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UM ESTUDO TEORICO DAS FUNDACOES DOS POSTES

RESUMDO

Neste trabalho procurou-se estudar o problema
do comprimento de engastamento dos postes, solicitados por
uma carga horizontal no seu tépo, com o solo opondo-se ao
movimento do poste exclusivamente atraves de pressoes late
rais.

Foram desenvolvidos trés métodos de analise:
o Método da Superficie de Ruptura, o Método do Corpo Rigido
e o Método da Viga sobre Base Elastica. O primeiro & um es

tudo na ruptura, adotando, como critério de projeto, um es
tado limite Gltimo, enquanto que os outros dois adotam um
estado limite de utilizagao.

Comparam-se resultados advindos da aplicacao
destes métodos com resultados experimentais e com os obtidos
pela aplicacao de métodos ja conhecidos.

Apresentam-#ise Tabelas para uma utilizacgao mais

rapida e objetiva dos métodos propostos.
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A THEORETICAL STUDY OF FOUNDATIONS FOR POLES

ABSTRACT

In this study, an attempt has been made to in
vestigate the theoretical problem of the embedment of poles
and posts, the type used for supporting over-head transmis
sion lines, subject to horizontal loads and lateral earth
pressures.

Three methods of analysis of this problem,
respectively based on the study of the rupture of the suppor
ting soil, the mechanics of rigid body movement of pole;,
and the theory of beams on elastic foundations were develo
ped so that the pole behavior in the limit state of failure
and 1imit state of serviceability (utilization) could be
studied.

Results from these methods were compared with
those obtained from other presently available methods and
some test results to establish the relative acceptablity of
the various methods. Useful design tables for practical ap

plication of the proposed methods have also been included.



CAPITULO I

INTRODUCAO

Face as suas enormes dimensoes territoriais,
o Brasil se coloca em situacao bastante peculiar em relagao
a maioria dos outros paises. Este fato exige do governo bra
sileiro um esforgo muito grande no sentido de conseguir es
tabelecer ligagd@o entre os varios pontos do territdrio nacio
nal, ora através de estradas, ora possibilitando a comunica
cao a distancia. -

Por outro lado, & uma exigéncia inerente ao de
senvolvimento a presenca de energia nos diferentes pontos de
uma area considerada. No Brasil, grande percentual da  ener
gia atualmente utilizada tem origem no seu potencial hidrele
trico, advindo dai as usinas hidreletricas, cuja localizacao
se subordina mais a aspectos topograficos e geograficos que
a vontade do homem. Isto conduz a uma distribuig¢do nao uni

forme de tais usinas, tornando obrigatoria a construgao de

.



milhares de quilometros de linhas elétricas. Estas exigem
grande numero de suportes (postes), os quais passam a repre
sentar parcelas consideraveis do custo do transporte de ener
gia. Em consequéncia, o estudo da fundacao desses suportes
revela-se de suma importancia.

A tentativa de se aumentar a distancia entre
0os postes, com vistas a redugao do custo total da linha,
acarreta esforcos maiores nos referidos postes, bem como um
aumento no comprimento da altura livre (parte nao enterrada),
a fim que as distancias minimas regulamentares entre 0s
fios e a superficie do solo sejam preservadas. Assim, faz-se
necessario um estudo racional da fundagao, procurando-se oti
miza-la dentro do binomio economia-seguranca. Com esse espi
rito, torna-se fundamental o conhecimento do solo na faixa a
ser percorrida pela linha, realizando-se uma série de estu
dos e ensaios geotécnicos, para posterior analise e dimensio
namento das fundagoes.

Um poste isolado, porém, nao € uma unidade ca
ra e como a linha se estende por ampla faixa territorial,
nao se pode utilizar o resultado de uma sondagem como Tepre
sentativa para um nimero elevado de suportes. Dal nao se
justificar, do ponto de vista economico, uma prospecgao mui
to minuciosa, partindo-se para uma caracterizagao apenas ra
zoavel do solo. Isto nao deve ser interpretado como um incen
tivo ao empirismo desenfreado, mas deve servir de alerta con

tra a utilizacdo de métodos muito elaborados e que, face a




incerteza inerente ao conhecimento do solo, nao permitem as
segurar obtencao de resultados mais proximos da realidade.

O proprio projeto atual de revisao da "Especi
ficacao de Postes e Cruzetas de Concreto Armado" (EB-107)
aborda o problema do comprimento de engastamento de um su
porte isolado de concreto de maneira extremamente simplista,
nao levando em conta o tipo de solo, a carga horizontal soli
citante e a inércia do poste.

Considere-se o poste da Figura 1, solicitado
por uma forga horizontal P no topo, com altura livre H e com

primento de engastamento D. Nestas condigoes, o comprimento

de engastamento D deve ser escolhido de tal forma que:

D>0,11L+ 0,60 , se L < 24 m

D>3m , S€ 24 m < L <34 m

o
| v

3+ 0,1 (L-34), se L > 34 m,

com o comprimento de engastamento (D) e o comprimento (L)
dados em metros. O valor de D seria entao o mesmo, quaisquer
que fossem os valores de P, para qualquer inércia do poste e
para qualquer tipo de solo em que o suporte estivesse imer
so, 0 que, evidentemente, & uma simplificagao grosseira.

! 0 objetivo deste trabalho € oferecer um trata
mento mais racional ao problema enfocado, desenvolvendo méto

dos com base em fundacao tedrica. Procura-se nao perder de

vista o carater de objetividade com que se pretende aborda



lo. Simplificagoes sao adotadas sempre que a aplicacdo prati
ca dos metodos venha a ser comprometida por algum procedimen
to mais rigoroso, que, égntudo, ndo garanta melhores resulta
dos, face, principalmente, a incerteza na determinacgao de
certas grandezas.

O solo € caracterizado por parametros que po
dem ser conhecidos atraves de ensaios especificos ou atraveés
de correlagoes com o tipo de solo ou outros ensaios que por
ventura sejam feitos, inclusive para outros fins, como, por
exemplo, estudo do solo para projeto de estrada paralela a
linha.

Aborda-se o caso de uma solicitacao lateral
(ver Figura 1), com o solo opondo-se ao movimento do poste

através de pressoes laterais.



CAPITULO 1II

HISTORICO

Apresentam-se neste Capitulo os principais tra
balhos existentes na literatura referentes ao estudo dos pos
tes.

No tocante as contribuigbes teoricas, pode-se
dizer que o desenvolvimento de teorias adequadas tem sido um
processo lento, devido, sobretudo, as dificuldades de carac
terizagao do solo, tendo em vista a consideragao de suas pro
priedades para uso nas equacgoes de comportamento dos postes,
bem como a complexidade de se modelar o fenomeno da  intera
cao solo-estrutura, incluindo corretamente os fatores de re
sisténcia do solo e as propriedades estruturais do poste. As

L}
primeiras surgem principalmente do fato do poste atingir pro
fundidades relativamente pequenas no interior da massa de
solo, resultando dai uma maior contribuicao do solo superfi

cial, normalmente mais sujeito a variacoes de propriedades.



Quanto a consideragao da interagao solo-poste, a literatura
relata linhas de condutg de tres ordens: (1) as baseadas
nas pressoes passivas; (2) as que seguem a teoria da viga
sobre apoios elasticos; (3) as decorrentes de outros estudos
teoricos e experimentais. As primeiras sao criticadas pelo
fato das pressoes passivas realmente so serem mobilizadas
em situacao proxima a ruptura, onde um estado de equilibrio
plastico € estabelecido. Os estudos a luz da teoria da viga

sobre base elastica sao os mais aceitos, embora sofrendo res

trigoes relativas ao comportamento elastico do solo e a nao
consideragao dos efeitos do tempo sobre as propriedades des
te. As pesquisas alicergadas em resultados experimentais e
outros estudos tedricos nao conseguiram uma unificagao acei
tavel.

Os primeiros estudos teoricos utilizavam a teo
ria do empuxo passivo bidimensional. Carpentier (1923), Sto
bie (1930) e Demogue (1938) mostraram nao ser correto este
procedimento, acarretando a obtencao de valores conservati
vos, pois, na realidade, o problema € tridimensional. Uma
outra abordagem da questao foi feita por Seiler (1932) e
Drucker (1934), admitindo uma cunha de ruptura para o solo.
Em seguida, analises concebendo as caracteristicas carga X
deformééﬁo do sistema solo-poste passaram a ser utilizadas,
com a rigidez do solo sendo representada pelo chamado modulo

de reacao horizontal ou constante de mola horizontal do  so

lo. Grandholm (1929) foi o primeiro a estabelecer um critée



rio para se saber se o poste tem rigidez suficiente para que
seu movimento possa ser_considerado como de corpo rigido.
Rowe (1956) foi o primeiro a procurar estabelecer uma .varig
¢ao do modulo de reagao horizontal do solo em fungdo da pro
fundidade.

Em relacao a estudos mais recentes, podem ser
citados os de Anderson (1960), que enfatizaram a eficiéncia
do aumento da secao do poste com a profundidade, com respei
to a4 reducdo da rotacao, sob determinada carga. Greene (1961)
combinou a analise dimensional e resultados experimentais
para desenvolver uma expressac empirica da carga horizontal
em funcgao da rotacao. Brinch Hansen (1961) foi o primeiro a
unificar a variacgao da resistencia ultima com a profundida
de, para o caso tridimensional. Prakash (1961) admitiu uma
rotacao inicial de carater construtivo e abordou o problema

da flambagem.

No tocante aos trabalhos experimentais, pode
se dizer que foram eles feitos em numero consideravel, por
grande numero de autores. Muitos desses trabalhos, porem,

deixaram de propiciar uma colaboragao mais efetiva pelo fato
de nao descreverem adequadamente o solo, permanecendo desco
nhecidas muitas das suas propriedades.

LY
Sanderman (1880) foi o autor dos primeiros en
saios com postes relatados ma literatura. Stobie (1930) estu
dou as reagoes do solo, executando diversos ensaios e efe

tuando varias medicoes. Pouco depois, Nakamura (1935) obser



vou o efeito da forma dos postes e o aumento progressivo das
deflexoes em postes enterrados em areias, quando sujeitos a
cargas repetidas. Paralelamente, Rifaat (1935) mediu cuidado
samente as reagoes horizontais sobre postes em solos areno

sos, chegando a conclusao de que a constante de mola horizon

tal varia linearmente com a profundidade. Matsuo (1939) ob
servou que as deflexoes dos postes cravados em argilas, su
jeitos a cargas laterais, decrescem com o tempo, devido a

recuperacao da resisténcia apos o amolgamento.

As curvas pressao X deslocamento transversal,
em varias profundidades, foram estudadas experimentalmente
por varios autores: Wilkins (1951), Walsenko (1937) e Oster
berg (1954 e 1958). Estudos experimentais constatando as di
ferengas entre o comportamento dos postes e das paredes fo
ram realizados por Minikin (1943 e 1950), o qual propos, en
tao, coeficientes a serem aplicados sobre o empuxo passivo
bidimensional para levar em conta o comportamento tridimen

sional dos postes.



CAPITULO III

CARACTERIZAGCAO DO PROBLEMA

Neste Capitulo, procura-se enfocar varios as

pectos relevantes relacionados com a fundacao dos postes.

. | INTERAGAO SOLO-POSTE

Conforme foi citado no Capitulo II, o estudo
da interagao solo-poste seguiu, além de algumas outras tenta
tivas teodoricas de ajustar dados experimentais conhecidos,
duas linhas basicas: uma calcada na teoria das pressoes pas
sivas e outra baseada na teoria da viga sobre apoios elasti
cos. 0 estudo das pressoes passivas admite, no seu desenvol
vimentoi que um estado de equilibrio plastico &€ estabeleci
do, ou seja, trata o problema em um estagio proximo & ruptu

ra. Desta forma, pode servir para a analise de um estado 11

mite ultimo, porém nao permite a consideracgao de um estado
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limite de utilizagao, aspecto de capital importancia no estu
do dos postes, seja por questao estetica, de desempenho da
linha ou da propria traﬁ;formagéo do problema em outro geome
tricamente nao linear, favorecendo a flambagem. Este aspecto
limitou a consideragao das pressoes passivas as verificacoes
do estado limite Gltimo.

A teoria da viga sobre base elastica passou a
ser utilizada. As criticas & sua aplicacao incidem principal
mente na consideracao do comportamento elastico do solo, fa
to que so pode ser aceito para cargas bem inferiores a de
ruptura. O que se faz € procurar limitar as cargas atuantes
justamente nesta faixa, adotando fatores de seguranga da or
dem de dois, trés ou até mais. As anomalias do solo superfi
cial, onde o comportamento elastico foge bastante da realida
de, sao, muitas vezes, levadas em conta simplesmente despre
zando sua existéncia até uma profundidade pre-fixada. Um ou
tro fato que da oportunidade a critica refere-se a ndao con
sideragao do fator tempo. Sabe-se que, sob carregamentos Te
petidos, as deflexoes do poste aumentam com o tempo, O que
poderia ser concebido como uma redugao do modulo de reacgao
horizontal do solo. Inversamente, em postes cravados em SO
los argilosos, sujeitos a um carregamento duradouro, obser
vou-se‘uma reducao das deflexoes com o tempo, o que pode ser
interpretado como o aumento da constante de mola horizontal

do solo.

Estas falhas, porém, longe estao de impedir o
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uso desta teoria, que € a mais aceita atualmente. Cabé, aqui,
entretanto, enfatizar uma diferenga basica entre o comporta
mento dos postes e das estacas, a fim de que nao se utili
zem, abusivamente, em postes, métodos desenvolvidos para es
tacas, sem um maior conhecimento dos fundamentos de tais m§
todos. As estacas, assim como os postes, sao pecgas parcial
mente enterradas, mas que, em geral, possuem uma parte livre
bem menor que a enterrada, justamente o contrario do que ocor
re com os postes. Devido ao grande comprimento desta parte
enterrada, € comum se desenvolverem métodos e expressces ba
seados na viga sobre baseelastica de comprimento infinito,
o que, evidentemente, s6 € aplicavel a estacas longas. Desde
que nao seja feita esta simplificacao, podem-se Htilizay,
na analise dos postes, estudos feitos para as estacas sujei
tas a cargas laterais.

No tocante aos postes, por motivo inverso ao
que ocorre nas estacas, ou seja, pequeno comprimento da par
te enterrada, também € admitida uma simplificacao. E a de
considera-los como corpo rigido, permitindo que seu movimen
to seja descrito por uma rotagao. A resisténcia a esta rota
¢ao sera oferecida pelo solo, dependendo do seu diagrama car
ga x deformacao. O solo, entao, &€ que controlara o comporta
mento do sistema poste-solo. 0 equilibrio do poste sera as
segurado pelas reacgoes que o solo exerce sobre ele e que sao
induzidas pela rotacdao. E claro que a natureza dessas rea

goes varia com o tipo de solo e com as condigoes de carrega

mento.
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Cabe, aqui, discutir em que condicoes um poste
é suficientemente rigido para que possa ser considerado um
s0lido indeformavel, ou seja, quando a simplificagao acima
citada seria valida. E intuitivo que um possivel critério de
veria relacionar as rijezas do poste e do solo, além do com
primento de engastamento. Realmente, o critério hoje aceito
envolve todos esses parametros.

Distinguem-se dois casos: modulo de reacao ho

rizontal do solo constante com a profundidade (Kx K) e mo
dulo de reagao horizontal, variando lineramente com a  pro
fundidade (Kx = nh.x). Definem-se os fatores de rigidez rela
tiva para cada caso, R e T, respectivamente, com o critéerio

de poste rigido sendo expresso em funcao destes e do compri

mento de engastamento D como segue:

Q@ =
(1°) Kx K
R o 4[ET
k
D
Critério de poste rigido: < 2
R
(2°) K, = n.. x
.
¢ o S[EI
Th
D
Critério de poste rigido: < 2
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Nas expressoes acima, E € o modulo de elastici
dade do material do poste e I o momento de inércia em rela
¢ao a um eixo normal ao-blano de flexao e que passa pelo cen
tro de gravidade da segao transversal do poste, suposta cons

tante.
Sl ESTUDO DO SOLO
3.2.1 MODULO DE REAGAO HORIZONTAL DOS SOLOS

Considere-se uma barra vertical imersa em um
solo. Ao ser solicitada por um determinado carregamento hori
zontal, esta peca sofre uma certa deformacao, que € transmi
tida ao solo contiguo, advindo as reacoes do solo sobre a
barra. Dentro de certos limites do carregamento, o solo pode
ser considerado como elastico e as reacdes serao proporcio
nais aos deslocamentos. Na teoria da viga sobre base elasti
ca, admite-se o solo como elastico e ainda como valida a hi
potese de Winkler, segundo a qual as pressoes e deslocamen
tos em um determinado ponto independem da pressao e desloca
mentos nos demais pontos de contato da barra com o solo.

Seja, agora, um elemento infinitesimal da bar
ra, deilargura constante b, a uma profundidade x. A medida
que se aumenta a carga horizontal no poste, aumentam os des
locamentos y (x) a profundidade x, bem como as pressoes rea

tivas p (x). A forga por unidade de comprimento correspon
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dente sera q (x) = b.p (x). Aumentando a carga até a ruptu

ra, pode-se tracar um grafico q (x) x y (x), que toma a for

ma vista na Figura 2.
Observa-se que para q (x), dentro do regime
elastico, ou seja, q (x) I (x), temos uma relacgao cons

tante entre causa e efeito:

q (x)
e e e (26D

y (x)

Esta constante de proporcionalidade, a profun
didade x, & chamada de modulo de reacdo horizontal do solo
nesta profundidade.

Nas areias e argilas normalmente adensadas, a
variagao de k (x) com a profundidade segue uma relagao apro
ximadamente linear, fato hoje bastante aceito e confirmado
por inumeros estudos experimentais. Nas argilas pré-adensa
das, adota-se geralmente um valor constante para k (x), o}
que ocasiona muitas contestacgoes, especialmente quanto ao va
lor de k (x) proximo a superficie do terreno, onde seu valor
provavelmente cai a zero. Para estes solos, expressoes do

tigo ¥ (] = k. ( HM°

os representam melhor, mas, talvez

; e e - . - .
por questao de facilidades matematicas no tratamento teorico
do problema, prefere-se considerar k (x) como constante.

Assim:

- solos arenosos e argilas normalmente adensa

[



A

picos de k e ny
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das:

k (x) = n . X
argilas pré-adensadas:

k (x) = k

seguir, indica-se uma Tabela com valores ti

para solos naturais.

Tabela T

VALORES TIPICOS DE K PARA ARGILAS PRE-ADENSADAS
Resistencia a Compressdo| Ordem de k (Valor Provavel de
Simples (Kg/cmz) (Kg/cmz) K (Kg/cmz)

0,2 - 0,4 7 - 40 8

1 - 2 30 - 65 50

2 - 4 65 -130 100

> 4 >130 195
Tabela T

VALORES TIPICOS DE ny PARA AREIAS E ARGILAS NORMALMENTE

ADENSADAS

Tipo de Solo

n, (Kg/cms)

Seca Submersa
Fofa 0,26 0,15
Medianamente compacta 0,80 0,50
Areia|; Compacta 2,00 1,25
Muito fofa, sob carregamentos repe
tidos 0,04
Silte muito fofo, organico 0.01 a 0,03
Argila muito mole ‘Carga_Est?tlca 0,055
i Carga Dinamica 0,03
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Convém salientar que a adocao da hipotese de
Winkler fornece resultados que, comparados com os obtidos pe
la teoria da elasticidadé, apresentam diferencgas desprezi
veis nas pecgas longas, as quais podem chegar até a 14% nas
pecas curtas (caso dos postes), porém, a favor da seguranga

(Biot, 1937 e Vesic, 1961).

3.2.2 RESISTENCIA LATERAL OLTIMA

Para o estudo do estado limite Gltimo, Heces.
sita-se comparar o valor de q (x) a cada profundidade com o
9 (x) correspondente, dividido por um certo fator de segu
ranca. A avaliacao de Gy (x) foi feita preliminarmente atra
vés da teoria do empuxo passivo bidimensional, obtendo-se va
lores que se mostraram conservativos, tendo em vista a natu
reza tridimensional do problema.

Minikin (1950) estudou este assunto e propos
que a resistencia ultima tridimensional fosse calculada a
partir do empuxo passivo bidimensional, pela adogao de um fa
tor multiplicativo XA, que variava entre 2,3 e 3,4. Segundo
Minikin,

‘qu (x) = A Pp (x), com A = 2,3 a 3,4

Brinch Hansen (1961) unificou o estudo e mos

trou como se calcular a resistencia ultima em fungdo da pro
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fundidade, para uma pega de largura b. Para solos puramente

coesivos, ele estabeleceu que
aQ {(x) = b.c. Nc,x’

enquanto, para solos puramente granulares,

qU (XJ = b'p" = N 3

onde b = largura do poste
¢ = coesao do solo;
P ™ pressao vertical efetiva na profundidade x;
N. ¢ Nq " fatores de capacidade de carga de Brinch
Hansen.
Os coeficientes N e N podem ser obtidos

Ty Qe
dos abacos da Figura 3, com NC 5 dependendo da relacgao x/b

bl

e Nq = da relacao x/b e do angulo de atrito interno do SO

lo ¢.
3.2.3 CUNHA DE RUPTURA

0 estudo da ruptura do solo também pode ser
feito a luz de uma superficie de ruptura, tal como se proce
de nas teorias sobre estabilidade de taludes e empuxos de

terra. A forma da superficie a ser adotada ainda carece de
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estudos, ja tendo side tentadas superficies planas, passando
pela base do poste e formando angulos de 60 e 45 graus com
a horizontal (Figura 4).

Convem lembrar a necessidade de corregoes,; ca

so se faga um estudc bidimensional.

3.2.4 A INFLUENCIA DOS ESFORCOS NA BASE

O atrito existente entre a base do poste e 0
solo & um esforco lateral resistente, normalmente desprezado
nas analises tedéricas. Isto pode ser justificavel no estudo
das estacas longas, situagao em que o seu efeitc € pouco pro
nunciado. No caso dos postes, porém, onde o comprimento eil
terrado & pequeno, esta forca de atrito pode assumir valores
consideraveis. Ignora-la, simplesmente, da origem a projetos
extremamente conservadores.

Considerar, nos desenvolvimentos tedricos, sua
presenca, nao & trabalho facil, pois nao se pode assegurar
até que ponto ela serd mobilizada em uma determinada situa
cao. Osterberg (1958), por exemplo, mostrou que seus efeitos
sao mais pronunciados para pequenas cargas horizontais P, de
caindo com o aumento destas.

E Atualmente, procura-se considerar o atrito na
base de maneira implicita, seja reduzindo o fator de seguran

¢a nos estudos de ruptura, seja fixando valores mais eleva

dos para os deslocamentos admissiveis, quando estes sao uti




lizados como critério de projeto.
Nos postes curtos, os quais sao, na realidade,
fundagoes em bloco, torna-se necessario também a  considera

cao das pressoes verticais na base.
S B INFLUENCIA DE OUTROS FATORES
3.3.1 AUMENTO DA INERCIA DO POSTE COM A PROFUNDIDADE

Fazendo-se uma analise exclusivamente elasti
ca, o movimento de corpo rigido de um poste nao seria altera
do pelo aumento de sua largura com a profundidade. Este pro
cedimento, porém, nao seria correto, pois, proxima a superfi
cie do terreno sempre existe uma regiao do solo que facilmen
te atinge o regime plastico, fendo em vista ser a zona menos
resistente e onde ocorrem 0s maiores deslocamentos. Na reali
dade, isto de qualquer forma €& levado em conta implicitamen
te nas expressodes empiricas de variacgdo de K, com a profundi
dade, adotando-se um modulo de reacdo secante para pequenos
valores de x e um que se aproxima do tangente para maiores
valores de x.

Considerando, agora, que, a uma profundidade
X; & 1a}gura do poste seja b (%) > b (x = 0), observa-se pe
la expressao de Brinch-Hansen, que qu(x) sera maior, sendo,
por conseguinte, qe(x) também maior, significando isto que o

dominio elastico sera ampliado. Assim, para uma maior  gama




de esforgos, o regime permaneceria eldstico, o que poderia
ser interpretado, na analise da expressao de K, como funcao
de x, como uma maior predominancia do mddulo tangente sobre
o mddulo secante, com o0 consequente aumento de KX. Portanto,
as deflexoes seriam reduzidas.

Osterberg (1958) e Anderson (1960) confirma
ram esta reducao das deflexoes em postes com largura crescen
te em relagao aqueles de largura constante. Davisson e Gill
(1963) estudaram esta questao em estacas carregadas lateral
mente e chegaram a conclusao de que reducoes de até 50% nas

deflexdes laterais sao facilmente obtidas.
3.3.2 FORMA DO POSTE

0 efeito da forma do poste sobre o seu compor
tamento ainda € um assunto controvertido. Por exemplo, Czer
niack (1957) encontrou que a pressao maxima em um elemento
circular € 1,57 vezes a pressdo média sobre a area  lateral
projetada. Assim, com respeito ao estudo de um poste rigido,
o elemento circular de diametro d poderia ser analisado como

um quadrado de lado B = —EL—u Shilts, Graves e Drisceoll's

1,587

(1948) xpealizaram estudos com modelos reduzidos e concluiram
que um poste circular, de diametro igual a 3", imerso en
areia, sofreu deslocamento da ordem de 33% maior que o de

um poste quadrado, com 3" de lado, nas mesmas condigoes. Ja




Davisson (1960) estudou postes, com modelos reduzidos, de
forma circular e quadrada, sendo que os quadrados foram car
regados paralelamente a um lado e depois ao longo da diago

nal. Ele concluiu que o efeito da forma era desprezivel.
3.3.3 CARREGAMENTO CICLICO

0 carregamento ciclico pode amolgar um solo ar
giloso situado em volta do poste, reduzindo sua resisténcia
e rigidez. Observar-se-a um aumento das deflexdes com o tem
po. Caso o carregamento ciclico seja interrompido, ficando o
solo em repouso, podera haver a recuperacao da resisténcia e
rigidez da argila, dependendo de suas propriedades tixotropi
cas. Verificar-se-4 uma redugao das deflexoes.

O carregamento ciclico normalmente causa tam
bém um deslocamento permanente do solo situado em volta do
poste, ao nivel da superficie do terreno. Cria-se um vazio
entre o solo e o poste, reduzindo entaoc a zero o module de
reaclo horizontal ao nivel do terreno. Este fato mostra a
impossibilidade da existéncia real de um modulo de reagao ho
rizontal constante com a profundidade e da mais forca aos de

fensores da expressao a seguir:
LY

015
K. =k (§
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3.3.4 METODO DE CONSTRUCAO

0 método construtivo pode exercer  influéncia
sobre as proprias propriedades resistentes do solo, além de
ser importante na garantia de uma certa estabilidade dessas
propriedades, que podem variar com as condigoes climaticas.

A normalizacao racional de um método construti
vo para a instalagao dos postes seria uma contribuigao inte

ressante.

3.4 CARGAS

A NB-182 (Norma Brasileira para Projeto de Li
nhas Aéreas de Transmissao e Subtransmissao de Energia  Elé
trica) manda adotar as seguintes cargas, no projeto e calcu

lo dos suportes:

(1?) Carga verticais:

(a) componentes verticais dos esforgos de tra

¢dao dos cabos (condutores e para-raios);

(b) peso dos acessorios de fixacao dos cabos

(ferragens e isoladores);

(c) peso proprio do suporte e eventuais cargas



23

verticals devido ao estaiamento;

(d) sobrecargas de montagem, manutencao e/ou

outras eventuais.
(29) Cargas horizontais transversais:

(a) acao do vento sobre os cabos e respectivos

acessorios de fixacdo;

(b) agdo do vento sobre o suporte, na diregdo

normal a linha;

(c) componentes horizontais transversais dos
esforcos de tracao dos cabos e eventuais esforgos horizon

tais introduzidos pelo estaiamento.

(39) Cargas horizontais longitudinais:

(a) componentes horizontais longitudinais dos
esforcos de tracao dos cabos e eventuais esforgos introduzi

dos pelo estaiamento;
L3

(b) acao do vento sobre o suporte, na diregdo

da linha.
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A agao do vento & calculada pelas expressdes se

guintes:
(a) pressao sobre superficies planas:
h: 2,
p = 00,0075 v
(b) pressao sobre superficies cilindricas:
& 2
p = 00,0045 v~
{(c) pressao sobre cabos condutores e para-raios:
. 2
p = 0,0036 v©.
Nestas expressdes, p € a pressio em quilogra
mos-forca por metro quadrado e v a velocidade do vento em

quilometros por hora.
A Norma indica os valores de v gque devem ser
utilizados nas diversas regices em que o Brasil é considera

do dividido:

(a) Regiao A - compreende o Rio Grande do Sul,

Santa Catarina e Parana (v

L

130 km/h);

(b) Regiao B - compreende Sao Paulo, Minas Ge

rais, parte de Mato Grosso e Goias (v = 110 km/h);
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(c) Regiao C - compreende Rio de Janeiro, Espi

rito Santo e Bahia (v = 110 km/h);

(d) Regiao D - compreende Sergipe, Alagoas, Per
nambuco, Paraiba, Rio Grande do Norte, Ceara e parte do

Piaui (v = 105 km/h).

A NB-182 nao inclui os demais estados, alegan
do falta de dados a respeito de suas condigoes atmosféricas e
deixando a critério do projetista a escolha das condigdes a

dotadas para o cilculo.

% CRITERIOS DE PROJETO

Sao apresentados, a seguir, alguns critérios
de projeto, que devem oferecer um limite para a carga hori
zontal P, a fim de que os estados limites ultimos e de utili
zagcao nao sejam atingidos. Por "estado limite" se designa
todo estado no qual uma obra, ou parte dela, torna-se inapta
para o uso ao qual foi destinada. Distinguem-se dois tipos
de estados limites: (1) estados limites Ultimos, onde a esta
bilidad§ da obra & comprometida, como, por exemplo, nos ca
sos de ruptura ou flambagem; (2) estados limites de wutiliza

cdo, onde a estabilidade da obra nao € comprometida, mas,

sim, sua utilizagao, como nos casos em que oCorrem deforma

¢oes excessivas ou fissuragoes perigosas.
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(1¢?) Limitagao de Deformacgao

Representa um estado limite de utilizagao e po
de ser expresso pela limitacac de uma rotacao ou um desloca
mento horizontal, normalmente no ponto de aplicacgao da carga
ou no nivel do terreno. Tem por objetivo garantir um bom de
sempenho da linha, uma boa aparéncia estética e evitar uma
maior excentricidade das cargas verticais, o que acarretaria
um aumento no momento ao nivel do terreno e proporcionaria

condic¢oes mais propicias para a flambagem.
(2°) Limitagao das Pressoes Laterais

As pressoes laterais nao devem ultrapassar as
pressoes laterais tltimas divididas por um conveniente fator
de seguranca. Estas pressoes laterais ultimas podem ser obti
das pela expressao de Brinch-Hansen. A comparacao deve ser
feita nas diversas profundidades onde o solo foi considerado
(alguns autores preferem desprezar a presenga do solo ate
uma certa profundidade, no tocante a sua capacidade de rea
gir aos deslocamentos do poste). O estudo refere-se a um es

tado limite Ultimo.

(3°) Critério Baseado na Superficie de Ruptura

0 estado limite Gltimo pode também ser analisa
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do adotando-se uma superficie de ruptura e estudando o seu
equilibrio, tal como se faz nas teorias de estabilidade de
taludes e empuxos de terra. E um estudo de rupturas e fato
res de seguranga convenientes devem ser adotados.

Uma analise racional exigiria verificacodes dos
dois estados limites: utilizacao e ruptura. Por simplifica
gao, muitos autores preferem fazer diretamente apenas a veri
ficacao do estado limite de utilizagao, adotando valores md
ximos admissiveis das deflexdes de tal ordem que o estado
limite Gltimo ficaria implicitamente verificado. Aspectos
que favorecem a seguranga, tais como aumento da largura com
a profundidade e esforgcos na base, poderiam ser levados em
conta, de maneira implicita ou aproximada, através de um eri

tério menos conservativo.



CAPITULO 1V

METODOS CONHECIDOS

Apresentam-se neste Capitulo alguns métodos

de analise conhecidos da literatura.
e ) METODO DE SULZBERGER

0 método de Sulzberger (1945) considera o pos
te como um corpo rigido, girando em torno de um ponto loca
lizado abaixo da superficie do terreno, a uma profundidade
igual a 2/3 do comprimento enterrado total. O calculo da car
ga horizontal maxima € feito comparando-se o0s momentos atuan
te e resistente em relacao ao ponto de rotacao.

O momento resistente, para uma rotacao de um

angulo * o, & dado por:

b.Koh.DS a N '
M= ——20 tga#N (— - 0,47 ),
36 2 b . K, - tgo




onde: b = lado do poste perpendicular ao esforgco horizon
tals
a = lado do poste paralelo ao esforgo horizontal;
D = comprimento da parte enterrada;
a = angulo de rotacao do poste em relagao a verti
tal:
Moy M médulo de reacao horizontal na base, definido

- _ P
em funcao da pressao (H?Ew), tendo, por conse

guinte, dimensao FL_S;

Kov = modulo de reacao vertical na base, definido em
p
fungdo da pressio (——), tendo por dimensao
v
BL >
N = esforco normal da base.

O momento atuante seria: M, = P (H + DO) + N'.

A

e, onde P & a carga horizontal situada acima do terreno, e

uma altura H, N' & uma possivel carga vertical com uma excen

tricidade ¢ & Do = % D, com D representando o comprimento de
engastamento.
. O critério adotado por Sulzberger para limitar

a carga horizontal P consistiu em fixar um valor maximo para
a, de tal forma que tg a . = 0.01. Isto significa que 0
deslocamento maximo admissivel no topo € um pouco superior a

um centésimo da altura livre, o que pode ser considerado co
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mo uma aceitavel definicao de um estado 1limite de wutiliza
gao, talvez fornecendo valores conservativos. Nestas condi
goes, igualando os momentos atuante e resistente, chega-se

a seguinte expressao ra P :
g P a0 pa max

R S D> " N '
* N (— - 0,47+ ) -N'.e
3600 2 b . K, . tga
P]Tlax - 2
(H + 3 D)

O diagrama das pressoes laterais € suposto pa
rabolico, com p; sendo a pressao maxima acima do ponto de ro
tagdao e p, a pressao maxima abaixo deste ponto. As pressoes
verticais na base obedecem a uma distribuicao linear (ver Fi
gura 5), cujo valor maximo & Ps3- Os valores de Py» Py © Pz
para um estdgio de carregamento correspondente a um angulo

o, sao dados por:

Py
B
1 3
K D
h
p2 = 2 tg a
3

2 Koh « N o EF
Pz = b

4.2 METODO APRESENTADO NO HANDBOOK DE GAYLORD-GAYLORD

Este método baseia-se em uma expressdo empiri
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ca e & bastante utilizado nos Estados Unidos, devido princi
palmente a rapidez com gue pode ser aplicado, face ao uso
de abaco ja elaborado. Admite-se que a distribuicdo das pres
soes laterais transmitidas ao solo & parabolica, podendo, po
rém, ser substituida por dois diagramas retangulares, confor
me Figura anexa ao abaco. O poste & considerado rigido e o
ponto de rotagao esta na cota ~£—D , onde D representa o com

3

primento de engastamento. Observa-se que & feita a mesma su
posicdo do metodo de Sulzberger no tocante a localizacdo do
ponto de rotagao. O solo & caracterizado pelo parametro Sl’
obtido de um ensaio apropriado de laboratdorio ou pela medi
cao do esforco necessario para mover uma broca cilindrica,
imersa no solo, tendo 1 1/2" de diametro por 6' de altura. Se
este método for utilizado, deve-se medir S, desde a profundi
dade de 13" até a de 6 pés, a intervalos de 12'". Na auséncia
de ensaios, S1 deve ser estimado conservativamente, de acor
do com uma classificagao grosseira do solo.

No método, sao definidos os seguintes coefici

entes:

Co = . . (coeficiente de estabilidade do pos
2
. L te);
‘ .
C
Lp = (coeficiente de profundidade),
a

com P sendo a carga horizontal, atuando a uma altura H em re
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lagao a superficie do terreno, e a sendo o lado da base do
poste paralelo ao esforgo.

Aceita-se como valida a seguinte expressao em

pirica:
P a D
Ce = = , 0 que conduz a:
Sl Pt o« Dk 2,064 5 H
C D?
L = L =
P a 2,37 . D+ 2,64 . H

A determinagao do comprimento de engastamento

segue, entao, o seguinte procedimento:
(a) o tipo de solo define o parametro Sl;

(b) com P e Sl’ calcula-se o coeficiente de es

tabilidade do poste: C, = P/Sl;

(c) com Ce € a, calcula-se o coeficiente de

profundidade: Lp = Ce/a;

(d) com L_ e H, calcula-se o comprimento de en

y 2
gastamento D, atraves da relacao: L_ = 2 .
P 2,37 .D+ 2,64 .H

Baseado neste fluxo, foi elaborado o abaco da

Figura 6, reproduzido do Handbook de Gaylord-Gaylord (196S),



que fornece o necessario comprimento de engastamento D, co
nhecidos:
P = carga lateral;
H = altura livre;
a = dimensao da base do poste paralelo ao es
TOTCOY

5y parametro caracterizador do solo.

Este método admite um deslocamento maximo, ao

nivel do terreno, de 1/2".
4.3 METODO DE PRAKASH

0 método de Prakash (1961) considera o poste
como rigido, admitindo a existencia de uma rotagao inicial
@i. A largura do poste perpendicular ao carregamento, cons
tante, € representada por b, o comprimento de engastamento
por D e a altura livre por H. Os esforgos atuantes acima da
superffcie do terreno sao reduzidosa‘Mg(momento), Qg (carga
horizontal) e N (carga vertical), atuantes ao nivel desta su

perficie. A Figura 7 esclarece melhor o assunto.

A profundidade do ponto de rotagao € Trepresen
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tada por DO e o mdodulo de reacdo horizontal & dado pela ex
pressao:
_ X n
KX-K(D)

Para solos argilosos pré-adensados, Prakash re
comenda tomar n = 0,15 e, para solos arenosos ou argilosos

normalmente adensados, n =1 e K = nh o s

Ele definiu também um parametro a = N , onde

NCI‘

Ncr € a correspondente carga critica de flambagem.

Para o estudo do estado limite ultimo, deve-se
calcular a maior reagao do solo acima do ponto de rotacio,
bem como a maior abaixo deste ponto, além das corresponden
tes profundidades, a fim de compara-las com as resisténcias

tltimas obtidas do trabalho de Brinch-Hansen (1961). A maior

reacao horizontal do solo acima do ponto de rotagao ocorre,

segundo Prakash, a uma profundidade Dl’ dada por:D1= - DO,
15 G |
enquanto a maior reacao abaixo do ponto de rotacao ocorre

no extremo do poste, ou seja, na profundidade x = D.

Baseado nisto, o autor do método estabeleceu
uma sétie de expressoes, as quais permitem a obtengao de D,
conhecidas as demais grandezas.

Distinguem-se dois casos:
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(1°) Solo arenoso ou argiloso normalmente aden

sado:

ny - D3
Neop = ﬂ————-ﬁ;m (Bg. Ikl 1)}
36 (1 +TT)
5
Mg . 3 i a . as 81 ny D
D, ) QgD 4 12 36 Q (Bq. TII. 2)
N 3
JE AL IEL L
Qg Qg
D
0
3.Q . ——
= g D
yg z i D {Bn. L1T. 3)
no- D* (— . — - 1)
2 D
3.0Q D_ 2
g (x = D) = & s ) (Eq. III. 4)
3 D, 2D
D (— . — - 1)
2 D
3.0Q DO
q (x =D) = & 2 - 1y [(Bgs 111, B
3 Do D
D (— . — = 1)
Z D
.
(29) Solo argiloso pré-adensado:
K D2
N = : [Ba. IITZ. 1Y)
ki Hp
14,6 » (1 * —p-)
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Mg a a 2
D Q D + 0,683 — + L] 1OKID
' 6,73 .
7? = & - el 214’6 Qg (Eq. III. 2")
1,{;7 g + a-‘gl-K-D 3P 1
.D  7,80.
Q, Q,
DO
" Ror it & B s = ,
¥ = . (Eq. III. 3')
£ « D, [3.87 . =2 - 1)
D
2,15 . Q, D,
q. (X = Dl) 5 D (01" O._D" )
(0]
D.(1,87 . = - 1)
D
(0,130 %1% (Bq.111. 4)
F 1% < @
q (x = D) = g (Eq. III. 5")
D
0
D.(1,87 . ¢ - 1)

0 procedimento para a determinacao de D seria
0 seguinte:
.' - - -
(a) arbitra-se um valor para D e, pela primei

- . N
ra expressaoc, calcula-se NCr e, posteriormente; 6= ——;
N
cr
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D
(b) conhecido o, obtem-se . na segunda ex
- X
pressao;
Do
(c) com o valor de — , e atraves das expres
D

soes 3, 4 e 5, sao obtidos yg, Q (x = Dl) e q (x

b}y

(d) fazem-se, entao, as verificacoes dos esta

dos limites de utilizacao (com yg) e ultimo (com q (x = Dl) e

g (x D), donde se conclui se o valor arbitrado para D o
conveniente ou nao; ocorrendo a segunda hipotese, arbitra-se
outro valor e repete-se o procedimento.

No seu trabalho, Prakash elaborou abacos para

o caso em que a rotagao inicial € nula (8; = 0), permitindo
Sl : Do . M
a obtencao imediata de T partindo-se de o e QE—%—E- Estes

n

abacos encontram-se na Figura 3.

4.4 METODO DE BROMS

0 método de Broms (1965), advém do estudo das
estacas carregadas lateralmente, admitindo-se, por hipodtese,

que dois tipos de ruptura podem ocorrer:

(a) por cisalhamento do solo;

(b) por ter sido atingido o momento de ruptura

de secao transversal da estaca.
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O primeiro tipo de ruptura ocorre com as esta
cas ditas curtas, enquanto o segundo acontece com as estacas
longas.

Para cada um dos dois casos, foi prevista a si
tuagao da extremidade superior da estaca apresentar-se livre
ou engastada em um bloco de coroamento.

Broms elaborou abacos que permitem a obtengio

da carga lateral de ruptura (P ), em fungao do solo (caso

ult
a) e do solo e do momento de ruptura da segao transversal
(caso b). Estabeleceu também a possibilidade de se conside
rar um limite para o deslocamento transversal da estaca ao
nivel da superficie do terreno, que, em alguns casos, podera
ser o fator determinante do limite para a carga lateral.
Para aplicacao ao estudo dos postes, interessa
0 caso Unico de ruptura do solo. Os diagramas de reacao do
solo nestas estacas esta representado na Figura 9, distin
guindo-se, respectivamente, a situacao de solo coesivo e nao

coesivo.

Na Figura, veem-se 0S seguintes elementos:

Cu = coesao determinada a partir de ensaio nao
drenado;
.
b = diametro ou largura da estaca;
Y = peso especifico do solo;
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Kp = coeficiente de empuxo passivo (Rankine),

obtido em funcao do angulo de atrito  in

terno pela expressao:

N 2 $
B, =ty (45« —3.

A carga de ruptura pode ser obtida dos abacos
da Figura 10, conforme o solo seja coesivo ou nao coesivo.
Pode-se adotar um fator de segurancga global, da ordem de 2,5,
ou, como € mais modernamente indicado, utilizarem-se fatores
de majoragao das cargas e minoragdo dos parametros resisten

tes, recomendando-se, neste ultimo caso, o seguinte:

(a) Majoragao cargas permanentes: 1,50

- cargas acidentais : 2,00

(b) Minoracao - coesao: Cproj' = 0.75 €

- atrito: t_ ¢

g $oroj = 0}75 x tg ¢

Deixa-se, aqui, de estabelecer o limite de de
formagao ao nivel da superficie do terreno, tendo em vista
0s bai@Ds valores de H/D tomados por Broms nos abacos corres
pondentes, valores estes reais para o caso das estacas, mas
muito aquém dos que ocorrem nos postes.

Para pequenos valores de %, as curvas dos aba

cos de Broms tendem a se superporem, ocasionando grande im



precisdo no calculo de Pult' Este € o motivo pelo qual
se aconselha a utilizagao destes abacos para o caso dos

tes.
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CAPITULO ¥V

METODOS DESENVOLVIDOS

Encontram-se neste Capitulo os tres metodos de
senvolvidos no presente trabalho, no sentido de resolver 0
problema da determinagao do comprimento de engastamento de
um poste, imerso em um solo conhecido, com altura livre H,
colicitado por uma forga horizontal P no seu topo. Uma sim
plificagdo do método de Prakash também & apresentada, bem co
mo um procedimento aproximado, visando a levar-se em conta
um possivel aumento da segdo transversal do poste com a pro

fundidade.

1% | METODO DA SUPERFICIE DE RUPTURA

Este método & baseado em uma analise do  solo
na ruptura. Admite-se que a ruptura do solo se processa ao
longo de wuma superficie de ruptura, considerada plana e fa

zendo um angulo de w com a horizontal (cunha de ruptura).
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0 estudo do equilibrio desta cunha é tedte
considerando o problema.bidimensional, tal como se faz nas
teorias sobre estabilidade de taludes e empuxos de terra. As
caracteristicas tridimensionais sao posteriormente considera
das através de um fator multiplicativo A. Minikin (1950) con
cluiu que os valores de ) variavam entre 2,3 e 3,4.

O ponto de rotagao do poste foi considerado co
mo situado na superficie do terreno. Segundo Prakash (1961),
a medida que o solo se aproxima da ruptura, o ponto de rota
cao localiza-se a profundidades cada vez menores. Na'ocasiéo
da ruptura, ele situa-se na superficie do terreno.

Estudando o equilibrio do poste e chamando de
Mao momento dos esforgos laterais que o solo exerce sobre
ele em relagdo ao ponto de intersegao do eixo do poste com a

superficie do terreno, tem-se:

Este momento sera igual ao momento dos esfor
gos laterais que o poste exerce sobre a cunha em relagao ao
mesmo ponto. Ele € que tendera a provocar a ruptura do solo.
Por este motivo, sera chamado de momento atuante e represen
tado por Ma'

O momento que tendera a manter a cunha estavel
(momento resistente) sera proporcionado pelo peso da cunha e

pelos esforgos mobilizados entre a cunha e o resto do macigo
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do solo, ao longo da superficie de ruptura. Quando do estudo
bidimensional, este momento sera representado por M'_. Ao se
considerarem os efeitos tridimensionais, o momento resisten

te sera representado por M., onde:

Seja a cunha da Figura 12. No ponto N, além da
coesdao do solo, atuara uma tensao OR’ que faz um angulo ¢
com a normal a superficie de ruptura. Esta tensdao pode  ser
calculada a partir das tensoes OX (vertical) e OY (hori
zontal), atuantes no referido ponto (ver Figura 11). Na oca

sido da ruptura, um estado de equilibrio plastico € desenvol

vido. Assim:

g. = ¥ 5 X Rdotmm%émo)

onde Kp € o coeficiente de empuxo passivo.

Logo:

<« o _ [o2 g 2 _ 2 =
. '\/X % ” - \/(Y-X) 4 (Kp. Y .X) A g

As componentes normal e tangencial sao:
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i
<
oY
-~
+

Ty =0 = do, cos 9 . 2 1 cos ¢

a
1
il

i

-

=

- )
T [ T ¢ p +1 sen ¢

Coma K = ¢ 2(45 * g) e fazendo-se
p g 2

f.(9) = K N 1 cos ¢=-Jt 4(45 + Q) + 11 cos ¢
N P g 2
£f.(9) = K L 1 sen ¢=4/t 4(45 + 9) + 1] sen ¢
1z p g 2
tem-se:
By B T & fN(¢) s Wy X
GT = fT((b) + ¥ . X

A Tabela seguinte fornece os valores de fN(¢)

e fT(¢) para valores de ¢ entre 0° & 45°

(¢ = angulo de atri
to interio do solo)d.
Em um elemento infinitessimal, de comprimento

ds ao longo da superficie de ruptura e localizado no ponto N

(Figura 12), atuarao os seguintes esforcgos
3

dc c.b.d5

dR

UT.b.ds fT(¢).Y. X.b.ds

fN(¢).Y. X.b.ds

T

dRN = GN.b.ds
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onde ¢ = coesao do solo
Y = peso especifico do solo
' !
b = largura do poste 1

Os esforgos dC e dRT atuam ao longo da  superfi
cies de ruptura, enquanto dRy ¢ normal a mesma.

A geometria da Figura 12 fornece:

QS = D. cos w
2
QN = QM - MN = D. sen u - (D=X) . Xrcos ®.D
sen w sen w
ds = gX
sen W
Os esforgos dC, HRN e dRT contribuem para 6]

momento resistente bidimensional com os seguintes valores:

dM' . = dC.QS = : .c.b.dx.D.cos w= cotg w.c.b.D.dx
c sen w :
dM’ = dR .Q§'=——l-— o (®) by X.dx.D.cos w
55 T T
RT sen w
. = cotg w. fT(¢).b.Y.D.x.dx
1 x—cosztu D
dM' = dR,.QN = ——— .f,.(¢).b.y.x.dx. :
T'n N sen w N : —
N
1

= .fN(¢).b.Y.x2.dx—cotg2 m.fN(¢).bquD.

sen w . dx
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Percorrendo toda a superficie de ruptura, vem:

M‘rc = J'dM'rC = ID cotg w.c.b.D.dx = cotg m.C.b.Dz
)
D
M'r, = fdM'r, = [ cotg y. f(¢).b¥D.x.dx
T T )
= JEEARH. fT(¢).b.Y.93
2
D 1 " .
M-rR = IerrR = 1 fN(¢)-b-Y.X —cotg® w.
N N o sen" o

.fN(¢).b.Y.D.x]dx

o

2
1 — - SOt8_ U, .fN(¢).b.Y.D3
3 sen w 2

O peso W da cunha também contribui com uma par

cela no momento resistente:

i = poasaBM o o SOEEL 4 oo gR
2 2

2
Mrr. = W, LS - cotg”w yy p3
3 6

0 momento resistente bidimensional total sera:

Mt = M'rc + M'r + M'r + M'r

T RN
2
2
M'r = b.D“.(cotgiu.c+y_D,(EE%§fm 'fT(¢)+( 12 _ Cotg w)
' 5.sen 2

R W

-
£(9) + _&Eigjﬁ))
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0O momento resistente tridimensional sera:

N
MI‘ MI‘

Na ocasiao da ruptura, deve-se teér:

M
= = =——-r__r
Ma Mr 2 Pr' H Mr-+Pr .

Logo, a carga lateral de ruptura sera dada por:

2 2
P, = aball (cotg w .c+ Y_D.(EEE&Ji .fT(¢)+( 12 - SOLE =
H 2

3 sen w 2

2
£(8) + ﬂiﬁ—i"—))

Para a carga admissivel, tem-se:

)

P =1L
v
onde V & o fator de seguranga.

No‘presentetrabalho, tomou-se w = 75%e A =0.8
valores que forneceram bons resultados em comparagao com O0S
poucos resultados experimentais de que se dispunha. Estas ex

L}
periéncias referem-se a solos arenosos. Sugere-se um estudo
experimental minucioso, tanto com areias como com argilas, pa

ra fixacao dew e 2.

Para w= 752 e A= 2,5 a expressao de Pr fica:



P, = = « [0;68 © + Y.D.(O,SS.fT(¢}+D,78. fN(¢)+ﬁ,03))

" Tabels II
VALORES DE fN(¢) E £r(9)

¢ #N *T ¢ $N f& ¢ §N §T
0 | 1,41 | 0,00

1| 1,44 | 2,03 16 1,95 | 0,56 31 2,81 | 1,69
Z | 1,47 | 0,05 17 1,99 | 0,61 32 2,89 | 1,80
31 1,49 | 0,08 18 2,04 | 0,66 33 2,97 | 1,93
g 44,58 | 0,11 19 2,09 | 0,72 34 3,05 | 2,06
5 [ 1,55 | 0,14 0 | 2,15 | 0,78 35 3,13 | 2,19
6 | 1,58 | 0,17 21 2,19 | 0,84 36 3,22 | 2,34
7| 1,81 | 0,80 33 2,24 | 0,90 37 3,31 | 2,49
§ | 1,64 | 0,23 23 2,29 | 0,97 38 3,41 | 2,66
g | 1,68 | 9,27 24 3,88 | 1.8% 39 3,50 | 2,84

10 1:7TE 0,30 25 2,41 ¥, 12 40 5,61 3,08
1] 1,78 0,34 26 2,47 1,21 41 a;7l 3,23
12 1,78 0,38 ¥ 2,83 1;29 42 5,82 3,44
13 1,842 0,42 28 2,60 1,38 43 3,94 5,67

14 1,86 0,46 29 4,87 1,48 44 4,006 3 8 )
15 1,94 B;51 30 2,74 1,58 45 4,18 4,18 f

|

Cabe aqui salientar que a superficie de ruptu
ra nao & rigorosamente plana, assumindo, provavelmente, uma
forma curva. 0 grau de incerteza existente no problema, po
rém, nad permite que se garanta resultados mais precisos ao
se considerar uma superficie de ruptura de forma mais comple

Xa.




4.9

5.2 METODO DO CORPO RIGIDO

Este método admite que o poste se comporta
como um corpo rigido. O seu movimento pode assim ser descri
to por uma rotagao em torno de um ponto do trecho enterra
do. A resistencia a esta rotacdo € fornecida pelo solo, que
controla o comportamento do sistema solo-poste carregado
lateralmente. Esta resistencia se expressa através de rea
goes que o solo exerce sobre o poste e que devem equilibra
lo estaticamente. A natureza destas reagoes varia com o ti
po de solo, dependendo das caracteristicas do seu diagrama
tensao x deformagao.

Aplicando as equagoes de equilibrio da esta-
tica para o poste imerso em um solo conhecido, obtém-se as
expressoes das grandezas que definem o seu movimento como
corpo rigido, expressoes estas que sao fungao da carga late
ral P. Fixando um critério de projeto, pode-se calcular 0
valor limite admissivel para P. Para se chegar as expres
soes acima referidas, distinguem-se dois tipos de solo, que

serao analisados a seguir.

(1°) Solo com modulo de reagao horizontal
consta;te com a profundidade (K(x) = K).

As argilas prée-adensadas se aproximam desta
situacdo e podem ser tratadas dentro desta hipotese.

Seja, ent@o, um poste rigido, sujeito a uma
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carga lateral P, situada a uma distancia H acima da superfi
cie do terreno. O poste, cujo comprimento de engastamento
€ D, tera seu moviment; bem definido pelo angulo de rotacao
a, em torno de um ponto situado a uma profundidade D,. Como
o modulo de reacdo horizontal & constante com a profundida
de, o diagrama das reagOes que o solo exerce sobre o poste
€ linear. A Figura 13 esclarece a questao.

O deslocamento lateral a uma profundidade x

y{x) = Yo = tg Uk = ¥, = MaXe onde m = tg o

A reagao do solo, expressa em forga por uni

dade de comprimento, sera:

a(x) = K.(y, - m.x)

Aplicando as condigoOes de equilibrio da esta

ticda ao poste, tem-se:

(a) Equilibrio de momentos em relagao ao pon

to S, localizado na superficie do terreno:

[}

D
_ S - "
zMS 0~ PH+ 17 K.(y,-m.x).x.dx = 0
ID
P.H = B K.x.[yo—m.x).dx

FNOMTECA/CCT'_{
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y
= g e = ; (Eq. V.1)

(b) Equilibrio dos eforgos horizontais:

D
z = wr) 34 . -. =
Fy 0 P K (yo m.x) dx = 0

onde o sinal negativo se faz necessario, pois quando y(x)
€ positivo, a reacdo do solo tem sentido contrario a P.

Da equagao. acima, vem:

Yy
1 m e B g op g LB (Eq. V.2)
2 P P
Chamando:
3
A - kD7
3
2
B:-.K_..Q_
2
. C:K_D
* oom
" T
% ¥
0
y0=......_.._—
P
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as equacoes V.1 e V.2 podem ser agrupadas no sistama  abai

X0

Resolvendo, tem-se:

* H.C - B
m = 2
A.C - B2
* A -H
y:
© a.c - B2

® *
As grandezas Yo € m representam o desloca

mento horizontal ao nivel do terreno e a tangente do angulo
de rotacao, quando a carga horizontal € unitaria. Para uma

cargda P qualquer, ter-se-ia:

Vo™ P Yo

: *
L 3 3
Como se observa no desenvolvimento acima, m

e y; dependem de D, H e K.

(2°) Solo com modulo de reagac horizontal va

riando linearmente com a profundidade (K(x) = n, . x
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As argilas normalmente adensadas e as areias

podem ser enquadradas neste caso.

Considere-se a Figura 13, bem como as grande
zas definidas no 1° caso. A diferenca entre os dois casos
reside no diagrama das reacOes que o solo exerce sobre o)

poste, que, agora, € parabdlico:

q(x) = K(X). y(X) = ny.x. (yg-m.x)

Aplicando as condigoes de equilibrio da esta

tica ao poste, vem:

(a) Equilibrio de momentos em relacdo ao pon

to S
IMg = O > P.H + nh.x.(yo—m.x). x.dx = 0
4 3
o w PRT moon,.DTy, (Eq. V.1')
4 P 5 P
(b) Equilibrio dos esforgos horizontais:
EFY =0»P~ T nh.x.(y0~m.x).dx =0
3 2
: B L S (Bq. V.2")
3 P 2 P
Chamando: 4
nh.D
A =
i}
nh.D3
B =-
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nh.D2
C = |
2
* m
m:-_
P
* ¥
f= 2
P

as equagoOes V.1' e V.2' podem ser agrupadas no seguinte sis

tema:
H=A
1 =B
Resolvendo,

* * _—T l_-'k
m + B ¥a H A B m
e ) -

* * *
m + C ¥ 1 B G 8

acha-se:
* _ H;€ = B
i = 2
A.C - B
ks A - H.B
y =
°© a.c - B?

Para uma carga horizontal P, tem-se:

Yo~ P Yo

Observa-se, entao, que, conhecidos o solo
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(através do parametro K ou ny), a altura livre H e o compri
mento de engastamento D, pode-se obter a carga P admissivel,
desde que se adote alguﬁ deslocamento limite como critério de
projeto.

No presente trabalho, adotou-se como crite
rio de projeto a limitagao do deslocamento Yo @o nivel do
terreno. QO valor limite foi tomado como 70 = 1,5 cm, que se
revelou adequado, como pode ser visto no Capitulo seguinte.

Assim, ter-se-ia:

Em alguns casos, especialmente para grandes
valores da altura livre H, pode ser conveniente estabele
cer-se um valor limite para o deslocamento admissivel no to

po do poste. Sendo ¢ este deslocamento admissivel, o valor

limite para P seria dado pela expressao:

* * ——
P (y, +m -H)< 8
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O projeto de revisao da "Especificacdo de Pos
tes de Concreto Armado" (EB - 107), adota os seguintes valo

res para:

=3
1

0,025 . (H + D), se P > 200 Kgf;

o
I

0,038 . {H + D), see P = 200 Kgf.

Adotando-se o critério do valor admissivel i
gual a 1,5 cm para o deslocamento ao nivel do terreno, foram
elaborados Tabelas para varios tipos de solo, as quais forne
cem o valor limite para P em funcgao.da altura livre H e do
comprimento de engastamento D. As Tabelas foram confecciona
das em um computador IBM/360 e se encontram no APENDICE B. O
solo € caracterizado pelo parametro K ou n, , conforme seu
modulo de reacdo horizontal seja constante ou varie linear
mente com a profundidade. As unidades adotadas foram Kgf
(quilograma-forca) e cm (centimetro), para todas as grande
zas envolvidas no problema.

O presente método deve ser aplicado em situa
¢Oes onde a condigcao de poste suficientemente rigido seja
atendida. Esta condigao, para cada um dos dois casos aborda

&
dos, € assim expressa:

(1#) K(x) = K
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Fator de rigidez relativa:

L29) Kix) = Ny . X

Fator de rigidez relativa:

Critério de poste rigido:

D <
e 2

2w METODO DA VIGA SOBRE BASE ELASTICA

Este método estd baseado na teoria da viga so
bre base eldstica (Hetényi, 1946). Nesta teoria, admiti-se
que a reagao exercida pelo solo sobre o poste e, em cada pon
to, poxporcional ao deslocamento transversal do poste nesse
ponto, independentemente das reagoes e deslocamentos nos de
mais pontos (hipGteses de Winkler). Isto & equivalente a

nao se exigir continuidade do solo, desprezando as tensoes



de cisalhamento mobilizadas entre suas partes. O solo se com
porta como constituido por uma série de molas independentes.
Cada uma destas molas s0 trabalha quando uma carga a solici
ta diretamente.

A teoria da viga sobre base elastica adota

as seguintes hipoteses:

- Admite-se valida a hipotese de Winkler, de
acordo com a qual cada uma das pequeninas partes em que 5€
imagina dividido o solo de fundacao obedece a Lei de Rooke,

com elasticidade definida pelo modulo de reacao do solo;

- o solo trabalha tanto a tragao como a com
pressao (no caso particular dos postes, onde existe solo de
ambos os lados da peca, esta hipotese nao & exigida, pois &
possivel sempre se r@ciocinar como sendo a reagao fornecida

pela parte comprimida);

- desprezam-se as forcgas paralelas ao eixo
longitudinal da pecga que porventura atuem no sistema, em vir
tude do atrito solo-estrutura. As forgas atuantes sao exclu

sivamente normais a viga;
»

- admite-se uma pequena deflexdao da linhaelas
tica, de forma que secOes normais a pega, separadas entre

si de Ax, continuem sendo normais e separadas da mesma dis
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tancia A x apds a deformagdo.

Com base_nestas hipoteses, estabelecem-se as
equagoes diferenciais que regem o problema, distinguindo-se
os casos de K(x) = K e K(x) = ny. x. A solugao destas equa
¢oes diferenciais fornece os valores dos deslocamentos, rota
goes, momertcs fletores, esforcos cortantes e reacodes, como
funcao da profundidade.

Para pecas longas, a solugao das equagoes di
ferenciais pode ser obtidas como se a pecga fosse de compri
mento infinito, o que facilita bastante a resolugao do pro
blema. Esta simplificagdo € muito usada no estudo das esta
cas longas, onde a parte enterrada tem comprimento conside
ravel. No caso dos postes, em que o comprimento de engasta
mento € pequeno, nao se admite tal simplificacao.

O presente método de analise dos postes,  as
sim cono o método do corpo rigido, exige o calculo do deslo
camento horizontal ao nivel do terreno. Para também possibi
litar a adocao de um critério onde se limite o deslocamento
horizontal no topo do poste, faz-se necessario obter o valor
da rotagdo ao nivel do terreno.

Para o estudo da questao, pode-se trazer o
esforgQ horizontal P, atuando a uma altura H, para o nivel
do terreno, com a inclusao do momento M = P.H (ver Figura
14). O problema pode, entao, ser subdividido em dois: o pri

meiro, com a parte enterrada sendo solicitada por uma forga
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horizontal P, atuando ao nivel do terreno:; o segundo, com
um momento solicitante M-= P.H, também situado ao nivel do
terreno.

A analise da viga sobre base eldstica para o
primeiro caso, da forga horizontal P, fornece as seguintesex

pressoes para o deslocamento y(0) e para a rotacao ©6(0), na

superficie do terreno:

p
y(0) =
P g1 83
9(0)=e.——-—P-Z
P g18

onde: E modulo de elasticidade do material do poste;

I = momento de inércia da sega@o transversal do pos

te, suposta constante, em relacao ao eixo Z;

B = coeficiente de rigidez, definido como segue:

4
(a) K(x) = K 8= -2
4 E 1
] n,
(b) K(x) = ny « X B = ]/ E 1
‘
Os coeficientes adimensionais Yp © Qp sao fun

¢oes de B.D e podem ser obtidos nas Tabelas do APENDICE C. Es

tas Tabelas foram elaboradas em um computador IBM/360, resol
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vendo o problema da viga sobre base elastica para varias si

tuacgoes.

Para o caso do momento atuante, chega-se a ex

pressoes semelhantes:

M P.H
§(O) = Ty « =5 % ¥y » ===
M g1 @ M gip*
8(0) = 8y . —— =0, . —l
E IB g 18
com os valores de Yy € GM também tabelados, em funcgao de

gD, no APENDICE C.

Para o caso real, em que P e M atuam simulta

neamente, pode-se aplicar o "Principio da Superposigao', ob
tendo-se:
p P.H
y{0) = ¥ + R
P p1g> M pgg
P P,
8(0) = 8 + Q. .
PPpipt Mpirs

ou, ainda:

y Yor o H

E I y(0) =P ( Bg + MBZ ) (Eq. V.3)
(] GM.H

EI e =P (b + ) (Eq. V.4)
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Estabelecendo-se, como critério de projeto,
um valor limite para o deslocamento horizontal ao nivel do

terreno (fo), encontra-se:

Be 1. 7

P < =
1 H
yp g3 Yy o g2

0 valor maximo admissivel para P fica, entdo,
definido em fungdo das caracteristicas de rigidez do poste,
do solo, da altura livre e do comprimento de engastamento.

Neste trabalho, adotou-se ?0 = 1,5 cm.

Caso se deseje estabelecer um limite para 0
deslocamento no topo (&), pode-se considerar o deslocamento

neste ponto como constituido de trées partes:

- Uma devida ao deslocamento horizontal ao ni

vel do terreno (y(0));

- uma outra devida a rotacao ao nivel do ter

reno (H.8(0));

, - uma terceira devida a flexao da parte 1i
LY

vre, como uma peca rigidamente engastada (¢ ).

Chamando de x' a distancia de uma segao qual

quer ao topo do poste (Figura 15) e de I(x') o momento de
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inércia desta secao, acha-se:

H 2

§' =p I —X_ gxr =p, 8"
o B I{x')

Se I(x') & constante e igual a I, tem-se:

§ = H_ & 5 -p, H
3B ¥ 5 B
Assim, y(0) + H.8(0) + 8' < §
2 1
1 y v, .H 1  e_.H 0. .H” "
ou seja: P ( g M ) o+ ( P —+ M Y+ 6 |< 8
E I & BZ E I 8 8
0 valor de P admissivel pode ser obtido da

expressao acima.

Observe-se que uma variacgdo de inércia na par
te livre & permitida. A parte enterrada, porém, tem inércia
constante. Posteriormente, serd proposta uma maneira simpli
ficada de se considerar a variagdo de inércia da parte enter

rada.

5.4 MRETODO DE PRAKASH SIMPLIFICADO

0 método de Prakash (1961) pode ser transfor

mado em expressoes que fornecem a carga horizontal P admissi

B
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vel, em funcao do comprimento de engastamento D, da relacao
H/D e do tipo de solo. Considerando-se nula a rotagio ini

cial Qi e desprezando-se a carga vertical N, tem-se:

ei = 0

a = N/Ncr = 0
Q, = P

Mg w P H

0 critério de projeto a ser adotado € limitar
o deslocamento ao nivel do terreno, Yy & 1,5 cm. Assim, ¥
= 1,5 cm.

Sao considerados, a seguir, os dois casos ana
lisados por ele no seu trabalho original, substituindo-se Gi,
a, Q e Mg pelos seus valores acima indicados.

g

(1°) Solo arenoso ou argiloso normalmente

adensado:

,
)
@]
ol | ol
+
S A

ol
fre
H




onde:

onde:
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3 Do
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(2°) Solo argiloso pré-adensado:
H
D, p* 0,685 s
1 1.5+l 4 "B
D
1,87 5 - 1) a
p = y .K.D. = £, (. y_.x.D
DO g 2 D g
2,15 —
D
Pe . w By L B
= A g 2D
D+ 0,683
LB o) ) = 1
1,87 = &1
£ - o
D + 0,683
2 s i 5 )
1’87‘ﬁ Tl |
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Os valores de fl(%) e fz(%) encontram-se tabe

lados no APENDICE D.

5.5 CONSIDERACAO DA VARIACAO DA INERCIA DA PARTE ENTERRADA

Conforme foi visto em 3.3.1, os deslocamentos
que ocorrem em um poste cuja parte enterrada tem sua largura
aumentando com a profundidade sao menores que se o o poste
tivesse largura constante e igual a correspondente ao nivel
do terreno. Os métodos do corpo rigido e da viga sobre base
elastica consideram uma secdo constante da parte enterrada e
admitem, como critério de projeto, um valor limite para o}
deslocamento horizontal em algum ponto. Caso o poste tenha
sua inércia crescente com a profundidade, aconselha-se apli
car o método como se o poste tivesse inércia constante, que
seria tomada como a da segao ao nivel do terreno. Este proce
dimento forneceria valores conservativos para a carga P, pois
os deslocamentos calculados para uma dada carga seriam maio
TeS que 0% Teaiss

Considere-se, agora, um critério de projeto
em que as reagoes lateriais do solo nao devam ultrapassar
uma fragao do valor de qu(x), obtido conforme recomenda

L}
Brinch Hansen (1961). Seja b(x) a largura do poste a profun
didade x e b(o) = b.

Suponha-se o seguinte critério de projeto:
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q,(x) )
, onde v ¢ um coeficiente de se

g{%] £

X : 2 o
qu( ) 1sto significa que o estudo

guranca tal que S‘qe(x);

limita-se ao regime elastico.

Nestas condigoOes, q(x) € proporcional a carga

lateral P atuante no poste:

q = ml(x). P, com ml(x) sendo o coeficiente
de proporcionalidade para a profundidade x.

A carga P admissivel seria, entao, a maior
carga que satisfizesse a condicdo a seguir, para todo x, entre
O e D, on segja:

ml(x). & —g%Eiz + ml(x).v T qu(x) Vx e {o0,p}

Prakash (1961) testa esta condigao apenas pa
ra duas profundidades, onde ocorrem os valores maximos de
q(x), acima e abaixo do ponto de rotacao. Estas profundida
des sao, respectivamente, D, e D, onde Dy e dado pela expres

-~ _ n :
$ao: D1 Do’ em que:

n+1

=
[

profundidade do ponto de rotagao do poste;

= 0,15, para argilas pré-adensadas;
n {
= 1, para areias e argilas normalmente adensadas.
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Sugere-se, para efeito do problema discutido
neste item, considerar a verificacdo na profundidade D como

sendo a determinante do valor maximo de P. Assim,

my(h) . ¥ P 2 q.{D)

0 valor de q,(x) € dado por:

qu(x) = b(x).c.l\lc,X (solos coesivos);
qu(x) = b(x). p"Nq,x (solos nao coesivos),
onde:
C = coesao;
p'= pressao vertical efetiva na profundidade x;
Nc,x e Nq,x = fatores de Brinch-Hansen, dependendo
de x e b(x).

Genericamente, pode-se escrever:

q,(x) = b(x). s. N(x,b(x))

com s podendo representar ¢ ou p' e N(x,b(x)) podendo signi

ficar N ou N , conforme o caso.
0% q,X

Analisando, para x = D, os dois casos  (inér
N
cia constante e inércia variavel), tem-se:

b (D)

b -+ my. v P < b.s.N(D,b) » my \).Pmax = b.s.N(D,b)

B(D) = b > my. Vv P'< b(D).s.N(D,b(D) >myV . P' . = b(D).

S.N(D,b(D))
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Das expressoes acima, chega-se a:

Pmax  _ b(D). N(D.b(D))

Pmax b . N(D,b)

Logo, F representa o fator pelo qual se deve

multiplicar a carga L obtida da analise em que se consi

ax’
dera a inércia do poste constante e igual a da segdo do ni

vel do terreno, para se obter a carga P'm , que leva em con

ax
ta, de maneira aproximadada, esta variacdo de inércia.

Com a finalidade de elucidar o procedimento
proposto, considere-se o exemplo de um solo nao coesivo (are
noso), com angulo de atrito interno ¢ = 30° e um poste cuja

largura varia conforme a Figura 16, Seja D = 200 cm,

b = 30 cm e tg o= 0,01.

bix] = b + 2. X tgcx b (D) b+2. D. tg=x b(D) = 34 cm

_ 8 I D .
Para ¢ = 30" : Nq(D,b) Nq(E) Nq(6,67) 10

- S i
Nq(D,b(D)) = Nq(BTﬁT) Nq(5,88)_ 9,5

. - .
valores estes obtidos nos abacos de Brinch Hansen.

0O valor de F sera:

b(D) . N, (D,b(D)) 34 x 9,5
b . Nq(D,B) - 730 x 10




acréscimo de 8%
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Logo, o aumento da inércia proporciona um

na carga P admissivel para o exemplo enm ques



CAPITULO VI

EXEMPLOS E DISCUSSAO DOS RESULTADOS

Neste Capitulo, encontram-se alguns exemplos
de aplicagdo dos métodos propostos no presente trabalho, bem
como sao comparados os resultados com os obtidos pela apli
cagao de métodos ja conhecidos. Postes estudados experimen

talmente por Tonin (1977) sao analisados teoricamente.
6.1 EXEMPLO 1

Considera-se neste exemplo um poste de segao
transversal quadrada, de lado b = a = 30 cm, altura livre
H = 600 cm, solicitado por uma forga horizontal P, atuando
no s€u topo. 0 solo € arenoso, medianamente compacto, poden
do-se considerar o seu modulo de reagao horizontal variando
linearmente com a profundidade (K, =

ny, - x),com n, =1 Kg/

© cm>. Para efeito de utilizagdo do abaco do Handbook de = Gay




~1
3

lord-Gaylord (1968), o solo pode ser classificado como razoa
vel. O poste ¢ de concreto armado, com o modulo de elastici
dade E da ordem de 250 000 Kg/cmz. Faz-se um estudo da varia
¢ao da carga P admissivel em fungao do comprimento de engas
tamento D, plotando em um grafico os resultados obtidos pe

los diversos métodos.

(a) Meétodo da Superficie de Ruptura

i

Para utilizacao deste método tomou-se ¢ i

i ;

$=30"e Y = 0,0018 Kg/cmE, valores aproximadamente corres
pondentes a um solo arenoso, medianamente compacto. Utilizan
do-se a expressao de P do Capitulo V para este caso  parti
cular, com w= 75% ¢ A = 2,5, chega-se a:

P_ = 0,000082 . D’
onde D € o comprimento de @¥gastamento dado em centimetros e
P. a carga de ruptura dada em quilograma-forga. Adotando-se

um fator de seguranca v = 3,0, obtem-se valores para o tra

cado da curva P x D.
(b) Método do Corpo Rigido

Os valores de D e o correspondente P sao ob

tidos diretamente das Tabelas do APENDICE B. Plotando-se em
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um grafico, tem-se a curva P x D. Neste exemplo, a condicdo

de poste suficientemente rigido € D < 222 cm.
(c) Méetodo da Viga sobre Base Eldstica

No caso, tem-se:

50 x 303 4

I = ————— = 67500 cm
12

67500 x 250000 = 1,6875 x 1010

5 / nh‘ 5/ 1 ' |
1/—“~ = 10 = (0,009
E I

/
V1,6875 x 10

i
—
Il

™
i

Limitando o deslocamento ao nivel do terreno

em 1,5 cm, obtem-se a expressao abaixo, que permite o célcg

lo de P:
P P .M :
LR Bt Sy meie ekl
1 H
—=0,14 x 10" en’ ; —5 = 0,74 x 10’ cn’
B B
10 7 3

EI1Y%,=1,6875 x 10" x 1,5 = 2531,25 x 10" Kg.cm

2531 ,25
0,14 ¥p * 0,74 M

Logo: P =
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Para cada valor de 8.D, obtem-se, nas Tabe
las do APENDICE C, os valores de Yp € Yy» O que permite obter
P. 0 valor de D & ohtido a partir de g .D, pois B é conheci

do. Assim, pode-se tracar o grafico P x D.
(d) Método de Prakash Simplificado

Para ?O # 1,8 ol my = 1 Kg/cms, vem:

H 5
1.4« Eql-—} & D“, com P (kg) e D (cm).
D

ol
i

Para cada valor de D, obtem-se fl(—é%g—] nas

Tabelas do APENDICE D e calcula-se P.

(e) Método de Sulzberger

Tem-se a expressao:

3
B X 2l
—15 & oh -
3600 (H+ £ D)
» Como b'Koh = My 5 iy = 1 Kg/crq3 e H= 600 cm, vem
4
P - A
1260 £1800 + 2 D)
com D (cm) e P(kg). Esta expressdao permite tragar a curva

~is)(D'.'
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(f) Utilizagao do Abaco do Handbook de Gay
lord-Gaylord )

Utilizando-se S; = 2500 psf, valor médio pa
ra o intervalo correspondente a um solo razoavel, obtéem-se a

Tabela abaixo, que permite o tracado da curva P x D;

D P
pé cm libra Kg
5 150 900 405
6 180 1300 585
7 210 1700 765
8 240 2300 1035
9 270 2800 1260
10 300 3300 1485

As varias curvas P x D correspondentes  aos
diversos métodos encontram-se na Figura 17. Estas curvas mos
tram, por exemplo, que os métodos do Corpo Rigido, de Prakash
e de Sulzberger, fornecem um crescimento compativel de P com
D, dentro do dominio em que o critério de rigidez € satis
feito (no caso, D < 222 cm). Para valores maiores de D, nota
se um crescimento apreciavel de P com D, o que nao se espera
que ocorra na realidade. Este fato, porém, era previsto, pois,

ao se admitir uma peca como rigida, os seus deslocamentos se
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rao menores que os reais, diferenca esta que se acentua a me

dida que mais o corpo'se afasta da condicao de rigidez. As
sim, o valor de P calculado €, na realidade, uma carga que
produz um deslocamento maior que o prefixado como admissi
vel. Consequentemente, obteém-se valores maiores que 0s reais
para a carga admissivel. '
Observando-se a curva obtida do méfodo da
Viga sobre Base Elastica, nota-se que o crescimento de P com
D, a principio razoavel, tende a diminuir para maiores valo
res de D. Assim, a partir de determinados valores de D, o}
simples aumento da profundidade de engastamento ndo seria so
lugao adequada, pois o correspondente aumento da carga late
ral admissivel seria diminuto. Isto também era de se espe
rar, pois na propria teoria da viga sobre base eldstica (He
tenyi, 1946), o estudo de vigas com 8 D > 4 pode ser feito
como se a viga fosse de comprimento infinito, cu seja, 0
acréescimo do valor de D a partir do valor 4/8 ndo melhora
em nada o comportamento do sistema. No caso dos postes, ape
sar de B D < 4, pode-se extrapolar o raciocinio e coneluir
que, a partir de determinado valor de D, nao compensa aumen
ta-lo, pois o correspondente aumento de P ndo seria suficien
temente significativo. Este fato sugere a possibilidade de
se fixar critério para uso de estais nos postes, baseado no

parametro B D.

6.2 EXEMPLO 2
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Considera-se aqui o mesmo exemplo anterior,
apenas com o solo de fundagao sendo agora constituido de uma
argila pré-adensada, ¢ = 1,5 Kg/cm2 e Y= 0,0014 Kg/cm3. 0b
servando a Tabela do item 3.2.1, pode-se tomar k = 100 Kg/cn?

para este solo.

(a) Método da Superficie de Ruptura

o

Para ¢ = 1,5 Kg/em?, ¢ = 0% ey = 0,0014 Kg/

cmz, a expressao desenvolvida no Capitulo V para Pr fornece:

P_ = (0,051 + 0,00008. D). D’

P
Tomando-se P = —— |, pode-se tracar a curva

3

P x D. Na expressdo acima tem-se P. em kg e D em cm.

(b) Método do Corpo Rigido

Os valores de D e o correspondente P sdo ob
tidos diretamente nas Tabelas do APENDICE B. Plotando-se em
um grafico, tem-se a curva P x D. A condigao de suficiente

rigidez & representada por D < 228 cm.

(c) Método da Viga sobre Base Elastica

No caso, tem-se:
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I = 67500 cm® e E.I = 1,6875 x 1010 kg.cm?

;s K
B = x/ = 0,006
4 E I

Limitando o deslocamento ao nivel do terreno

em 1,5 cm, obtem-se a expressdo que permite o caluclo de P:

P P.H —
Y, 6 + Yar o« —= = E 1Y
P BS M B2 o)
2 I 7 3
Hgg D46 x 10° cm
Al = 1 67w I o
B2

E.I. ¥, = 2531,25 Kg.cm®

2551.25
0,46 . Yp * 1,67. M

ol
I

Logo:

Para cada valor de 8.D, obtém-se, nas Tabe
las do APENDICE C, os valores de Yp € ¥Yy» © que permite  ob
ter P. O valor de D & obtido a partir de B.D, pois B & conhe

cido. Traga-se, entao, a curva P x D.
L]

(d) Método de Prakash Simplificado

Para ?o = 1,5 cme k = 100 Kg/cmz, vem:

P S —
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= H
P =1.5 fz(ﬁ] K.
P =150 . £ (E) D, com P em k D
ASH s g e em cm.
~ 600
Para cada wvalor de D, obtem-se fz(_ﬁ_) nas

Tabelas do APENDICE D e calcula-se P.

(e) Método de Sulzberger

Tem-se a expressao:

b. K.,. D°

oh”

3600 (H + % D)

No caso, b.KOh = K = 100 kg/cmZ e H= 600 cm.

3
Logo: P = B , com P em kg e D em cm.

12 x (1800 + =.D)

Desta expressdo obtem-se a curva P x D.

(£) Utilizacdo do Abaco do Handbook de  Gay
lord-Ghylord

Considerando o solo como bom (Sl = 3500 psf),

obtem-se a Tabela seguinte, que fornece condigoes para o tra

cado da curva P x D.
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D P
pé cm libra kg
5 150 1200 540
6 180 1800 810
7 210 2400 1080
8 240 - 3100 1395
9 270 3824 1721
10 300 4600 2070

As curvas P x D correspondentes aos varios me
todos estao tragadas na Figura 18.

Na curva obtida pelo método da Viga sobre Ba
se Elastica, nota-se a reducao do crescimento de P com D, pa
ra comprimentos de engastamento maiores.

Para este exemplo, em que o solo € uma argi
la pré-adensada, o método de Sulzberger forneceu valores ex

tremamente conservativos em relacdo aos demais metodos.
6.3 EXEMPLO 3

. Este exemplo analisa o poste Fl, estudado ex
perimentalmente por Tonin (1977). O poste tem inércia varia
vel (Figura 19), altura livre H = 15,00 m = 1500 cm e compri
mento de engastamento D = 2,50 m = 250 cm. As caracter{sti

3

© ¢ =0,1 kg/cm® e Y =0,0018 kg/an®.

cas do solo sao: ¢ = 38
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Para o caso, toma-se by, = 1,6 kg/cms.
(a) Metodo da Superficie de Ruptura

A largura da base €: b = b(x'=1750) = 31 +
0,022 x= 1750 = 69,50

2
b.D

p. = 2D (0 68.0+ v.D (0.35.£,(6)+ 0,78 £,(6)+0,03))
69,50 x 2502

p, = 2030 X (0,68x0,1+3,62x0,0018x250)

P_ = 4915 Kg

(b) Método do Corpo Rigido

Para H = 1500 cm e My = L., 6 kg/cms, obtem-se,

nas Tabelas do APENDICE B:

)
Il

240 cm ~ ?1 = 823 kg

260 cm + P

=)
]

1 = 1037 kg

Interpolando, tem-se que para D = 250 cm =~
P, = 930 kg

Este valor & para y, = 1,5 cm » m = tg a =

0,009



feita segundo a

Para m = 0,01, tem-se:

0,001

P2 = 830 x 0000

= 1033 kg

=

A correcao da variacao da inércia pode
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SET

proposicao do Capitulo V, através do fator

F, que, calculado para o caso, apresentou-se como sendo igual

a 1,09.

m = 0,01 porque

de ruptura.

B D

Logo: P = 1033 x 1,09 = 1126 kg

Procurou-se obter a carga correspondente

esta & a carga fornecida no ensaio, além

(c) Método da Viga sobre Base Elastica

Para x' = 1500 cm s b = 64,00 cm

a = 91,50 cm
64 x 91,507
I = ALY = 4085658
12
ETI=1,0214 x 1012 kg.cm2

5 ] ’
- wv/ 1,6 7 = 0,0044
1,02 x 10

= 00,0044 x 250 = 1,1.

da
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Fixando a rotagao maxima na base tal que
9(0) = arc tg 0,01 - G(0) = 0,01 rad.
A carga admissivel ?1 sera obtida utilizando

a expressao seguinte:

5 - _E 1 08(0)
Op  OyH
g2 g
1? - 5,77 x 19%
8
{} - 34,09 x 107

Para 8 D. = 1,1, as Tabelas do APENDICE C

fornecem:

e

p = 18,160 e 0, = 25,1253

M

Substituindo esses valores na expressao aci

ma, acha-se:.

P, = 1075 kg

Corrigindo o fato de a inércia ser variavel,

tem~-se:

P = F. 1075 = 1,09 x 1075+ P = 1172 kg



o fato de ser a

84

(d) Método de Prakash Simplificado

| = Vo-f1 () ong D = 1,5x£,(6,0)x1,6x250°

P

2

i
[

1 1,5x0,00617x1,6x250%=925 kg

Calculando para m = tg o

1]

0,01 e corrigindo

inércia variavel, vem:

0,01
0,009

x 1,09 x 925 =P = 1120 kg

(e) Método de Sulzberger

Este método ja fornece o valor de ?1 para
a=0,01.
B b Kop D3 n, - D4
P = = 1042
3600 (H + 2 D) 3600 (H+ = D)
Correcao da inércia:
P =1,09 x 1042 » P = 1136 kg

(f) Método do Handbook de Gaylord-Gaylord

Como, no exemplo 1, tomou-se S1 = 2500 psf,
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quando n, = 1 kg/cms, admitindo-se que exista uma proporcio

nalidade entre

0,008, tem-se:

P1 = 0,45

D408 X

S1 e ny,-vem: S; = 1,6 x 2500 = 4000 psf

a(x' = 1750) = 100,50 cm = 3,35 peés

D = 250 cm = 8,33 pés
H = 1500 cm = 50,00 pes
Para y_ = 1/2" = 1,27 cm » m = Bl
0 Z
z - 250

( ) = 0,45

2,37 + D % 2,64 . H

4000 x 8,332

(3753

By = 2750

]
do, pois ja se
to talvez leve

tes de inércia

33+ 2. 64 x 50 )

kg

Para m = 0,01, acha-se:

+ P = 3438 kg

A corregao da inécia nao & feita neste méto
toma o valor de a na base do poste. Este fa
o método a valores elevados de P, para pos

variavel.
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A seguir fornece-se uma Tabela com os valo
res obtidos pelos diversos métodos tedricos e pelos ensaios

experimentais de Tonin (1977).

P para tg =0,01 P .(ruptura)
Ensaio 1360 4000
Superficie de Ruptura - 4915
Corpo Rigido 1126 -
Viga s/Base Elastica 1172 -
Prakash 1120 -
Sulzberger 1136 =
Gaylord-Gaylord 3438 -

Observa-se uma concordancia muito boa entre
os resultados tedricos e experimentais, exceto na aplicagao

do método apresentado no Handbook de Gaylord-Gaylord.
6.4 EXEMPLO 4

Este exemplo analisa o poste F2, estudado ex
perimentalmente por Tonin (1977). Corresponde a mesma situa
gao do*exemplo anterior, diferindo apenas no tocante ao com

primento de engastamento, que, no caso, € D = 3,00 m =300 cm.

(a) Método da Superficie de Ruptura
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A largura da base ¢:

b =b (x' = 1300) = 31 + 0,022 x 1300 = 70,60

&
o 2w U fo ; 3 g =
PT i H X (09()" A -3,62 -"r‘. J_)f
= 2
P, = 0,00 x 300 (g 58x0,1+3.62%0,0018x300)

1500
P = 2569 kg
(b) Método do Corpo Rigido

Para H = 1500 cm, n, = 1,6 kg/ecm” e D = 300

cm. obtém-se, nas Tabelas do APENDICE B: P; = 1565 kg.

Este valor & para y, = 1,5 cm, o que corres

ponde a m = 0,007. Param = 0,01, encontra-se:

Py = 1565 x e = 2236 kg
2 5,08y - o0 A
0 fator de correcio relativo a inércia ¢,

Loga: P = 1,10 & 2236 = F = 2460 kg

(c) Método da Viga sobre Base Elastica



w
]

0,0044

8D M

Utilizando-se a mesma expressao do

3, apenas trocando os valores de 8 O, obtem-se:

P

Corregdo da inércia:

P - 2008 x 1,10 » P = 2209 kg

(d) Método de Sulzberger

3

= o= Koy - D i 1,6 x 300%
1
3600 . (H + £ -D) 3600 x (1500 + 200)

valor este que ja corresponde a m = 0,01.

Correcdo da inércia:

P = 2118 x 1,10 =+ P = 2330 kg

(e) Método de Prakash Simplificado

B H 2
Ipl = yoo fl('ﬁ)- Hh. D

= 1,5 x 0,00725 x 1,6 300° = 1566 kg

ol
I

1.2 Op = 11,103 e 8, = 13,235

88

exemplo

= 2209 kg

= 1,5 x £,(5,0) x 1,8 x 3002

Calculando para m = 0,01 e corrigindo a inércia, vem:
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P =20l 4410 x 1566 = 2461 ke
0,007
(f) Método do Handbook de Gaylord-Gaylord
a(x' = 1800) = 102,30 cm = 3,41 pés
D = 300 cm = 10 pés
H = 1500 cm = 50 pés
Para y_ = 1/2" = 1,27 cm, tem-se.m = =—=27_ - 0.006
o 3 3 x '2_— 3
£ x 300
= 3,41 x 4000 x 10°
P, = 0,45 . (- = 3943 kg

2,37 % 10 + 2,64 x 50

Para m = 0,01, vem:

= 6572

A seguir fornece-se uma Tabela com os valo
res obtidos pelos diversos métodos tedricos e pelos ensaios
experimentais de Tonin (1977).

Novamente neste caso, observa-se uma concor

.
dancia muito boa entre os resultados dos ensaios e os obti

dos teoricamente, exceto para aqueles obtidos com a utiliza

¢do do método do Handbook de Gaylord-Gaylord.
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P para tg = 0,01 P_(ruptura)
Ensaio 2400 8000
Superficie de Ruptura - 8569
—E;rpo Rigido 2460 -
Viga s/Base Elastica 2209 -
Prakash 2461 5
Sulzberger 2330 -
Gaylord-Gaylord 6572 =

Convém salientar que o abaco correspondente
a este Gltimo método s6 considera valores de H até 24 pés
(= 720 cm). Os calculos para H = 1500 cm = 50 pés (exemplos
3 e 4) foram feitos valendo-se da expressao que deu origem ao
abaco. E provavel que este método s0 seja valido para peque

nos valores de H (H £ 24 pes).



CAPITULO VII

COMENTARIOS E RECOMENDACOES

Neste Capitulo, faz-se comentarios sobre as
verificagoes que devem ser feitas no projeto das fundagoes
dos postes, estabelecendo-se recomendagOes a serem seguidas.

Conforme visto no Capitulo III (item 3.5),
a fundagao de um poste deve ser projetada de tal forma que
nenhum estado-limite seja atingido. Estes estados-limites sao
de dois tipos: (1) estados-limites ultimos, onde a estabili
dade do poste & comprometida; (2) estados-limites de utiliza
cao, onde a estabilidade do poste ndo € comprometida, mas,
sim, sua utilizagao.

O principal estado-limite ultimo a se condi
derar é' o estado-limite de ruptura, que envolve um estudo
tanto do solo como do elemento estrutural poste. O presente
trabalho analisa, exclusivamente, a ruptura do solo. A anéli

se da ruptura do poste, como elemento estrutural, & um pro
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blema da engenharia de estruturas. Para verificacdo da ruptu
ra do solo, recomenda-se a utilizagdo do método da  Superfi
cie de Ruptura, apresentado no Capitulo V (item 5.1). Sua
utilizagao, porém, deve se restringir a valores nio muito
elevados do comprimento de engastamento D, Para maiores valo
res de D, a forma da superficie de ruptura real tende  para
as formas das superficies de ruptura que aparecem no ~estudo
das estacas. A superficie de ruptura proposta no Capitulo V
deixa de ser, entao, uma aproximagdo razoavel da verdade. Pa
ra estas situagoes, recomenda-se a verificagao do estado-1i
mite ultimo de ruptura através da expressdo de Brinch Han
sen, apresentada no item 3.2.2.

Em casos especiais, pode ser necessaria a
verificagao do estado-limite ultimo de flambagem. Isto ocor
re quando as cargas verticais sao elevadas, como acontece,
por exemplo, no caso da presenga de transformadores pesados.
Para verificagao, recomenda-se a utilizacdo do método origi
nal de Prakash (Capitulo IV - item 4.3).

Ao estudo de um estado-limite Ultimo esta

associado os chamados coeficientes de seguranca. Nos exem

plos deste trabalho, adotou-se um fator de seguranga v 3.
Modernamente, prefere-se considerar as incertezas que envol
vem as diversas varidveis do problema através de coeficien
tes de seguranga parciais. A analise da ruptura € feita com

as cargas multiplicadas por certos fatores (coeficientes de

majoragdo das cargas) e os parametros resistentes divididos
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por outros fatores (coeficientes de minoracdao das resisten
cias). A seguir indica-se as sugestoes de Brinch Hansen e

Broms para estes coeficientes de seguranca parciais.

Tabela |V

Coeficientes de Majoracao das Cargas

Brinch Hansen Broms.
Carga Permanente 1,00 1,50
Carga Acidental 1,50 2,00

Coeficientes de Minoracao das Resistencias

Brinch Hansen Broms
Coesao 2,00 g I
tg ¢ 1,20 ] Bt %

0 estado-limite de deformagao excessiva &
um estado limite de utilizagao que deve ser verificado, a
fim de garantir um bom desempenho da linha, uma boa aparen
cia estética e evitar uma maior excentricidade das cargas ver
ticais, o que acarretaria um aumento no momento ao nivel do
terreno e proporcionaria condigdes mais propicias para a
flambagem. A verificagso deste estado-limite pode ser feito
pelo mé}odo do Corpo Rigido ou pelo método da Viga sobre Ba
se Elastica.

0 método do Corpo Rigido apresenta a vanta
gem de uma aplicagao mais rdpida. Seu uso, porém, esta condi

cionado ao atendimento das condigoes de suficiente rigidez,
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mostradas no Capitulo V (item 5.2). Fora destas condigdes, o
método fornece valores perigosos para a carga lateral admis
sivel P. Isto decorre do fato dos deslocamentos calculados
considerando o corpo como rigido serem menores que os reais.
Assim, o valor de P calculado &, na realidade, uma carga que
produz um deslocamento maior que o prefixado como aceitavel.
Consequentemente, obtem-se valores maiores que os reais para
a carga admissivel. A principal falha do método do Corpo Rigi
do € a de nao considerar as dimensdes transversais da peca.
Elas so0 sao levadas em conta na fixagdo das condigoes de sufi
ciente rigidez. Este fato nos leva a obtengao de valores con
servativos para P quando o poste € extremamente rigido.
Quando as condigoes de rigidez nao forem a
tendidas, recomenda-se a utilizacao do método da Viga sobre

Base Elastica.

4 & s LI
Nestes ultimos metodos, se faz necessaria ve

rificar a condigao: q(x)¢ qe(x), para todo xX.



CAPITULO VIII

CONCLUSOES E SUGESTOES

Neste Capitulo, apresentam-se as conclusoes
a que se chegou no trabalho e algumas sugestoes para estu

dos futuros.

8.1 CONCLUSOES

(a) Propdem-se trés métodos para estudar 0
comprimento de engastamento dos postes, coclocados em solos
conhecidos ¢ sujeitos a cargas laterais. Estes métodos foram
designados por: método do Corpo Rigido, método da Viga sobre
Base Elastica e método da Superficie de Ruptura. Este Ultimo
é um estudo de estado limite de ruptura (Qltimo), enquanto
os outros dois adotam, como critério de projeto, a limitagdo
em 1,5 cm do deslocamento lateral ao nivel do terreno (esta

do limite de utilizacao).




(b) 0 estudo da fundacao de um poste deve cons
tar das verificacoes do estado limite Gltimo (método da  Su
perficie de Ruptura) e do estado limite de utilizacdo (méto

do do Corpo Rigido ou da Viga sobre Base Eldastica).

(¢) O meétodo do Corpo Rigido sé deve ser apli
cado nos casos em que a condigao de suficiente rigidez seja

atendida.

(d) O método da Superficie de Ruptura nao de
ve ser aplicado nos casos de comprimento de engastamento mui
to grande. Em tais situagoes, a forma da superficie de ruptu
ra deve tender para a das superficies que aparecem no estudo
das estacas. Nos exemplos 1 e 2, observa-se um rapido cres
cimento de P com D, a partir de certos valores de D, o que

confirma esta restrigao.

(e) Para valores de D relativamente grandes,
€ conveniente a utilizagdao do método da Viga sobre Base Elas

tica na verificacdo do estado limite de utilizacao.

(f) Os métodos propestos forneceram bons re
L

sultados quando aplicados a dois postes, imersos em solo are

noso e estudados experimentalmente por Tonin (1977).

(g) O método de Sulzberger, quando aplicado a
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argilas pré-adensadas, mostrou resultados bastante conserva

tivos, em relacao aos demais métodos.

(h) Para consideragao da flambagem, recomen

da-se o método original de Prakash.

(i} 0 método do Handbook de Gaylord-Gaylord
nao apresentou bons resultados quando aplicado a dois casos
em que € grande a altura livre. Provavelmente, a eles nao se

aplica.
8.2 SUGESTOES

(a) Sugere-se um detalhado estudo experimen
tal do assunto, comparando-se resultados obtidos nos ensaios
realizados com os oriundos da aplicacdo dos diversos métodos
aqui apresentados. O estudo deve abranger varios tipos de
solo. Com os resultados obtidos, fixar os valores de w e A,
do método da Superficie de Ruptura, para solos arenosos e ar

gilosos.

(b) Sugere-se um estudo no sentido de se fixa

Ll
rem normas construtivas para instalacao dos postes. Deve-se
procurar estabelecer um método que garanta certa estabilida

de nas propriedades do solo.



{c) Sugere-se um estudo do modulo de reacao
para varios tipos de so}o, com amostras moldadas, seguindo,
se possivel, uma normatizagao como a referida na sugestdo an
terior. Correlacoes com outras propriedades dos solos seriam

de relevante importancia.



APENDICE A

NOTACAQ UTILIZADA



NOTAGCAO UTILIZADA
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a - lado da secao transversal do poste, paralelo ao esforgo

b, B - lado da segao transversal do poste, perpendicular

esforgo
C - coesao
By ™ coesao nao drenada

Ce - coeficiente de estabilidade

D - comprimento de engastamento

B profundidade do ponto de rotacao

D1 - profundidade onde ocorre a pressao maxima no solo,

ma do ponto de rotacgao

E

e - excentricidade

modulo de elasticidade do poste

a0

aci

F - fator que leva em conta a variagdo da inércia do poste

H - altura livre

I - momento de inércia

% eV

iyt B © médulos de reagao horizontal e vertical, respecti

vamente, definidos como pressao dividida por deslocamento

K - modulo de reacao horizontal, definido como carga

unidade de comprimento dividida por deslocamento

K. - coeficiente de empuxo passivo

P

por



Ma - momento atuante

M. - momento resistente’

m - tangente do angule de rotagio

Mg - momento atuante ao nivel do terreno

N', N - esforgo vertical

Ncr - carga vertical de flambagem

Nc,x’ Nq,x - fatores de Brinch-Hansen

n, - fator de proporcionalidade entre o mdodulo de reacao
rizontal e a profundidade

P, Py, - nressdao horizontal

P pressao vertical

p’v - pressao vertical efetiva

P - carga lateral

P., P,y - carga lateral de ruptura (dltima)

r,

Pp - pressao passiva bidimensional

q - carga para unidade de comprimentc

q, - limite elastico para q

Qg - carga lateral ao nivel do terreno

R - fator de rigidez relativa quando K(x) = k

§. - parametro de solo para ¢ método do Handbook de Gay
Ga)fl\.;u

T - fator de rigidez relativa quando K(x) = n, - X

101

ho

iord



102

v - velocidade do vento

W - peso da cunha de ruptura

x - profundidade

Yoym F deslocamento horizontal

Y = deslocamento vertical

Yo» ¥, - deslocamento horizontal ao nivel do terreno’

g

ygi - deslocamento horizontal inicial ao nivel do terreno

a - angulo de rotacgdo do poste, considerado como corpo rigi

do, ou relacgao N/NC no método de Prakash

L
8 =~ inverso do comprimento caracteristico
Yy - peso especifico do solo
§ - deslocamento horizontal no topo do poste
§' - flecha no extremo de peca em balango, rigidamente engas

tada no outro extremo
¢ - angulo de atrito interno

A - fator que leva em conta o comportamento tridimensional
dos postes
U - coeficiente de atrito solo-poste
L]
v =~ coeficiente de sepuranca

g - tensaa

@ - rotagao
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By - rotacao inicial

w,? - angulo formado pela superficie de ruptura e a horizon

tal.



APENDICE B

TABELAS PARA O METODO DO CORPO RIGIDO
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b ol e 2.501 9,383 9.383 4T.:022
-0 2. 001 o DaLE 6.013 2%, 185
D 1.66C hel B85 | 4,185 14,117
R 1.437 3,087 3.087 3.006
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TABFL A PARA N METANG NF PRAKASH SIMPLIFICADD
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