ao longo do comprimento do elemento;

« O eixo local 2 ¢ definido como paralelo ao sentido do eixo global +Z, a menos que o
elemento seja vertical, neste caso o eixo local 2 ¢ tomado como paralelo ao sentido do
eixo global +.X;

» O eixo local 3 ¢ sempre horizontal e paralelo ao plano global X-Y;

« O plano local 1-2 ¢ definido como vertical e paralelo ao eixo global Z.

O bloco Joint Coordinates (4) fornece as coordenadas de todos os nds pertencentes a
estrutura em relacdo a um sistema cartesiano de eixos espaciais. Para o caso do n6 definido
como nao especial no item SpecialJt, a interface grafica do programa sempre ira apaga-lo

desde que ndo se encontre conectado a um objeto.

Os blocos Connectivity — Frame (5) e Connectivity — Cable (6) fornecem a conectividade
nodal dos elementos de barra (frame) e de cabo (cable) da estrutura, possibilitando a

defini¢ao do elemento de barra como curvo.
O bloco Joint Restraint Assignments (7) indica as restricdes dos graus de liberdade

correspondentes aos nds de apoio da base da estrutura e de ancoragem dos elementos de

cabo.
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No bloco Cable Shape Data (8), o elemento de cabo ¢ modelado com comprimento reto
(Undeformed Length) e conectado a dois nods, podendo ser dividido em multiplos

segmentos retos (NumSegs).

Apos a entrada de dados no arquivo de extensdo s2k, para a geragdo ¢ visualizacdo da
estrutura no programa, o procedimento seguinte consiste em definir as propriedades
correspondentes ao tipo de material empregado nas secdes transversais de elementos de

barra e cabo como também as propriedades relacionados a geometria.

As Figuras 1.1 a [.3 apresentam as interfaces graficas utilizadas para a inclusdao das

propriedades materiais e geométricas da estrutura.

As propriedades materiais utilizadas pelas se¢des transversais de elementos de barra e de
cabo sdo especificadas conforme itens abaixo e apresentadas a seguir conforme a interface

grafica mostrada na Figura [.1.

» Comportamento do tipo de material definido como isotropico;

+ Modulo de elasticidade utilizado para o calculo da rigidez axial;

» Massa por unidade de volume para o célculo da massa do elemento;

» Peso por unidade de volume para o célculo do peso proprio do elemento;
» Tensdes de escoamento e ruptura do material;

+ Tipo de material (ago, concreto, aluminio, etc.) adotado para o elemento.

[Materiat propertypata
 Display Color
Matesial Name 1FR Color | |
— Type of Material ~ Type of Design
(% |sobiopic " Orthotropic Design I Steel - I
€ Ariscliop " Uniaxial
— Analysis Property Data - Design Property Diata (4ISC-LRFD39)
Mass per unit Volume 7.547E-06 Minimum Yield Stress, Fy |2531 0507
Weight per unit Volume 7.396E-03 Minimurn T ensile Stiess, Fu I4EI??,SIJSE
Modulus of Elasticity 2039000,
Fuoisson's Ratio 03
Coeff of Theimal E xpansion .
Shear Modulus 7842308
Advanced Material Property Data
Time Dependent Properties... |
Material Damping Properties... | - Cancel
Stress-Strain Curve Definitions. .. |

Figura I.1 — Pardmetros para defini¢cdo de materiais (SAP2000)
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Os parametros relacionados as propriedades geométricas da segdo transversal (Section
Properties) de elementos de barra (frame) sdo apresentados conforme Figura 1.2. As
propriedades geométricas assumidas na interface grafica da Figura 1.2 sdo vinculadas as
propriedades materiais descritas anteriormente, conforme especificado no item Material da

mesma figura.

| General Section

Section Name 1 ‘
Properties Property Modifiers Material
i Set Modiiers... | 1FR hd ‘
- Dimensions
Depth (13) 1.
Width (12) 1.

-

Display Color

Cancel I

Figura 1.2 — Propriedades geométricas da se¢do transversal de barras (SAP2000)

As propriedades geométricas associadas as segdes transversais para elementos de cabo de
torres estaiadas sdo indicadas conforme o bloco apresentado na Figura 1.3. As propriedades
geométricas assumidas neste bloco correspondem, entre elas, ao valor da area da se¢do
transversal dos elementos de cabo, que sdo vinculadas as propriedades do material,

cadastradas anteriormente, conforme a indicacdo do item Material Property do bloco da

Figura [.3.
Cable Section Name CE1
: Cable Material .
Material Property 1c =
- Cable Propetties
 Specily Cable Diameter [os14s
(¥ Specify Cable Area |El,13§2
Tossional Constant 2 908E-03
Moment of Inertia IL-|54-E413
Shear Aea F
Modify/Show Cable Property Modifiers.. |
~ Units
[Kef, om C - Dispay Coo [
Coce |

Figura I.3 — Propriedades geométricas da se¢ao transversal de cabos (SAP2000)
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1.2 — ANALISE ESTATICA DE TORRES ESTAIADAS NO PROGRAMA SAP2000

Apos a geracdo da estrutura e a defini¢do das propriedades fisicas e geométricas das seg¢des
transversais de barras e cabos nas interfaces graficas do programa SAP2000, procedeu-se a
analise do comportamento estatico de torres estaiadas submetidas ao perfil de

carregamento do vento, conforme descrito no Capitulo 5.

O procedimento para a andlise estatica no programa SAP2000 inicia com a defini¢do dos
varios tipos de carregamento incidentes na estrutura. Entre os carregamentos incidentes
podemos destacar: a carga de vento (CV), o peso proprio (PP) e as deformagdes de cabos
(DEF), que correspondem neste caso as forcas de pré-tensionamento iniciais. Estas cargas

foram definidas como permanentes (dead) e incluidas na interface grafica apresentada na

Figura 1.4.
Loads Click Ta:
Self Weight Auto
Lnad MName Multiplier Lateral Load Add New Load |
DEAD Modify Load |
DEF DEAD Moty Laters! Load
DEAD }
J Delete Load |
Cancel |

Figura 1.4 — Defini¢ao do carregamento estatico (SAP2000)

De modo a considerar o efeito da carga de gravidade (gravity load) no calculo do peso
proprio da estrutura, adotou-se valores nulos para o item relacionado ao coeficiente
multiplicador de peso proprio (self weight multiplier) da interface grafica da Figura 1.4. O
programa SAP2000 permite também o calculo do peso proprio pela inclusdo do coeficiente
de valor 1 associado a um tipo de carga, este procedimento difere do anterior por
considerar que o peso proprio age igualmente em todos os elementos da estrutura e sempre
no sentido —Z do eixo global, ao contrario da carga de gravidade que possui diferentes

magnitudes e dire¢do para cada elemento da estrutura.
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Os valores referentes ao carregamento de vento (CV) foram obtidos do programa de analise
estatica AETEQ e aplicados posteriormente aos nds pertencentes a cota superior de cada

modulo da torre estaiada, conforme esquematizado na Figura 5.2.

Os valores da deformacao (DEF), referente ao pré-tensionamento dos elementos de cabo,
foram calculados pela relagdo entre o valor do encurtamento (cuf) e o comprimento do
cabo (L), conforme apresentado no Apéndice D. Os encurtamentos adotados para a
determinagdo do pré-tensionamento foram calculados em funcdo da altura da torre
estaiada, conforme procedimento adotado por Menin (2002) no programa de analise

estatica AETEQ.

Apbs a definicdo dos carregamentos, procedeu-se com a definicio dos parametros
relacionados ao tipo de analise considerada na estrutura. A interface Analysis Case Data,
apresentada na Figura 1.5, permite a defini¢do de como o carregamento ¢ aplicado (estatica
ou dinamicamente), como a estrutura responde (linear ou ndo-linearmente), e como a
analise pode ser executada (modal ou integracdo numérica). A andlise estatica pode ser
aplicada a um simples carregamento, conforme adotado nesta pesquisa, ou a combinagao

de varios carregamentos.

| Analysis Case Data - Linear Static

Analysis Case Type
Analysis Case Name |F'F' Set Def Name lStalic 3
Stiffness to Use 1 Analysis Type
(v Zero Initial Conditions - LUnstressed State i+ Linear
Endof Nonlnear Case | 'l " Monlinear

e: Loads from the Nonlinear Case are NOT included

In the cument case

" Nonlinear Staged Construction

— Loads Applied
Load Type Load Name Scale Factor

[Load =llre =lh.
Add
Madify

Delele LUK

Cancel |

Figura I.5 — Defini¢do da anélise estatica (SAP2000)

Para a anélise estatica referente ao carregamento do vento e deformacao, o procedimento ¢
idéntico ao apresentado na interface da Figura 1.5, o que permite obter as respostas de cada

carregamento agindo isoladamente na estrutura.
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Os resultados obtidos da andlise estatica, para cada carregamento agindo isoladamente na
estrutura, podem ser combinados através da definicdo do bloco de combinagdo de cargas,

conforme a interface grafica apresentada na Figura 1.6.

| Response Combination Data

Response Combination Mame IF'P-DE F+CV

Combination Type Linear Add "'I
- Define Combination of Case Results
Case Name Caze Type Scale Factor
PP ¥ |[Lineas Static
EF
oV

-

Figura I.6 — Bloco de combinacdo de carregamentos estaticos (SAP2000)

.
Linear Static s Add
Linear Static L _I
Modify |
Delete |

Emcell

Os resultados para um bloco de combinagdo incluem os deslocamentos nodais como
também as tensOes internas nos elementos da estrutura. Cada bloco de combinagdo de
carga produz um par de valores — um méaximo e um minimo — dependendo do tipo de
analise. Para o caso da analise estatica, o bloco de combinag@o fornece apenas um valor de

resposta, ou seja, os valores maximos € minimos sao iguais.

Na opc¢do Combination Type da interface acima, sdo disponiveis quatro tipos de
combinagdo. Para cada resposta individual (forgas, tensdes ou deslocamentos) o par de

valores pode ser calculado como segue:

» Linear Add: A combina¢gdo maxima ¢ uma combinac¢do linear algébrica dos valores
maximos de cada caso. Similarmente, a combina¢do minima ¢ uma combinagdo linear

algébrica dos valores minimos de cada caso;

» Absolute Type: A combinagdo maxima ¢ a soma dos valores maximos absolutos de

cada caso. A combinagdo minima ¢ o valor negativo da combinagdo maxima;

+ SRSS: A combinagdo maxima ¢ o quadrado da soma dos valores maximos absolutos de

cada caso. A combinagdo minima ¢ o valor negativo da combinagdo maxima;

169



» FEnvelope: A combinacdo maxima assume o maior valor entre todos os valores
encontrados de cada caso. A combinacdo minima ¢ o menor valor entre todos os

valores minimos encontrados em cada caso.

As combinagdes lineares (Linear Add) produzem somente um tUnico resultado, todas as
outras terdo geralmente valores maximos e minimos diferentes. Cabe ressaltar que todos os
carregamentos incidentes nesta andlise foram considerados com coeficientes de majoragao

(Scale Factor) unitarios.

ApoOs a execucdo da analise estatica, os resultados referentes aos deslocamentos nodais e
esfor¢os maximos solicitantes nos elementos de barra e cabo da estrutura, obtidos desta
analise, podem ser exportados pelo programa através de tabelas (Show Tables), onde ¢

possivel a visualizacdo destes dados em arquivo texto.

1.3 - ANALISE MODAL DE TORRES ESTAIADAS NO PROGRAMA SAP2000

As propriedades dinamicas das torres estaiadas, representadas pelos modos de vibragao e
freqii€éncias naturais, foram determinadas no programa SAP2000 através da definicdo da
analise modal na interface grafica denominada Analysis Case Data — Modal, conforme

apresentada na Figura 1.7.

Analysis Case Data - Modal

Analysis Case Type
Analysis Case Name |MODAL Set Def Name | f Modal =~
Stiffness to Use Type of Modes
(¢ Zero Initial Conditions - Unstressed State (* Eigen Vectors
¢ Stiffness at End of Norlinesr Case | i " RitzVectors
Important Mote:  Loads from the Nonlinear Case are NOT included
in the current case
— Number of Modes
Maximum Number of Modes |3U
Minimum Number of Modes |1
~ Loads Applied

[T Show Advanced Load Parameters

= Other Parameters

Frequency Shift [Center] |D.
Cutoff Frequency [Radius] |D,
Convergence Tolerance [1.000€-09 M

[~ Allow Automatic Frequency Shifting

Figura 1.7 — Defini¢ao da analise modal (SAP2000)
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Podem ser escolhidos dois tipos de andlise para o célculo das freqiiéncias e modos naturais

de vibracao, tais como:

+ A andlise por autovetores (Eigen Vectors) determina os modos de vibragdo e
freqiiéncias naturais considerando a solu¢do da equagdo de equilibrio dindmico para
um sistema de vibragao livre ndo-amortecido. A analise por autovetores corresponde ao
método iterativo de Jacobi e foi utilizado neste trabalho assumindo uma tolerancia de

9 A s ~
10™ para o controle da convergéncia da solugao.

» Analise por vetores de Ritz (Ritz Vector) determina os modos que sdo excitados por um
carregamento particular. Esta analise pode fornecer uma melhor compreensdao do
comportamento da estrutura quando utilizada para espectros de resposta (response-
spectrum) ou andlises ao longo do tempo (time-history), que estdo baseados em

superposi¢ao modal.

O programa SAP2000 ndo calculard mais do que o nimero méaximo de modos de vibragado
especificado no item Maximum Number of Modes; como também ndo calculard menos do
que o numero minimo de modos especificado no item Minimum Number of Modes, a
menos que haja poucos graus de liberdade no modelo. Somente os modos de vibragdo de
fato encontrados na analise modal estardo disponiveis para uma subseqiiente analise

dindmica da estrutura.

Apos a execugdo da analise modal, os resultados referentes as freqiiéncias naturais ¢ modos
de vibracao da estrutura podem ser exportados pelo programa através de tabelas (Show

Tables), onde € possivel a visualizacdo destes dados em arquivo texto.

1.4 — ANALISE DINAMICA DE TORRES ESTAIADAS NO PROGRAMA SAP2000

Para o célculo da resposta dindmica de torres estaiadas no programa SAP2000, as
estruturas foram submetidas simultaneamente a parcela do vento médio, composto de 48%
das cargas definidas na analise estatica, e a parcela do carregamento flutuante, que

corresponde a 52% das rajadas.
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A definicao do carregamento pode ser realizada através da interface grafica apresentada na

Figura L.8.

Loads i~ Click Tox

Self weight Auto
Load Name Type Multiplier Lateral Load __ AddNewload |
:] |D I LI Modify Load |

ﬂ | Delete Load | |

Lo s s e s e e ]

Lo

| ||

Cancel |

Figura [.8 — Defini¢ao do carregamento dinamico (SAP2000)

Os carregamentos referentes ao vento (CV), o peso proprio e a deformagdo dos cabos
(DEF) foram definidos como permanentes (dead), lembrando que a carga de vento nesta
analise compreende 48% do carregamento obtido da estatica. Os carregamentos
denominados de fungdes harmodnicas (FH) foram definidos como varidveis (live) e
correspondem somente as amplitudes de carga. As amplitudes de carga, definidas no bloco
anterior, sdo aplicadas aos nds de topo de cada moddulo constituinte da torre analisada
juntamente com a fun¢do harmodnica associada. Os valores dessas amplitudes foram
obtidos através do arquivo de saida de dados do programa RAJADA, conforme comentado

anteriormente.

A partir da série caracteristica de carregamento, que ¢ determinada pela analise estatistica
de Gumbel e representativa de um conjunto de 20 séries analisadas, obtém-se as m fungdes
harmonicas e os respectivos valores de freqiiéncias circulares (wy—rad/s) e angulos de
defasagem (6 —rad). Estes dados permitem a geragdo dos arquivos FCSFy.txt (k —1...m),

de modo a serem incluidos no bloco Define Time History Functions (Figura 1.9).
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[Detie Time rstory P N
-Functions -Choose Function Type to Add
- Sine Funchion hl
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FCSFO7 -
FCSFoe Modify/Show Function... |
FCSFO3
FCSF10 pr ;
FoaF1] Delete Function |
FCSF12
FCSF13 A
Cancel |

Figura 1.9 — Fungdes flutuantes para analise dindmica (SAP2000)

Os arquivos referentes a FCSFy.txt correspondem somente a variacdo do carregamento
flutuante de vento (rajadas). A variacao ¢ obtida a partir de pares de abscissa-ordenada, que
representam respectivamente o tempo (t — 0 + At + 24t + ... twa) € o valor do
carregamento f(?). A fungdo f(#) ¢ dada pela equagdo (I.1), e o tempo maximo (Z,x)

admitido na andlise corresponde a duragiao de uma rajada de 10 minutos (600s).

m

f@) =D [cos(w,t + 6,)] (L.1)

k=1

Para a determinacdo do registro correspondente ao par de valores [¢, f(?)], a serem gerados
nos arquivos de fungdes flutuantes FCSFy.txt, utilizou-se um passo de tempo (A4¢) definido
em relacdo a maior freqiiéncia circular (w; — rad/s), conforme equacao (1.2). O valor da
maior freqiliéncia circular (ou menor periodo) corresponde a primeira componente (k=17) da

funcdo harmonica obtida a partir da decomposi¢ao do espectro adotado.

At =(27/w,)/36 (1.2)

Ressalta-se que os angulos de defasagem (6;y —rad), utilizados para o célculo do
carregamento flutuante da equacdo (I.1), sdo obtidos a partir da série caracteristica de

carregamento.

O valor referente a 1/36, especificado na equagdo acima, foi determinado por Guimaraes
(2000) através do refinamento de respostas devido a variagdo do passo de tempo. Neste

trabalho, adotou-se o passo de tempo definido na equagdo (I1.2), levando em conta que as
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freqii€ncias circulares encontradas pelo mesmo autor e as obtidas na analise dinamica da

torre estaiada de 30 metros ndo apresentaram diferencas significativas.

Apos a geragdo dos arquivos FCSFy.txt, procedeu-se com a inclusdo dos mesmos a partir
do bloco de defini¢do de carregamento ao longo do tempo Time History Function

Definition, conforme apresentado na Figura 1.10.

‘ Function Name IFCS F12 ‘
~ Function File —Walues are:
File Name Browse... & Time and Function Values
c-\documents and settings\ribeiroymeus  Values at Equal Intervals of
documentos\S pasta orincinal-2htorre 30m - analise
Farmat Type
Header Lines to Skip 0 & Fres Format
Prefix Characters pes Line to Skip |0 " Fised Format
Characters per [tem
Number of Points per Line 1
Convet to User Defined I Wiew File I
Function Graph
AL AR
f L ¥
S R R AR E
i i |
1 'l \
S S
MNP
Display Graph (3043089 , 09939
Cancel I

Figura 1.10 — Carregamento flutuante do vento para analise dindmica (SAP2000)

Os itens especificados no bloco de carregamento flutuante sao descritos conforme segue:

« Time and functions values: o programa 1€ os pares de valores ¢ e f(?) sem a necessidade

da indica¢do do passo de tempo (4¢), o que ao contrario gera um grafico sem correlagdo

com a fung@o cosseno;
» Free format: o arquivo nao contém formatagao especifica;

s Number of points: igual a 1 em razdo do arquivo conter somente um par de valores por

linha.

Apos as defini¢des das amplitudes nodais (FH) e das cargas flutuantes (FCSF;) no

programa, prosseguiu-se entdo com a definicdo dos pardmetros referentes a andlise

dindmica de torres estaiadas.
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Conforme a especificacdo dos itens apresentados na Figura 1.11, a andlise dindmica da
estrutura foi definida como nao-linear, utilizando-se o método de integracdo direta de
Newmark para a solugdo da equacdo de movimento. Neste tipo de aproximacao, a resposta

¢ avaliada para uma série de pequenos incrementos de tempo (A¢).

Analysis Case Data - Nonlinear Direct Integration History

—Analpsiz Caze Typg——————————

Analysis Case Name IADIN aoLinear| Set Def Mame | Ilime History 3
Initial Conditions Analysis Type Time History Type

= Zera Initial Conditions - Start from Unstressed State " Linear " Modal

| Conftinue from State at End of Morlinear Case | j' @ Monlinear & Direct Integration

mportant Nobe: Ic.._f:!ntlll:;;élu pravious caze are inchided n the e R e
+ Transient St
r-Miodal Anelyeiz Case
- = .ijd!.
Use Modes from Case

Loads Apped
Load Type Load Mame Function Scale Factor
| Load >||FcsFo

[~ Show Advanced Load Parameters

—Time Step Data
MHumber of Output Time Steps I3UEI]U
Output Time Step Size IZ,D[IJE 03
Other Parameters
Damping | Proportional Damping Modify/Shaw...
Time Integration I Hewmark Fodify/Shaw...
- = Cancal |

Monlinear Parameters I User Defined Modify/Shaw...

Figura .11 — Defini¢ao da analise dindmica (SAP2000)

Pode-ser observar no item referente a Loads Applied que as amplitudes de carga (FH),
aplicadas aos nos de topo de cada modulo da estrutura, foram vinculadas as respectivas
cargas flutuantes (FCSF;). A amplitude nodal juntamente com as respectivas cargas

flutuantes foram obtidas do arquivo de saida do programa RAJADA.
No programa SAP2000, o usuario possui a liberdade de escolher o tipo de integracdo direta

para o calculo da resposta da equa¢ao de movimento, entre eles, adotou-se neste trabalho o

método da aceleracdo média constante de Newmark, conforme especificado na Figura 1.12.
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Time Integration Parameters
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Figura 1.12 — Parametros de integragao numérica (SAP2000)

A andlise por integracdo direta permite a especificacdo de coeficientes proporcionais as
matrizes de rigidez e de massa, de modo a obter a matriz de amortecimento através de uma
combinacdo linear desses parametros. Conforme a Figura 1.13, os coeficientes de
amortecimento podem ser especificados diretamente, ou podem ser calculados através da

taxa de amortecimento para dois tipos de periodos ou freqiiéncias naturais.

Mass and Stiffness Proportional Damping x|
Damping Cosfficients
Mass Stiffness

Proporticnal Proportional
Coefficient Coefficient

" Direct Specification | |

& Speciy Damping by Period 03045 [24sE 04

" Specify Damping by Frequency | |

Period Frequency Damping
First [01915 [ [2,000€-03 Recalculale
Second  [0.1386 I [5.0006-03 =
Cancel

Figura I.13 — Parametros para amortecimento da analise dinamica (SAP2000)

Conforme orienta¢des descritas nos manuais de referéncia do programa SAP2000, para a
realizacdo da analise dindmica de torres metalicas estaiadas, s3o necessarias a inclusao de
parametros ndo-lineares geométricos. Estes pardmetros permitem considerar elementos de
cabo submetidos somente a esfor¢os de tracdo, conforme item pré-determinado indicado na
Figura .14, como também formular as equagdes de equilibrio utilizando uma configuracao
deformada da estrutura (efeito P-delta). Por outro lado, os parametros definidos nesta

analise sao compativeis com os adotados no programa de analise dinamica ADTEQ.
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8 Nonlinear Parameters x|

Material Monlinearity Parameters Solution Control
¥ Frame Elemertt Tension/Compression Gy Maximurm Substep Size 0
¥ Framme Element Hinge Minimum Substep Size 0
> ¥ Cable Element Tension Onily Maximunm |terations per Substep 10
¥ Link Gap/Hook/Spring Nonlinear Properties Iteration Convergence Tolerance (Relative)  |1.000E-04
¥ Link Other Nonlnear Properties Event Lumping T alerance [Relative] 0.01
I Time Dependert Matenal Properties

~ Geometric Monlinearity P
" None
+ P-Deka

(" P-Delta plus Large Displacements

Reset To Defaults
Cancel I

Figura I.14 — Parametros nao-lineares para analise dindmica (SAP2000)

O tipo de combinagdo de carga para o caso da andlise dindmica no programa SAP2000 foi
definido como Absolute Add, de modo que os valores negativos da resposta sejam tomados
como absolutos, e dessa forma nao perder o valor maximo do deslocamento para o né de

topo da estrutura.

Para os valores maximos de resposta da analise estatica, foram consideradas as parcelas
correspondentes a 48% da carga estatica (48CV) somada as parcelas de peso proprio (PP) e
deformacao nos cabos (DEF). Conforme descrito anteriormente, nesta op¢cdo a combinagao
maxima ¢ a soma dos valores maximos absolutos de cada caso (Figura 1.15). Cabe
ressaltar que todos os carregamentos incidentes nesta analise foram considerados com

coeficientes de majoracao (Scale Factor) unitérios.

Response Combination Name |AD +48AE

Combination Type IA.bsqule Add = |
- Define Combination of Case Results
Caze Name Caze Type Scale Factor
[PP+DEF +48( > | [Combination 1.
Analize Dinamic:| Linear Modal History 1. Add |
Modiy |
Delete |

[ox | Cancel |

Figura I.15 — Bloco de combinagado do carregamento dinamico (SAP2000)
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