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Economic viability of ultra high-performance fiber 
reinforced concrete in prestressed concrete wind 
towers to support a 5 MW turbine

Viabilidade econômica do concreto de ultra-alto 
desempenho reforçado com fibras aplicado em torres 
eólicas de concreto protendido para sustentação de 
uma turbina de 5 MW

Abstract  

Resumo

The Ultra-High Performance Fiber-Reinforced Concrete is a material with remarkable mechanical properties and durability when compared to con-
ventional and high performance concrete, which allows its use even without the reinforcement. This paper proposes the design of prestressed towers 
for a 5 MW turbine, through regulatory provisions and the limit states method, with UHPFRC and the concrete class C50, comparing the differences 
obtained in the design by parametric analysis, giving the advantages and disadvantages of using this new type of concrete. Important considerations, 
simplifications and notes are made to the calculation process, as well as in obtaining the prestressing and passive longitudinal and passive transverse 
reinforcement, highlighting the shear strength of annular sections comparing a model proposed here with recent experimental results present in the 
literature, which was obtained good agreement. In the end, it is estimated a first value within the constraints here made to ensure the economic vi-
ability of the use of UHPFRC in a 100 m prestressed wind tower with a 5 MW turbine.
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O Concreto de Ultra-Alto Desempenho Reforçado com Fibras (CUADRF) é um material com notáveis características mecânicas e de durabilidade 
ao comparar-se com concretos convencionais e até de alto desempenho, o que permite seu emprego mesmo sem a utilização de armadura. 
O presente artigo propõe o dimensionamento de torres protendidas destinadas à sustentação de turbinas de 5 MW, através de disposições 
normativas e do método dos estados limites,  com o emprego de CUADRF e a classe de concreto C50, comparando-se as diferenças obtidas 
no dimensionamento por meio de análise paramétrica, atribuindo vantagens e desvantagens no uso deste novo tipo de concreto. Importantes 
considerações, simplificações e apontamentos são feitos para o processo de cálculo, assim como na obtenção das armaduras ativa e passiva 
longitudinal e passiva transversal, colocando em evidência a resistência ao esforço cortante das seções anulares ao comparar um modelo aqui 
proposto com recentes resultados experimentais presentes na literatura, dos quais se obtém boa concordância. Ao final, estima-se um primeiro 
valor dentro das restrições aqui feitas para que se assegure a viabilidade econômica no uso do CUADRF em uma torre eólica protendida com 
100 m de altura e turbina de 5 MW.

Palavras-chave: Concreto de ultra-alto desempenho reforçado com fibras; CUADRF; torres eólicas protendidas; resistência ao esforço  
cortante; dimensionamento.
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1.	 Introdução

O melhor aproveitamento da energia contida no vento se dá com 
maiores alturas, uma vez que o vento é quase sempre mais forte 
e menos turbulento na medida em que sua tomada de pressão 
é feita com maior altura. Deste modo, a evolução das turbinas 
eólicas, com capacidade cada vez maior na geração de energia, 
veio acompanhada também de um aumento nas dimensões de 
seus componentes, como é o caso do rotor, da nacele e da torre; 
sendo que esta última vem sendo feita, principalmente, com se-
ção transversal circular em aço ou em concreto protendido, com 
protensão externa ou interna, in loco ou pré-fabricada (Grünberg 
e Göhlmann [1]).
Como descrevem Ma e Meng [2], as torres de concreto possuem 
vantagens, entre as quais as que merecem destaque são a maior 
flexibilidade na construção e projeto, a necessidade mínima de 
manutenção, uma melhor resposta dinâmica, bem como a melhor 
possibilidade de transporte. Entretanto, em geral, tem-se utilizado 
concreto de classe de resistência do grupo I (La Nier [3], [1], [2], 
Cavalcanti et al. [4]).
O Concreto de Ultra-Alto Desempenho Reforçado com Fibras 
(CUADRF ou UHPFRC ‒ Ultra-High Performance Fiber Reinfor-
ced Concrete) é um material que alia grande resistência à com-
pressão (mais de 150 MPa) e à flexão, com uma notável ducti-
lidade e durabilidade (AFGC [5]). Enquanto sua durabilidade se 
deve a microestrutura de CUAD, que é muito mais compacta e 
homogênea, sua ductilidade é garantida pela presença das fibras, 
que melhoram a resistência à tração e flexão e que permitem que 
seu uso se dê em elementos estruturais isentos do emprego de 
armaduras passiva ou ativa. Por se tratar de um material que de-
manda um rigoroso controle tecnológico e um custo mais elevado 
de confecção quando comparado aos materiais tradicionais, sua 
utilização se justifica mediante as necessidades de projeto, visan-
do à durabilidade do material resultante, assim como a leveza da 
estrutura, que não poderiam ser facilmente atendidas com empre-
go de outros materiais, a exemplo do concreto convencional. Por 
essas razões, o CUADRF assume uma posição de destaque, um 
material com potencial para o uso em torres eólicas protendidas, 
como visto em Jammes [6], embora se trate de uma torre eólica de 
CUADRF não protendida e não armada.
Deste modo, o presente artigo investiga, através de um dimen-
sionamento não linear, o uso de um concreto de classe C50 e o 
emprego do CUADRF no projeto de torres eólicas protendidas, 
buscando comparar o emprego destes materiais através do custo 

total de cada torre, propondo um valor inicial para o qual o CUA-
DRF se torne competitivo. Neste trabalho é utilizado um exemplo 
de uma torre de 100 m de altura, com uma turbina de 5 MW, com 
características e carregamentos provenientes específicos. Sendo 
assim, não se pretende impor restrições ao uso das classes de 
concreto ou à geometria das torres.

2.	 Ações e combinações adotadas

2.1	 Casos de carregamento

Tendo em vista todos os casos de carregamento presentes na 
61400-1 [7], “Wind Turbines – Part 1: Design Requirements”, por 
motivo de simplificação, visando ao dimensionamento de uma tor-
re eólica, serão utilizados os dois casos seguintes: um para a tur-
bina em operação e outro para a turbina em não operação, assim 
com em La Nier [3] e Ma e Meng [2]:
n	 Turbina em Produção de Energia ( 1 .6DLC ): corresponde à ra-

jada de vento durante a operação da turbina. A condição de 
vento é o EOG50;

n	 Turbina Parada (  6.1DLC ): corresponde à rajada de vento du-
rante o repouso da turbina. A condição de vento é o EWM50.

2.2	 Carregamento da turbina

O carregamento no topo da torre eólica proveniente das cargas 
de vento e de operação da turbina são aqueles usados por [3] 
e oriundos do “WindPACT Turbine Rotor Design Study” [8], para 
turbinas de 5 MW e condições de vento EOG50 e EWM50. Os 
valores dos esforços solicitantes característicos são descritos na 
Tabela 1. Nota-se que são utilizadaas resultantes tanto para o es-
forço axial quanto para o momento fletor, pois a seção transversal 
é axissimétrica. Para o esforço axial no topo da torre considera-se, 
neste caso, apenas o peso da turbina para ambos. Vale salientar 
que o efeito do momento torçor foi desconsiderado.
Para a condição de não operação, EWM50, foi usada uma rajada 
de vento de 3 s com velocidade de 59,5 m/s (turbina de Classe 
II), enquanto que para a condição em operação, EOG50, tem-se 
uma rajada de vento de 3 s com 35 m/s, ambas na altura do cubo 
do rotor da turbina eólica (100 metros). As turbinas eólicas pos-
suem sistemas de controle que impedem seu funcionamento em 
velocidades de vento muito elevadas (velocidade de corte), com o 
intuito de não danificar a máquina, justifica-se o fato da rajada em 
operação ser menor do que a rajada em não operação.

Tabela 1
Esforços solicitantes considerados no topo da torre eólica para uma turbina de 5 MW

EOG50 EWM50

PT=mTg≅480.076 kg×9,81 m/s²≅4709,55 kN 

VT= Fy,T
2 +Fy,T

2 = 10572+1282≅1064,72 kN VT= Fy,T
2 +Fy,T

2 = 1992+5432≅578,32 kN 

≅MT= My,T
2 +My,T

2 = 5.8222+18.4402 19.337,25 kN.m ≅MT= My,T
2 +My,T

2 = 21.8202+18.4402 28.568,27 kN.m 

PT – Esforço axial, VT – Esforço cortante, MT – Momento fletor, mT – massa da turbina.
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2.3	 Carregamento de vento na torre

Com o interesse de manter a coerência com o carregamento ado-
tado para a turbina, bem como fazer uso da proposta dada em [3], 
exceto por ser priorizada as recomendações da norma brasileira, 
faz-se necessário converter a velocidade da altura do cubo do ro-
tor para a altura usual de 10 metros usada pelas normas de vento. 
Para tal, são adotados dois expoentes relativos aos perfis de ve-
locidade de vento para cada uma das duas condições de vento, 
sendo eles: 0,11=α  para EWM50 e 0,2=α  para EOG50. Es-
ses expoentes são usados na lei de potência de cada perfil de ve-
locidade e estão de acordo com a ref. [7]. Deste modo, as rajadas 
de vento de 3 s, com período de retorno de 50 anos, com uma 
altura de 10 m adotadas são:
n	 EWM50: ( ) ( )0,11

10 59,5 10 /100 46,19 m / s= ≅v  

n	 EOG50: ( ) ( )0,2
10 35 10 /100 22,08 m / s= ≅v

Na obtenção do carregamento de vento ao longo da torre é utiliza-
do o modelo discreto da ABNT NBR 6123:1988 [9], uma vez que 
as torres de concreto devem possuir uma frequência natural tão 
baixa quanto possível (no primeiro modo de vibração de flexão) e, 
portanto, são estruturas suscetíveis à vibração. Esta baixa frequ-
ência é desejável uma vez que com o aumento do tamanho das 
turbinas, a economia no peso da torre que pode ser atingida com 
um “projeto flexível” representa um benefício econômico conside-
rável (Hau [10]). 
Quanto às características do terreno como variação do relevo (

1S ) 
e rugosidade, adotadas para a obtenção da velocidade de projeto, 
tendo em vista o local de instalação de torres eólicas que devem 
privilegiar o aproveitamento do vento, são adotados: 1 1=S .  e 
rugosidade de categoria II (terrenos abertos em nível ou aproxi-
madamente em nível e com poucos obstáculos, tais como zonas 
costeiras, pradarias e charnecas, dentre outros). Justifica-se o 
valor para o fator de variação do relevo, pois dentro das três “ca-
tegorias” apenas para vales profundos e protegidos de vento o 
valor de 1S  torna-se 0,9, sendo que para os outros é, no mínimo, 
igual a 1,0, podendo ser ainda maior no topo de morros e taludes. 
A rugosidade de categoria II é usada para não restringir o local 
de implantação às superfícies aquáticas (mar calmo, lagos e rios, 
pântanos sem vegetação) e, segundo a ref. [1], em equivalência 
com a norma alemã DI1055-4 [11], podem ser descartadas as ru-
gosidades maiores. Em relação ao fator estatístico, o mesmo é 
usado com valor 3 1,0=S , já que a velocidade do vento apresenta 
um período de retorno de 50 anos, com uma probabilidade de 63% 
de ser igualada neste período e que, além de ser uma edificação 
industrial de baixo fator de ocupação, também faz parte de uma 
usina de energia.
A obtenção do primeiro modo de vibração, junto à primeira frequ-
ência natural, é feita através de simulação numérica, com o uso 
do programa de elementos finitos SAP2000 [12], o qual obtém a 
solução do problema de autovalores para estruturas constituídas 
por sistemas de vários graus de liberdade em vibração livre e sem 
amortecimento:

(1) 2Ω Φ 0é ù- =ë ûK M

onde, K  corresponde à matriz de rigidez, M  é a matriz diagonal 
de massa, Ω2 é a matriz diagonal de autovalores e Φ é a matriz 
de autovetores. A razão de amortecimento crítico ζ , importante 

na obtenção do coeficiente de amplificação dinâmica ξ  e, conse-
quentemente, no carregamento de vento, pode ser obtida através 
da Tabela 19 da ref. [9], considerando o grupo “Torres e chaminés 
de concreto, seção variável”, para o qual, 0,015=ζ .
O módulo de elasticidade utilizado no cálculo do modo de vibração 
e da frequência natural da estrutura é o módulo de elasticidade se-
cante do concreto, pois, ao se tratar de dimensionamento, a priori, 
ainda não se sabe a quantidade de aço das armaduras passiva  
e ativa.

2.4	 Combinações em estado limite de serviço 
	 e estado limite último

Por encontrar-se amplamente difundido em normas de projeto es-
trutural, é comum adotar o método dos estados limites que, por sua 
vez, são divididos em: estados limites últimos, que correspondem 
ao esgotamento da capacidade portante da estrutura, e estados 
limites de serviços, que correspondem às exigências funcionais e 
de durabilidade. Para cada um dos tipos de estados limites é apli-
cado uma das condições de vento com suas respectivas rajadas, 
ou seja, para os estados limites de serviço, o carregamento obtido 
com o EOG50, e, para os estados limites últimos, aquele obtido 
empregando o EWM50 ([3] e [2]).
Por se tratar de uma estrutura pré-moldada protendida, de modo 
a evitar o surgimento de tensões de tração nas juntas entre os 
anéis enquanto a estrutura está em serviço e, por ser a rajada 
de vento em operação com período de retorno de 50 anos, uma 
situação que deverá ocorrer poucas vezes durante o período de 
vida da estrutura, justifica-se o uso da combinação rara no Estado 
Limite de Serviço de Descompressão (ELS-D). Neste sentido, o 
caso fica caracterizado como nível de protensão completa para o 
dimensionamento da seção de concreto protendido. Deste modo, 
as combinações de ações recomendadas pela ABNT NBR 8681 
[13] que levam em conta a condição de vento EOG50 podem ser 
descritas por:
n Estado Limite de Descompressão (ELS-D): combinação rara, 
fibra inferior:

(2)

 
( ), , 1,

1=

= = + £ \å
m

d d ser gi k q k lim
i

S S F F F S

( )1, 1, 0+ + £g k p q kS F N F¥

n Estado Limite de Compressão Excessiva (ELS-CE): combina-
ção rara, fibra superior:

(3)

 
( ), , 1,

1=

= = + £ \å
m

d d ser gi k q k lim
i

S S F F F S

( )1, 1, 0,6+ + ³ -g k p q k ckS F N F f¥

O valor limite na equação 2.5 está de acordo com a norma ame-
ricana ACI 318:2014 [14], que define a tensão máxima de com-
pressão no concreto em serviço após as perdas de protensão. 
Com relação ao Estado Limite de Serviço de Deformações Exces-
sivas (ELS-DEF), parece ainda não haver um critério simplificado  
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claramente definido para o deslocamento máximo no topo da 
estrutura, de modo que são aqui adotados D / 400=nmáx L  (maior 
valor em [6]) e D / 250=nmáx L . Ainda, Ma e Meng [2] usam  
D /100=nmáx L , pela norma chinesa, em analogia da torre eólica 
com chaminés de concreto, entretanto não será adotado nesta in-
vestigação. Neste estudo, o deslocamento no topo da estrutura é 
obtido com combinação rara de serviço usando a não linearida-
de geométrica por meio de processo P- n , presente no programa 
SAP2000, considerando o módulo de elasticidade secante do ma-
terial e o momento axial de inércia da seção bruta de concreto. O 
mesmo vale para os esforços obtidos nas seções para os demais 
estados limites em serviço.
Uma vez que é feito uso de uma turbina eólica com frequência de 
operação conhecida, 11,2 rpm ou 0,187 Hz (ref. [3] e [8]), deseja-
-se que a frequência natural do primeiro modo de vibração da torre 
evite os intervalos de frequências 1p±10% e 3p±10% (onde, 1p é 
a frequência do rotor e 3p da passagem das pás) para evitar os 
efeitos de ressonância com a operação da turbina (ref. [1]). Não é 
considerado intervalo de frequência operacional do rotor.
Em relação ao Estado Limite Último, quando do esgotamento da 
capacidade resistente da seção, a condição de vento a ser consi-
derada, como já explicitado, é a EWM50. Trata-se de uma combi-
nação última normal, que deve ser feita levando em consideração 
as não linearidades física e geométrica. Quanto aos coeficientes 
de majoração das ações, sua utilização depende do tipo de com-
binação, da ação e se a mesma está atuando em sentido favorável 
ou desfavorável. Desta forma: para o peso próprio da estrutura 

1,g kF , na combinação última normal, o coeficiente de ponderação 
 fγ utilizado é 1,4=gγ , desconsiderando-se o caso de estrutura 

pré-moldada [15];  para a ação variável 1,q kF  causada pelo ven-
to que atua diretamente na torre, na combinação última normal, 

o coeficiente de ponderação adotado é de 1 1, 4=qγ ; a força de 
protensão ∞pN  possui um coeficiente de ponderação 0,9=pγ  
para a combinação última normal; para as ações na torre pro-
venientes da incidência do vento na turbina eólica, 2,q kF , o 
coeficiente de ponderação adotado é o mesmo fornecido pela ref. 
[7], 2 1,35=qγ , uma vez que foram tomados separados os carre-
gamentos da turbina eólica e da torre.
Deste modo, a combinação normal no Estado Limite Último pode 
ser descrita como:

(4)
 ( ) ( 1,= = + +d f k g g k p pS S F S F N ¥g g g

)1 1, 2 2,+ <q q k q q k limF F Sg g

Nesta última equação, a notação dos índices foi modificada em re-
lação à norma brasileira. Em verdade, só é considerada uma ação 
variável principal (o vento), sendo esta desdobrada em “duas” par-
celas de ações variáveis principais, cada uma com seu coeficiente 
de ponderação.

3.	 Comportamento não linear  
	 dos materiais

3.1	 Diagramas tensão-deformação

A norma brasileira ABNT NBR 6118:2014 [15] apresenta, tanto 
para o cálculo de esforços e deformações (análise de segunda 
ordem) quanto para o cálculo dos esforços resistentes últimos (di-
mensionamento da área de aço), o diagrama parábola-retângulo 
para a relação tensão-deformação do concreto na compressão, 
que é dado por:

(5)
 

2

2

1 1    0
é ùæ ö
ê ú= - - £ £ç ÷
ê úè øë û

n

c
c c c c

c

f para
e

s e e
e

(6) 
2 2      = < £c c c c cuf paras e e e

Onde, cf .  é a resistência à compressão do concreto, com 
ponderaes apropriadas ao tipo de análise realizada. De acor-
do com a ref. [15] e França [16], no cálculo do deslocamento, 

1,10= =c cd cdf f fβ , no qual já se encontra multiplicado o coefi-
ciente para efeito de carga mantida, o efeito Rüsch, e na verifica-
ção da ruptura, 0,85  = =c cd cdf f fα (α  é o próprio efeito Rüsch). 
A resistência de cálculo do concreto cdf  é a resistência carac-
terística minorada pelo coeficiente parcial de segurança 1,4=cγ
. Os valores dos parâmetros 2cε  (deformação específica de en-
curtamento do concreto no início do patamar plástico), 2cuε .  (de-
formação específica de encurtamento do concreto na ruptura) e 
do expoente n .  na equação, diferem a depender se o concreto 
pertence até classe C50 ou se é da classe C55 até C90.
o é considerada a resistência à tração do concreto quando da 
verificação de ruptura, uma vez que quanto mais próxima uma 
seção está de sua capacidade resistente, menor é a diferença 
entre o Estádio II puro e o Estádio II. Entretanto, de forma a não 
penalizar tanto a seção, quando na análise de segunda ordem, 
um coeficiente de ponderação 1,10=β .  também é adotado para 
a relação tensão-deformação do concreto na tração. O diagrama 
tensão-deformação adotado para o trecho ascendente à tração é 

Figura 1
Diagrama tensão-deformação adotado para 
o concreto
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considerado linear elástico até uma tensãde resistência de cálculo 
à tração do concreto, ctdf , fazendo uso do módulo de elasticidade 
ngente inicial. A partir da deformação correspondente à máxima 
tensão de tração, é definida para o trecho descendente a equação 
proposta por Araújo [17], exceto pelos valores de cálculo e pelo 
coeficiente de ponderação:

(7)   0= £ £ct ci ct ct crE paras e e e

(8)
 0,6

 
æ ö

= >ç ÷
è ø

cr
ct ctd ct cr

ct

f para
e

s b e e
e

Onde /=cr ctd cif Eε β  é a deformação de fissuração do concre-
to. O diagrama tensão-deformação do concreto é apresentado na 
Figura 1.
Os diagramas tensão-deformação para as armaduras passiva e 
ativa são apresentados na Figura 2. O coeficiente parcial de se-
gurança para os dois tipos de aço é 1,15=sγ . Para o aço da ar-
madura passiva é considerado um comportamento elastoplástico 
perfeito, tanto à tração quanto à compressão, seja para o cálculo 
das deformações (utiliza-se o diagrama com ykf ) ou do dimen-
sionamento da seção (utiliza-se o diagrama com ydf ). Ata-se o 
aço CA-50 e um módulo de elasticidade de 200=sE  GPa. Limita-
-se a deformação de tração ao valor de 10‰ como critério de rup-
tura. Para o aço da armadura ativa, em geral, pode ser assumido 
um comportamento bilinear, tanto para o cálculo das deforma-
ções (utiliza-se o diagrama com valores característicos) quanto 
para o dimensionamento (utiliza-se o diagrama com valores de 
projeto). Adotam-se cordoalhas tipo CP-190-RB, um módulo de 
elasticidade tangente inicial de 200=pE  GPa e uma deformação 
específica 40‰=pukε . Demais grandezas assumem valores de 
acordo com a ABNT NBR 6118:2014.

Para o Concreto de Ultra-Alto Desempenho Reforçado com Fibras 
(CUADRF), tendo em vista a ausência de valores experimentais, 
são adotadas as seguintes simplificações e considerações no dia-
grama tensão-deformação à tração, usado para o estado limite úl-
timo. Tal como em Spasojević [18], a partir dos testes de tração 
direta de Jungwirth [19], são adotados um domínio linear elástico 
e, após este, um domínio pseudoplástico com patamar limitado 
a 2,5‰, no qual ocorre múltipla microfissuração, mas sem que as 
deformações passem a se localizar em uma ou mais macrofissuras 

Figura 2
Diagramas tensão-deformação para armadura passiva e ativa

Figura 3
Diagrama tensão-deformação para o CUADRF 
proposto
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principais. Por simplificação, foi desconsiderado o último domínio 
que seria de abrandamento, no qual a tensão não mais se relacio-
na diremente com a deformação, mas sim com a abertura de fissu-
ras. Contudo, pretende-se verificar em trabalhos futuros a influência 
da consideração do domínio de abrandamento para o CUADRF. 
As propriedades mecânicas e valores característicos para o CUA-
DRF utilizado — “Béton Spécial Industriel” (BSI) — encontram-se 
também presentes nas recomendações provisórias da AFGC [2] 
e são: 180=bkf  MPa, 9,1=btkf .  MPa e 65=bE  GPa. O coefi-
ciente parcial de segurança é 1,3=bγ  e no caso da tração é ain-
da considerado um coeficiente adicional de orientação das fibras 

1,25=K  (quando não se considera efeitos locais). São utilizados 
os mesmos coeficientes de ponderação α  e β , para dimensio-
namento e análise de segunda ordem, respectivamente (Figura 
3). Como a AFGC nada menciona sobre o efeito rüsch na tração, 
adota-se apenas o coeficiente 1,10=β , para não penalizar e su-
perestimar as deformações.

3.2	 Obtenção dos diagramas 
	 momento-curvatura-for normal

Para a obtenção dos diagramas momento-curvatura-força normal é 
necessário estabelecer hipóteses sobre a configuração deformada da 
barra, considerada esbelta. Como usualmente empregado, admitem-
-se as seguintes hipóteses: hipótese de Navier-Bernoulli, pela qual as 
seções transversais, inicialmente planas e normais ao eixo da barra, 
permanecem planas e normais ao eixo deformado até o Estado Li-
mite Último, assim as distorções provocadas por tensões cisalhantes 
podem ser desprezadas (pequenas deformações); existe aderência 
perfeita entre a armadura ativa e passiva e o concreto; os diagramas 

tensão-deformação para descrever o comportamento não linear dos 
materiais são aqueles descritos na seção anterior; e a ruptura da seção 
transversal ocorre uma vez que sejam atingidas as deformações limi-
tes para o concreto e/ou para o aço. Da hipótese de Navier-Bernoulli, 
tem-se para o campo de deslocamentos no interior da barra no plano:

(9) ( ) ( ) ( ) ( )0,   ,      ,= - =
dv

u x y u x y v x y v x
dx

Logo, resulta em uma distribuição linear de deformações longitudi-
nais ao longo da altura da seção transversal. Assumindo como cur-
vatura do eixo baricêntrico da barra, a segunda derivada de v , a 
deformação em um ponto genérico da seção transversal, é dada por:

(10)
 2

0 02
= - = +x

d v
y y
dx

e e e c

Em virtude da hipótese de aderência perfeita, as deformações 
nas armaduras passiva e ativa também são descritas pela mesma 
equação anterior. Para o caso do aço de protensão, na pós-tração 
com aderência, é ainda preciso considerar a deformação inicial de 
pré-alongamento da armadura DÄ piε . Assim, as deformações relati-
vas a cada componente da seção tornam-se:

(11)
 

0 0  ,     ,  = + = + =ci ci si si piy ye e c e e c e
0Δ Δ Δ+ = + +pi pd pi piye e e e c

Com a protensão centrada, a deformação de pré-alongamento na 
pós-tração é dada por:

(12)
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Figura 4
Corte esquemático de seção anular com disposições das armaduras ativa e passiva e traçados 
de cabos
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A seção transversal anular (ver Figura 4) possui n  barras de ar-
madura, sendo a metade destas barras uniformemente disposta 
em cada perímetro da seção, interno e externo. Os cabos estão 
dispostos de modo uniforme ao longo do perímetro do raio médio 
da seção e são compostos pela mesma quantidade de cordoa-
lhas. Uma barra genérica possui área igual a siA  e coordenadas 
( , si six y ) e um cabo genérico possui área igual a piA  e coorde-
nadas ( , pi pix y ).
Aplicando as equações de equilíbrio, obtêm-se os esforços na se-
ção transversal para a flexo- compressão normal:

(13)
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Onde se desconsidera o segundo momento fletor devido à axissi-
metria da seção. As integrais são feitas ao longo de toda a área 
de concreto e resolvidas, numericamente, por meio da regra de 
Simpson, realizando a integração ao longo da espessura e da cir-
cunferência (lamelas radiais e circunferenciais).
A relação momento-curvatura-força normal é obtida através do con-
trole das deformações pelo qual vão sendo adotadas curvaturas  

χ, de forma incremental, calcando-se assim os esforços internos 
( ), N M  até que sejam equilibrados com os esforços externos (

, )ext extN M . O procedimento descrito pode ser realizado através de 
métodos iterativos, como a exemplo, pelo método de Newton-Ra-
phson. Neste caso, pretende-se obter a raiz da função definida por:

(15)
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No cálculo da raiz dessa função, de modo a melhorar a conver-
gência do algoritmo, é aplicada uma adaptação no método de 
Newton, tornando-o mais robusto. Tal como no método da bisse-
cante, impõe-se, inicialmente, a pesquisa do intervalo de solução. 
Para cada novo valor da variável obtido dentro do intervalo, adap-
ta-se o intervalo de solução, reduzindo-o. Caso este novo valor 
esteja fora dos limites do intervalo, o último intervalo de solução 
e os correspondentes valores para a função são empregados no 
método da bissecante, obtendo um valor, inevitavelmente, interno 
ao intervalo. Em seguida, reduz-se o intervalo e volta a se empre-
gar o método de Newton. Isto afasta o problema de instabilidade. 
Os resultados obtidos para as seções anteriores são armazena-
dos para servir como nova estimativa, garantindo ainda maior ve-
locidade na solução.

3.3	 Domínios de dimensionamento

O cálculo da área de aço passivo da seção protendida é feito por 
meio dos domínios de dimensionamento no estado limite último 
de acordo com a ABNT NBR 6118:2014 (Figura 6), sendo também 
admitidos como forma de dimensionamento para o CUADRF (ref. 
[2]), bastando apenas alterar as deformações correspondentes. 
O procedimento consiste em encontrar, iterativamente, a profun-
didade x .  da linha neutra, que se situa no intervalo de 0 a ∞
, na flexo-compressão. As tensões são, então, obtidas de acordo 
com as deformações impostas pelos domínios, bem como pela  

Figura 5
Diagramas momento-curvatura associados 
aos esforços solicitantes na combinação 
última (momento fletor e esforço axial): seções 
ao longo da torre para o caso utilizado de 
protensão completa ao longo das 100 seções. 
A linha vermelha corresponde aos pares 
momento-curvatura associados aos esforços na 
combinação última

Figura 6
Domínios de dimensionamento para uma seção 
transversal (adaptado da NBR 6118 [15])
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profundidade da linha neutra e a solução é encontrada resolvendo-
-se as mesmas equações de equilíbrio com o método de Newton 
adaptado, conforme apresentado na seção anterior. Como a dis-
posição da armadura é conhecida, não é feita restrição aos domí-
nios de dimensionamento, como no caso de pilar.

4.	 Dimensionamento de pilares esbeltos 
	 de concreto protendido

torre é adotada com uma altura L  de 100 m, dividida em 25 
anéis, cada um com 4 m de altura. As seções possuem dimensões 
que variam linearmente da base ao topo da estrutura. Para cada 
anel, a área de aço passivo é considerada constante. Quanto ao 
método dos elementos finitos, cada anel é dividido em número 
suficiente de elementos unidimensionais com geometria constante 
cada um, referente ao ponto médio do elemento. Deste modo, são 
suficientes quatro elementos por anel, resultando em 100 elemen-
tos. A estrutura é considerada engastada na base.

4.1	 Armadura ativa

Os esforços solicitantes nas seções destinados ao cálculo da ar-
madura ativa são obtidos por análise não linear geométrica, atra-
vés da consideração do efeito P- n  (CSI [12]), com o módulo de 
elasticidade secante csE .
Consideram-se, para a torre, dois traçados de cabos, 2=rt , 
tendo em vista a redução no comprimento total de bainhas e de 
cabos. Explica-se, a partir de algumas considerações: o compri-
mento de cada traçado é tomado como um múltiplo do compri-
mento total sobre a quantidade de traçados, . / ri L t , com 1≤ ≤ ri t
; a variação horizontal do traçado é desprezível como Δy « Δz, 
logo  2 2Δs Δy Δz Δz= + @ ; o número de cordoalhas é o mesmo 
para cada cabo; admite-se, como estimativa, que a variação da 
força de protensão obtida para as seções seja linear, desde a base 
até o topo. Vale destacar que o valor da tensão no topo é consi-
derado com aproximadamente nulo (pequena tensão de tração), 
decorrendo que cada segmento da torre, / rL t , possui . /cabos ri n t  
cabos, para 1≤ ≤ ri t . Desta forma, adotando-se a quantidade de 
cabos na base da torre como referência, cabosn , tem-se para o 
comprimento total de cabos e bainhas:

(17)
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Portanto, como γ  tende, lentamente, a 0,5 à medida que o nú-
mero de traçados tende ao infinito e seu valor já é de 0,75=γ  
com 2=rt , um valor médio entre os limites da função, permanece 
adotado esse último valor.
São adotadas cordoalhas de sete fios de diâmetro nominal de 12,7 
mm, definindo-se um valor mínimo de 1 e máximo de 12 cordoa-
lhas por cabo, respeitando os espaçamentos limites entre eixos de 
cabos, mínimo de 30 cm e máximo de 120 cm (mesmo adotado 
em lajes) [15]. Adota-se, dentre as possíveis opções, aquela que 
apresenta maior quantidade de cordoalha, consequentemente, 
menos cabos.
Também é feito um recálculo das perdas da força de protensão, 

dado que é necessário, inicialmente, estimar as perdas para, en-
tão, verificar se estas correspondem às calculadas. Isto permite 
corrigir e até otimizar a área de aço protendido. O tipo da anco-
ragem é ativa-passiva sentido base-topo. São calculadas, para 
todas as seções e para cada traçado de cabos, tanto as perdas 
imediatas quanto as progressivas: atrito, acomodação das cunhas 
de ancoragem, encurtamento elástico do concreto, retração, flu-
ência e relaxação.
É notável a grande influência dos desvios parasitários nas per-
das por atrito (  ( )

0Δ /  1 - +é ù= -ë û
kx

p piN N e ma ), uma vez que estes não 
dependem dos ângulos de desvio do cabo ao longo de seu trajeto, 
mas sim do comprimento entre as ancoragens que, no caso, é de, 
aproximadamente, 100 metros (por meio de kx ). Em razão disto, 
deve ser tomado valor tão baixo quanto possível para o coeficiente 
de atrito µ  e, para tal, adota-se o valor de 0,10 (bainha metálica lu-
brificada). Isto já corresponde a uma perda próxima a 9,5% na força 
de protensão para uma torre em tronco de cone de mesma altura. 
As perdas por acomodação das cunhas de ancoragem são obti-
das numericamente e iterativamente através do método da bisse-
cante, tomando o valor de deslocamento relativo à acomodação 
da ancoragem como 6=nw  mm:
 (18)
Onde, w .  é um ponto qualquer ao longo do comprimento longi-
tudinal do cabo, L . Caso o ponto de equilíbrio seja maior do que 
este comprimento longitudinal (considerando ancoragem ativa-
-passiva) basta mudar a incógnita do problema de w  para P , 
valor da força de protensão no final do comprimento L :

( ) ( )0

0

2 / ( ) = − − ∫n
L

p p pf P w N x P dx E A
.  

Neste caso, o intervalo de solução está em ( )0≤ pP N L .Não ha-
vendo parcela devido à carga permanente mobilizada e, conside-
rando uma grande quantidade de cabos, a perda por encurtamen-
to elástico é ao longo da torre:

(19)
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so cada grupo de cabos, do traçado menor e maior, seja pro-
tendido nesta ordem, o encurtamento elástico do concreto pro-
vocado pela protensão do segundo grupo gera uma perda adi-
cional na força de protensão dos cabos do primeiro grupo. As 
perdas referentes a este afrouxamento são levadas em conta 
pela compatibilidade de deslocamento entre os cabos e a me-
tade inferior da torre.
No cálculo das perdas progressivas, é pertinente considerar que: 
as cargas devido ao peso próprio da torre, a protensão e o peso 
da turbina são aplicadas em fases suficientemente próximas; os 
cabos são uniformemente distribuídos na seção, sendo cada gru-
po de cabos tratado como um cabo resultante; existe aderência 
perfeita entre o concreto e a armadura e o elemento estrutural per-
manece no estádio I. Para a obtenção dos coeficientes de fluên-
cia, ( )0, ,∞t tϕ e de deformação específica de retração, ( )0,∞cs t tε
, toma-se a data de aicação dos carregamentos em 0 30=t  dias, 
umidade média do ambiente de 75%, utilizando a tabela 8.2 da 
ref. [12]. Mesmo com as considerações a respeito da aplicação do 
carregamento e dos coeficientes, as perdas por retração e fluên-
cia, e relaxação relativa, são obtidas por meio do método geral 
de cálculo, com a fórmula derivada do método da tensão média 
presente no CEB-FIP 78 [20], tal como em Cholfe e Bonilha [21]:



23IBRACON Structures and Materials Journal • 2017 • vol. 10 • nº 1

 	 P. V. C. N. GAMA  |  T. N. BITTENCOURT

(21)
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Para as perdas por relaxação pura, D ( )0 ,∞n pr t tσ , utilizam-se os 
valores da ABNT NBR 6118:2014.
Quanto ao CUADRF, de acordo com a AFGC [2], após o tratanto 
térmico, a retração inexiste e o coeficiente de fluência possui va-
lor de 0,2. Isto é, aproximadamente, equivalente a 14% do valor do 
coeficiente de fluência esperado para concretos de classe C50 a 
C90, com espessura fictícia de 30 cm, ( )0, 1, 4∞ =t tϕ .

4.2	 Armadura passiva longitudinal: parâmetros

Para a posição das barras de aço na seção adota-se uma distân-
cia de 7′ =d  cm entre o centroide da armadura e da face da se-
ção correspondente, externa ou interna. Este valor encontra res-
paldo nas seguintes premissas: o diâmetro inicialmente adotado 
para as barras é de 40 mm que, somado ao diâmetro da armadura 
transversal, que por sua vez é de, no mínimo, 1/4 da armadura 
longitudinal – logo, 10 mm – bem como ao cobrimento nominal 
das armaduras, sendo 35 mm para CCA II [15], é possível obter 
um valor resultante de 6,5 cm, ligeiramente inferior ao adotado.
Com relação à quantidade de barras, toma-se um valor suficiente 
para que, a partir deste, seja possível considerar uma distribui-
ção uniforme tornando insignificante a diferença na área de aço 
e no diagrama momento-curvatura de uma seção. Como a menor 
espessura usada na seção é de 20 cm, verifica-se que o espaça-
mento máximo de 40 cm já satisfaz esse requisito.
Para cada anel de 4 m de altura é usada a maior das áreas de aço 
obtidas nas extremidades de seus elementos constituintes. Tem-
-se, com isso, o mesmo diâmetro e quantidade de barras para cada 
anel, proporcionando um escalonamento da armadura longitudinal.
A armadura mínima é calculada a partir do dimensionamento da seção 
em questão a um momento fletor mínimo , í 0 ,0,8=d m n ctk supM W f , onde 

0W  é o módulo de resistência da seção transversal bruta de concre-
to, relativo à fibra mais tracionada. E, finalmente, a taxa geométrica 
de armadura passiva é tal que í í0,5≥ − ≥s m n p m nρ ρ ρ ρ , em que se 
respeita a taxa mínima absoluta de í 0,15%=m nρ .

4.3	 Armadura passiva longitudinal:
	 dimensionamento através de modelo 
	 não linear

O modelo descrito aqui utiliza o método exato devido à esbeltez da 
torre e é, de certo modo, análogo àquele descrito por Araújo [22], 
exceto pelo uso darotensão e de algumas simplificações para rea-
lizar o acoplamento entre o algoritmo desenvolvido em MATLAB e 
o programa de elementos finitos, SAP2000. 

Quando do dimensionamento da armadura de aço passivo, utiliza-
-se a combinação de carregamento no estado limite último em 
uma análise não linear geométrica. Para tanto, é usado, inicial-
mente, csE , assim como o momento de inércia da seção bruta de 
concreto. Feito o primeiro cálculo e utilizando os esforços solici-
tantes ( dN , 

dM ) no dimensionamento da área de aço passivo, já 
se pode incluir a mesma área de aço na obtenção dos diagramas 
momento-curvatura-força normal ao longo das seções.
Deste modo, a partir dos pares de esforços solicitantes e dos 
diagramas momento-curvatura-força normal obtidos para os pon-
tos médios de cada elemento ao longo da estrutura, calculam-se 
as novas rigidezes à flexão secante correspondente ao ponto  
( dM - χ - dN ) nos diagramas. Como é possível ver na Figura 5, 
a força normal está implícita no diagrama momento-curvatura de 
cada seção ao longo da torre. Nota-se na mesma figura que a re-
dução na força de protensão (esforço axial) na metade superior da 
torre, devido à parte dos cabos ficarem ancorados no meio, pro-
voca uma redução no momento fletor resistente da seção assim 
como no momento de fissuração, em relação à metade da torre 
que recebe o esforço axial proveniente de todos os cabos. 
Cada nova rigidez calculada é introduzida na matriz de rigidez 
de cada elemento no programa de elementos finitos por meio 
de alteração do momento de inércia da seção, através da razão 

, ,  /sec calc sec inicialEI EI . Procede-se a uma nova análise não linear 
geométrica, gerando novos esforços e deslocamentos, obtendo 
e adaptando a nova rigidez aos elementos. Este procedimento é 
repetido até que os esforços e deslocamentos convirjam. 
Após esta etapa, procede-se, novamente, o dimensionamento da 
área de aço passivo, repetindo todo o processo, uma vez que os 
deslocamentos e esforços são diferentes daqueles primeiros obti-
dos. Como exemplo, caso o deslocamento seja inferior ao inicial, 
os momentos fletores serão reduzidos e assim a nova área de aço 
obtida será menor que a inicial. Entretanto, se havendo um aumento 
dos deslocamentos, uma área de aço ainda maior será obtida. Este 
procedimento permite que, ao se estabelecer um critério para seu 
término (como convergência dos deslocamentos e esforços solici-
tantes e a consequente redução na diferença entre as áreas de aço 
passivo), seja obtida uma área de aço otimizada (ref. [1]).

4.4	 Dimensionamento ao esforço cortante

Em contraste com o extenso uso das seções circulares maciças 
e vazadas, por exemplo, em pilares, postes, torres, chaminés e 
reservatórios, as referências normativas em geral não propõem 
nenhuma formulação específica para a avaliação da resistência 
ao cisalhamento das mesmas. Como descreve Teixeira et al. [23], 
a aplicação da equação empregada em seções retangulares para 
essas seções implicariam em alguns problemas como:
n	 Aplicabilidade da expressão usada para determinação de 2rdV , 

força cortante resistente de cálculo referente à ruína das diago-
nais comprimidas de concreto;

n	 Definição do valor de wb  para o cálculo de cV , parcela da força 
cortante resistida por mecanismos complementares ao de treliça;

(20)
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n	 Dúvidas referentes à eficiência dos estribos circulares  
na resistência à força cortante quando da determinação 
de swV , parcela da força cortante resistida pela armadura 
transversal.

Quanto à eficiência dos estribos circulares na resistência à 
força cortante para seções também circulares, Turmo et al. 
[24] apresenta uma formulação deduzida teoricamente e com-
provada empiricamente para a contribuição das armaduras 
transversais, considerando tanto estribos verticais quanto es-
pirais. No caso das seções anulares, a contribuição da arma-
dura transversal formada por estribos verticais é dada pelo 
produto do número de estribos atravessando a fissura, multi-
plicada pela resistência mecânica do estribo e pela inclinação 
média dos estribos na interseção com a fissura. Simplificando 
a expressão, [24] obteve a mesma expressão tão usada para 
seção retangular, o que permitiu concluir que as tensões de ci-

salhamento possuem a mesma orientação dos estribos, o que 
leva o fator de eficiência ter valor igual a 1 na seção anular:

(22)
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Uma forma de obter o valor de 
cV  seria, tal como em [23], esti-

mando-o correspondente à primeira fissura de cisalhamento, con-
siderando-se Estádio I para o concreto, logo referente à máxima 
tensão de tração (na altura do centroide da seção). 
Assumindo que a tensão de cisalhamento seja uniforme através 
da espessura da parede, agindo paralela ao contorno da seção e 
utilizando a condição de antissimetria da tensão de cisalhamen-
to em seções simétricas na fórmula do fluxo de cisalhamento, 
a tensão de cisalhamento, sτ , para seção anular não fissurada 
pode ser estimada a partir de ( ) ( )/=s ms Vsen R tτ ϕ π . Desta for-
ma, a tensão de cisalhamento máxima que ocorrerá na altura do  

Tabela 2
Comparação entre ensaio experimental de Völgyi et al. [27] e modelo proposto
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- 0 12 12/0 5,7 9,3 15 12,15 435,1 72,9 0 68,6 3,11 67,70 0,99

- 0 12 12/0 9,6 5,4 15 10,20 615,2 70,2 0 95,0 3,06 94,02 0,99

- 0 16 12/0 6,4 8,6 15 11,80 474,5 66,9 0 78,0 2,89 68,49 0,89

5 15 16 12/0 5,5 9,5 15 12,25 423,3 72,9 0 115,0 3,11 94,13 0,82

5 15 12 12/0 5,7 9,3 15 12,15 435,1 66,9 0 105,0 2,99 93,24 0,89

5 15 16 12/0 9,3 5,7 15 10,40 604,8 70,2 0 158,0 3,06 120,7 0,76

5 11 16 12/0 9,1 5,9 15 10,50 597,5 66,9 0 187,0 2,99 127,8 0,68

5 15 16 8/4 5,8 9,2 15 12,10 441,0 62,5 148 140,0 2,89 121,9 0,87

5 15 16 8/4 9,2 5,8 15 10,40 601,2 64,8 88 141,0 2,94 136,4 0,97

5 15 16 8/4 9,3 5,7 15 10,35 604,8 69,8 106 146,0 3,05 143,9 0,99

5 15 16 8/4 9,3 5,7 15 10,35 604,8 62,5 228 163,0 2,89 160,8 0,99

5 15 16 8/4 9,5 5,5 15 10,25 611,8 69,7 238 161,5 3,05 168,9 1,05

5 15 0 0/12 9,2 5,8 15 10,40 601,2 72,2 237 174,0 3,10 168,6 0,97

5 15 0 0/12 9,0 6,0 15 10,50 593,8 72,2 180 145,0 3,10 157,6 1,09

C. A. e C. P.
Média 0,93

D. P. 0,11

Apenas C. P.
Média 0,99

D. P. 0,07

ns – número de barras de aço; np – número de cordoalhas; p – passo da armadura transversal espiral; C. A. – Concreto Armado, 
C. P. – Concreto Protendido, D. P. – Desvio Padrão.
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centroide da seção terá valor de , á 2 /=s m x cV Aτ . E assim, o esforço 
cortante correspondente à primeira fissura de cisalhamento é dado 
por , á / 2 / 2= =c s m x c ct cV A f Aτ . Uma vez que as seções de paredes 
finas podem ser consideradas como submetidas a um estado plano 
de tensões, desprezando a tensão ao longo da espessura, 3σ , a 
ideia proposta pode ser estendida para consideração de protensão 
longitudinal centrada e circunferencial. Pela resistência dos mate-
riais, fazendo 1 = ctfσ   e á 2 /= =xy m x cV Aτ τ , as tensões principais 

1,2σ  podem ser colocadas em função do esforço cortante:

(23)

 2

2
1,2

2 2

+ -æ ö
= ± + \ =ç ÷

è ø

x y x y

xy cV
s s s s

s t

( )
2

2

é
2 2

-æ ö
- - ç ÷

è ø

x yc
ct m d
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s s
s

As tensões xσ  e yσ  podem ser tratadas como tensões devido às 
forças de protensão centrada longitudinal e circunferencial trans-
versal, respectivamente. Nota-se que aqui x  refere-se ao eixo 
longitudinal da barra e y  a um dos eixos ortogonais.
Conforme [23], quando do cálculo de cV  e 2rdV , uma forma de 
eliminar a dificuldade em se determinar o valor de wb  seria utili-
zando o conceito de área efetiva, como a exemplo da NBR 8800 
[25] ou Merta e Kolbitsch [26], substituindo assim o produto wb d , 
muito embora esta substituição necessite de maior embasamento 
teórico e/ou experimental. Deste modo, considerando o conceito 
de área efetiva da NBR8800 e utilizando para wb  a menor largura 
da seção, 2=wb t , tem-se:

(24)
 ( )/ 2 / 0,5= = = = =ef c c wA V V A A Rt b dp
2 / 2 / 4  0,785\ = = @td d R h hp p

Constata-se que é um valor muito próximo a 0,8h , que se trata de 
um limite inferior quando existir armadura de protensão ao longo 
da altura, desde que exista armadura junto à face tracionada de 
modo a satisfazer os critérios de acordo com [15]. 
A fim de que se possa comparar o valor de cV  com o de dados expe-
rimentais, será admitido para ctf , o valor inferior da resistência ca-
racterística à tração do concreto, , 0,7=ctk inf ctmf f , a depender da 

Tabela 3
Torres de mesma geometria em CUADRF e C50
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50 (5,76, 3,79, 
1,83)

(0,2, 0,2, 
0,2)

0,480 474,4 12,24 16,89 2,45 64

180 0,632 475,5 - 14,95 2,45 64

Razão (CUADRF/C50) 1,002 - 0,885 1 1

resistência do concreto: caso a classe seja menor ou igual a C50, 
usa-se 2/30,3=ctm ckf f , caso seja maior ( )2,12 1 0,11= +ctm ckf ln f  
e, para a resistência característica à compressão, utiliza-se 

8= −ck cmf f  MPa. Para a armadura transversal, serão feitas as 
seguintes adoções: o ângulo da biela de compressão θ  é de 45°; 
a altura útil será considerada igual a 0,8=d h ; a tensão na ar-
madura transversal igual à tensão de escoamento característica 

50= =y ykf f  kN/cm²; e os estribos são espirais.
A força cortante resistente de cálculo relativa à ruína por tração 
diagonal, 3RdV , é a soma das parcelas cV  e swV . A Tabela 2 apre-
senta os valores dos parâmetros geométricos e mecânicos das 
vigas ensaiadas por Völgyi et al. [27] e a comparação entre os 
máximos esforços cortantes. Vale relatar que, para uma taxa geo-
métrica de armadura longitudinal maior do que a mínima utilizada 
no ensaio (12 barras de 12 mm de diâmetro), os valores obtidos 
dos ensaios são, em quase totalidade, maiores do que aqueles 
calculados. Entretanto, isto se deve à inexistência, na expressão 
proposta, de uma correlação com a taxa de armadura, diferente-
mente da expressão proposta para cV  por Merta [28]. A influência 
da distância entre a carga aplicada e o apoio também é mostrada 
por [27], resultando em valores também maiores do que aqueles 
calculados pelo modelo proposto. As vigas de concreto protendi-
do possuem resultados bastante próximos quando comparadas 
aos derivados do modelo, com média de 0,99 (relação entre carga 
cortante última entre modelo e teste), o mesmo que das vigas de 
concreto armado sem estribo e de baixa taxa de armadura (diâ-
metro 12 mm). Deste modo, o modelo proposto aqui apresentou 
uma boa concordância para os ensaios analisados e representa, 
sobretudo, um bom indicativo para o valor de cV  (Tabela 2).
Os valores para a armadura mínima transversal , 100=sw min sw wA bρ  
cm²/m são adotados de acordo com [15] onde a taxa geométrica 
vale ,0, 2 /=sw ct m ywkf fρ  e wb , no caso da espessura da nervura 
variar com a altura, é adotado como a largura média ao longo 
da altura tal que ( ) ( )/ 2 / / 2= = +w c ext m mb A r r t r tπ . Pela própria 
forma da seção anular, são utilizados dois estribos, um para cada 
face, resultando em um estribo de 4 ramos. Com relação ao espa-
çamento máximo entre estribos, pode ser utilizado, em teoria, até 
o espaçamento máximo limite (ou 20 cm ou 30 cm, a depender da 
relação entre dV  e 20,67 RdV ), devido à altura útil 0,8=d h .
De qualquer forma, o esforço cortante não representa impedimento 
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no dimensionamento para a torre devido às grandes dimensões da 
área de concreto das seções. Com frequência, o esforço cortante 
de cálculo não alcança nem mesmo o valor de cV , mesmo sem 
consideração da protensão. Quanto à armadura transversal ativa, 
necessária para unir os anéis pré-fabricados que possam estar divi-
didos em até 3 segmentos [29], não é considerada aqui, tratando-se 
cada anel como monolítico.

5.	 Comparativo de custos

5.1	 Parametrização

Quanto à geometria adotada, será feita uma generalização que 
abrangerá também torres tronco-cônicas. A metade inferior pos-
suirá variação parabólica para o raio externo, já a metade supe-
rior será linear. Para garantir a continuidade da forma externa, a 
derivada da função da parábola na metade da torre possuirá a 
mesma declividade da função linear que define a metade superior. 
Deste modo, as torres em forma de tronco de cone constituem-se 
em um caso particular das torres de base parabólica. A variação 
da espessura poderá ser linear, bilinear e até constante, pois na 
geração das geometrias é atendida apenas a seguinte condição, 
com t .  variando de 5 em 5 cm:

(25) 20 cm 45 cm£ £ £ £topo meio baset t t

Os limites da variação da espessura são valores usuais tanto para 
estruturas de concreto quanto para torres eólicas ([3], [1], [6], [15] 
e [2]). A variação do raio externo (aproximadamente de 25 em 25 
cm) da metade da torre será limitada pela condição a seguir, que 
permite que ela se também se torne uma torre tronco-cônica:

(26)
 

, ,

, ,
2

+æ ö
£ £ ç ÷

è ø

ext base ext topo

ext topo ext meio

r r
r r

O raio externo da base possuirá um valor mínimo igual a do raio 
exrno do topo, 182,9 cm, e máximo igual a 600 cm ([6] e [2]). O 
raio externo do topo é mantido constante com valor igual àquele 

em [3], uma vez que não se pretende modificar o anel adaptador 
metálico que conecta a turbina à torre e nem a própria turbina.
Também são investigadas de forma separada as torres de forma 
de tronco de cone, adotando-se uma discretização em dez valo-
res, pois a mesma permite uma variação de menos de 50 cm para 
o raio no exemplo utilizado:

(27)
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É utilizada a mesma espessura para a base, o meio e o topo, 
tornando a espessura constante ao longo da torre. O valor da va-
riação da espessura será de 5 cm considerando:

(28) 20 cm 45 cm£ £t
Apenas para as torres tronco de cone é retirada a restrição das 
frequências naturais das torres, permitindo 1 1,1>f P . Assim, é 
possível aferir as diferenças na obtenção das armaduras passiva 
e ativa em relação às espessuras e aos raios externos adotados, 
de modo que não sejam impedidos os dimensionamentos de vá-
rias torres.

5.2	 Custo material

A comparação entre diversos dimensionamentos deve correspon-
der a seu custo global que abrange a facilidade e flexibilidade na 
aquisição dos materiais, o custo dos materiais, serviços, transpor-
te e a montagem [30]. Por certo, implica em grande dificuldade 
uma abordagem tão completa acerca do custo da implantação de 
uma torre e, em razão disto, será aqui adotado apenas o custo 
do material como parâmetro para comparação entre os dimen-
sionamentos. São considerados, para tal, os valores fornecidos 
pela tabela do Sistema Nacional de Pesquisa de Custos e Índi-
ces da Construção Civil SINAPI [31] para o estado de São Paulo, 
incluindo o serviço de bombeamento, dispondo-os na Tabela 3.  

Figura 7
Custo total para torres tronco de cone (C50) para 
cada espessura e restrição ∆máx = L/250

Figura 8
Composição do custo total para torres tronco 
de cone (C50) de espessura constante (35 cm) e 
restrição ∆máx = L/250
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Os demais valores foram obtidos a partir da revista Construção 
Mercado PINI [32], também para o estado de São Paulo. Deste 
modo:
n	 Classe de Concreto (R$/m³): C50 (275,76)
n	 Aço Passivo (R$/kg): CA-50 (4,12). Valor médio adotado para 

todos os diâmetros de vergalhões CA-50;
n	 Aço Ativo: CP-190-RB 12,7 (5240,35 R$/t); Bainha (21,72 

R$/m); Ancoragem para diâmetro de 12,7 (427,14 R$/un).
O custo por metro cúbico do CUADRF, abaixo do qual o preço se-
ria competitivo para o mesmo, é, neste trabalho, obtido igualando 
o custo material das torres dimensionadas com CUADRF em rela-
ção à torre de menor custo para classe C50. Isto é possível uma 
vez que o custo por metro cúbico do CUADRF é a única incógnita 
nessa mesma equação. 
Desconsiderando, em uma primeira análise, apenas as restrições 
estabelecidas para a frequência natural da torre, conclui-se que 
torres de menor volume tendem a serem torres mais econômicas. 

Isto é, em parte, confirmado pela frequente adoção de armadura 
mínima passiva longitudinal e transversal ao longo de toda a torre 
e que estão relacionados aos parâmetros geométricos da seção. 
Entretanto, isto se deve, sem dúvidas, à restrição do deslocamen-
to máximo permitido em serviço (L/400). 
Explica-se, pois, primeiramente vai ao encontro da forma de di-
mensionamento adotada, uma vez que ao ser usada um nível de 
protensão completa, a armadura passiva obtida da verificação do 
ELU tende a possuir uma área de aço reduzida e, frequentemente, 
adotada igual à mínima, com taxa geométrica proporcional à área 
de concreto, passando a receber contribuição ainda maior do cus-
to do aço passivo. Por outro lado, quanto menor a área de concreto 
das seções da torre, mais flexível ela se torna e uma área de aço 
ativo ainda maior é obtida através do dimensionamento conside-
rando a não linearidade geométrica e o modelo discreto, podendo 
levar a um aumento no custo material total da torre. Esta situação 
não é obtida fazendo D / 400=nmáx L , pois esta limitação do deslo-
camento do topo da torre em serviço impede o dimensionamento 
das mesmas. Entretanto, é possível obter esta situação reduzindo 
a limitação do deslocamento, por exemplo, para D / 250=nmáx L , 
variando o raio da base para uma mesma espessura. Assim, fica 
evidente o ponto de inflexão do custo material total em relação ao 
raio da base para uma determinada proporção de espessura ou 
de uma espessura constante (Figura 7). Na Figura 8 mostra-se a 
composição do custo total para torres de determinada espessura. 
Nota-se que, ao comparar uma torre de mesma geometria (Tabela 
3), o aumento da rigidez secante e o acréscimo da massa com o 
CUADRF em relação ao concreto convencional (C50) reduzem a 
área da armadura ativa, porém de forma não tão significativa (prin-
cipalmente no custo material), pois, também não são reduzidos, 
de modo significativo, os esforços solicitantes na estrutura para 
uma mesma geometria. Já a área da armadura passiva é reduzida 
a zero.
Com D / 250=nmáx L , a torre mais econômica de classe C50 trata-
-se de uma com base parabólica (Tabela 4). Com relação a esta, 
calcula-se o custo por metro cúbico do CUADRF nas torres ana-
lisadas para que seu emprego seja competitivo ao desta torre de 
menor custo. Também para o CUADRF, a torre de maior compe-
titividade seria uma de base parabólica (menor volume, menor 
área de aço ativo e sem armadura passiva). Entretanto, para esse 

Tabela 4
Torres de baixo custo CUADRF e C50
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50 (5,76, 3,30, 1,83) (0,2, 0,2, 0,2) 0,419 432,5 11,06 18,36 2,40 60

180 (6, 2,66, 1,83) (0,2, 0,2, 0,2) 0,442 383,6 - 17,06 2,75 64

Razão (CUADRF/C50) 0,887 - 0,929 1,146 1,067

Figura 9
Relação entre custos competitivos do CUADRF e o 
custo por metro cúbico do C50 das diversas torres 
eólicas no eixo y. O eixo x refere-se à numeração 
da torre pela ordem de dimensionamento (essa 
numeração permanece implícita)
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caso, o custo por metro cúbico obtido foi demasiadamente baixo 
para as restrições feitas (embora 2,02 vezes o custo por metro 
cúbico do C50, como visto na Figura 7), o que indica que, para as 
mesmas condições de carregamento aqui usadas, seu diferencial 
possa estar em geometrias de torres (raio e espessura) as quais 
não possam ser satisfeitas com concretos convencionais, como 
também nos gastos relativos à manutenção, muito mais baixos 
para o CUADRF devido à elevada durabilidade. 
A consideração da fadiga e restrições mais severas ao intervalo 
possível de frequências naturais da torre (faixa de frequência de 
operação do rotor) também poderiam modificar o preço por me-
tro cúbico do CUADRF, aumentando sua competitividade. Ainda 
deve-se levar em conta que o esforço cortante no topo da torre no 
ELU (empuxo no rotor) é inferior àquele em serviço. Caso contrá-
rio, haveria maior possibilidade da ocorrência de armadura maior 
do que a mínima, aumentando, consequentemente, o custo total 
e possibilitando um preço por metro cúbico ainda maior para o 
CUADRF. 

6.	 Conclusões

A crescente demanda por energia eólica vem impulsionando o de-
senvolvimento de turbinas de capacidade cada vez maior, sobre 
torres cada vez mais altas, demandando novas soluções no âm-
bito estrutural. Este artigo aborda diversos aspectos relativos ao 
projeto estrutural de torres para geração de energia eólica tanto de 
concreto convencional de classe C50, como de CUADRF. Foram 
adotadas as especificações previstas em normas brasileiras e nor-
mas da IEC, bem como as recomendações provisórias da AFGC. 
Os principais resultados obtidos são expostos a seguir:
1.	 A resistência ao esforço cortante obtida pelo modelo proposto apre-

senta boa concordância com resultados experimentais obtidos na 
literatura, principalmente quando se considera a protensão;

2.	 Foi apresentado um modelo de dimensionamento não linear 
para pilares esbeltos protendidos, grupo ao qual pertencem as 
torres eólicas de concreto protendido, sendo apresentados di-
versos apontamentos e considerações no processo de cálculo;

3.	 Dentro das restrições feitas e carregamentos considerados, 
obteve-se, para o CUADRF, um valor de 2,02 vezes o preço 
do metro cúbico para a classe C50. Embora baixo, trata-se de 
apenas um valor inicial e conservador, uma vez que não foram 
abordadas, neste estudo, questões relativas à durabilidade ao 
longo prazo, à fadiga e ainda foi mantida, para este concreto, a 
mesma espessura mínima dos demais, na análise paramétrica;

4.	 A limitação do deslocamento é necessária, mas, se excessiva, 
leva a um aumento da rigidez, restringindo o dimensionamento 
de torres com frequências mais baixas e, portanto, merece es-
tudo mais aprofundado.
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