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Resumo

GAMA, P. V. C. N. Contribui¢coes ao dimensionamento de torres edlicas de concreto.
2015. 203 p. Dissertacdo (Mestrado) — Escola Politécnica, Universidade de Sao Paulo, Sao
Paulo, 2015.

O trabalho dedica-se ao estudo das torres eolicas protendidas de concreto, com a finalidade de
promover a discussdao sobre os critérios de dimensionamento, tema de grande relevancia na
atualidade. Para tal, foi considerada uma torre edlica de 100 m de altura provida de turbina de
5 MW, cujas a¢des foram obtidas da literatura. O carregamento de vento ao longo da torre foi
tratado como estatico equivalente de acordo com disposi¢des normativas, através de uma
forma simplificada para a adogdo de uma velocidade de projeto equivalente a incidente no
rotor. Com base na literatura, apenas as condi¢des mais criticas foram adotadas no
dimensionamento. As combinag¢des entre 0s carregamentos e os coeficientes parciais de
seguranga foram delineados a partir do método dos estados limites, o qual se encontra
amplamente difundido em normas de projeto. Os esfor¢os e deslocamentos na torre foram
obtidos pelo método dos elementos finitos com discretizagdo em elementos finitos
unidimensionais, considerando as ndo linearidades fisica e geométrica por intermédio do
acoplamento de um programa comercial de elementos finitos com algoritmo desenvolvido em
linguagem MATLAB, que tanto define as diversas geometrias de cada elemento ao longo da
torre (se¢do varidvel), como obtém para cada um: a armadura ativa longitudinal a partir de
perdas de protensdo recalculadas, o diagrama momento-curvatura-for¢a normal, e a armadura
passiva longitudinal escalonada, que ¢ otimizada durante o processo do dimensionamento.
Quanto a resisténcia ao esfor¢o cortante das se¢des anulares, foi proposto um modelo que
apresentou boa concordancia com os resultados experimentais obtidos na literatura. Além dos
concretos convencionais, ¢ discutido o estado-da-arte do concreto de ultra-alto desempenho
reforcado com fibras, CUADREF, tratando sobre seu desenvolvimento histérico, composicao,
diferentes tipos, propriedades mecéanicas, aplicagdes, recomendagdes para projeto ¢ as
simplificagdes adotadas quanto ao seu uso nas torres edlicas. Ao final foram realizadas
analises paramétricas relativas a geometria e a classe de concreto para dois tipos de torres: em
tronco de cone e de variagdo parabolica. Uma das principais conclusdes do trabalho ¢ que a
otimizagdo da area de ago passivo ocorre de forma sistematica para as torres de frequéncia
natural mais baixa, tornando indispensavel o uso de um modelo ndo linear para o correto
dimensionamento. Além disso, as torres obtidas foram comparadas através do custo material
total, constatando-se que as torres mais econdmicas possuiam variacdo parabodlica. Isso
permitiu aferir um valor inicial para o qual o uso do CUADREF em torres eolicas passaria a ser
competitivo.

Palavras-chave: Torres edlicas de concreto protendido. Dimensionamento de estruturas.
Anadlise ndo linear. Concreto de ultra-alto desempenho reforcado com fibras. CUADREF.
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Abstract

GAMA, P. V. C. N. Contributions to design of concrete wind towers. 2015. 203 p.
Dissertacdo (Mestrado) — Escola Politécnica, Universidade de Sao Paulo, Sao Paulo, 2015.

The work is dedicated to the study of prestressed wind towers of concrete, in order to promote
discussion on the design criteria, highly relevant topic today. For this purpose, it was
considered a wind tower 100 m high provided with 5 MW turbine, whose actions were
obtained from the literature. The wind loading along the tower was treated as static equivalent
in accordance with design codes, through a simplified way for the adoption of a design speed
equivalent to that incident on the rotor. Based on the literature, only the most critical
conditions were adopted in the design. The combinations between loads and partial safety
factors were outlined by the limit states method, which is widespread in design standards. The
forces and displacements in the tower were obtained by the finite element method with
discretization in frame elements, through material and geometric nonlinearities. This was
done through coupling of a commercial finite element program with algorithm developed in
MATLAB language, which defines both the various geometries of each element along the
tower (variable section), and obtains for each: prestressing reinforcement from recalculated
prestressing losses, the moment-curvature-normal diagram, and the stepped longitudinal
passive reinforcement that is optimized during the design process. For the shear strength of
the annular sections, a model that showed good agreement with the experimental results
obtained in the literature was proposed. In addition to conventional concrete, the state-of-the
art of ultra-high performance fiber reinforced concrete, UHPFRC, is discussed, dealing on its
historical development, composition, different types, mechanical properties, applications,
recommendations for design and simplifications adopted on its use in wind towers. At the end
were performed parametric analyzes of the geometry and the concrete class for two types of
towers: frustoconical and with parabolic variation. One of the main conclusions is that the
optimization of passive steel area occurs systematically to the lower natural frequency towers,
making it essential to use a nonlinear model for proper design. Moreover, the towers obtained
were compared with the total material cost, having noticed that most economical towers had
parabolic variation for the constraints here imposed. This allowed the assessment of an initial
value for which the use of UHPFRC in wind turbine towers would be competitive.

Keywords: Prestressed concrete wind towers. Design of structures. Nonlinear analysis. Ultra-
high performance fiber reinforced concrete. UHPFRC.
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1 INTRODUCAO

1.1 Aspectos gerais

A demanda cada vez mais crescente por energias renovaveis no mundo emerge da atual
dependéncia de geracdo de energia por meio de combustiveis fosseis, como por exemplo,
petréleo, carvdo e gas natural, que possuem reservas limitadas. Além disso, a dependéncia
econdmica global a uma dessas fontes nao renovaveis ¢ capaz de até mesmo provocar uma
recessdo econdmica mundial, como a que ocorreu na crise do petréleo nos anos de 1973 a
1979. Esses fatores impulsionaram definitivamente o desenvolvimento no uso da energia
eolica em larga escala, a partir dos anos de 1980. Entretanto, o aproveitamento desta energia
cinética do vento por meio de uma maquina que a transforme em trabalho mecanico-rotatério
ndo ¢ novidade. Desde 644 d.C ¢ relatada a existéncia de moinhos de vento de eixo vertical na

regido de fronteira do Sistdo (Vowles, 1932).

O melhor aproveitamento da energia contida no vento se d4 com maiores alturas, uma vez que
o vento ¢ quase sempre mais forte e menos turbulento quanto maior a altura. Deste modo, a
evolugdo das turbinas eodlicas, com capacidade cada vez maior na geracdo de energia
(atualmente em 8 MW), veio acompanhada também de um aumento na dimensdo de seus
componentes, como o rotor, a nacele e a torre; sendo que esta ultima vem sendo feita
principalmente com se¢do circular em aco ou em concreto protendido, com protensdo externa

ou interna, in loco e pré-fabricada (Griinberg; Gohlmann, 2013).

Além disso, conforme Hau (2006), o uso do concreto tem se tornado favoravel para torres
acima de 80 metros de altura. E ainda, segundo Griinberg e Gohlmann (2013), nos anos mais
recentes, o uso de torres hibridas, consistindo de um mastro de concreto protendido e de uma
secdao metalica de topo vem provando ser uma solugdo muito econdmica para turbinas eolicas

de categoria multi-megawatt.

Muitas vezes, tem-se utilizado nas torres de concreto protendido, concretos de classe até C50,
como se pode ver em Cavalcanti et al. (2014), La Nier (2005) e Griinberg ¢ Gohlmann

(2013), deixando de lado concretos de resisténcias superiores.

Logo, ndo ¢ possivel afirmar que as torres das turbinas edlicas experimentaram o mesmo nivel

de desenvolvimento de seu rotor, como a exemplo quanto aos materiais utilizados na sua



fabricacdo como a fibra de vidro e mais recentemente a fibra de carbono. Contudo, o
Concreto de Ultra-Alto Desempenho Refor¢ado com Fibras (CUADRF ou UHPFRC: Ultra-
High Performance Fibre Reinforced Concrete), que ¢ um material com notaveis
caracteristicas mecanicas, como resisténcia a compressao de mais de 150 MPa (AFGC, 2002),
resisténcia a tragdo de cerca de 10 MPa, e de durabilidade quando comparado a concretos
convencionais ¢ até de alto desempenho, se apresenta como uma alternativa aos concretos
empregados até entdo nas torres eolicas. Além do mais, a existéncia de fibras em sua
composi¢ao garante a ductilidade necessaria para que esse tipo de concreto possa ser utilizado
sem armadura passiva, ou até mesmo ativa, dependendo do tipo de estrutura e dos

carregamentos aos quais ela estd submetida.
1.2 Motivagdo

Como descrito anteriormente, a diversificagdo do parque energético contribui para uma maior
estabilidade na geragdo de energia e, por conseguinte, em uma maior estabilidade econdmica
e social. O Brasil possui um grande potencial na geracao de energia a partir da for¢a do vento,
estimado na ordem de 143 GW (Amarante, 2001), ¢ deste modo, torna-se de absoluta
relevancia o estudo da implantagdo de torres eolicas, o que também traz a luz o estudo de seus
componentes, como as pas ¢ as familias de aerofolios que a compdem, o sistema de controle

da turbina edlica, a torre e a fundacao.

Quanto as torres edlicas, sua implantacdo passa pela escolha de qual material adotar e para
isto, segundo Duarte (2014), devem ser analisados o aspecto de comportamento estrutural e o
aspecto de custo global (materiais, servigos, transporte € montagem), assim como facilidades
na obten¢cdo dos materiais em cada regido em que serdo implantadas. Ainda, enquanto as
torres metalicas perdem capacitagdo no campo das acdes dindmicas devido a pequena
espessura da parede, as torres de concreto ja apresentam uma espessura maior devido as
solicitagdes estaticas, o que a favorece no campo das solicitagcdes dinamicas, sendo a torre de

concreto, mais adequada as maiores alturas.

A forma encontrada de abreviar o longo processo de constru¢ao em torres de concreto armado
foi utilizando segmentos de concreto pré-fabricado, o que torna possivel construir torres de
grande altura sem causar problemas insuperaveis quanto ao transporte dos elementos (Hau,

2006).



A torre eolica pode ser considerada um pilar com elevado indice de esbeltez, portanto, sua
seguranca deve ser comprovada por meio de um processo rigoroso que leve em consideragao,
de forma exata, as ndo linearidades fisica e geométrica (Araujo, 2011). Além disso, devem ser
utilizados dois diagramas tensdo-deformacdo para cada material na obtencdo dos diagramas
momento-curvatura-for¢a normal: um para o calculo dos esfor¢os e deslocamentos, ¢ outro
para o dimensionamento da se¢do. Entretanto, nesse primeiro de acordo com a norma
brasileira, para concretos convencionais a tracao ¢ desprezada. A consideragdo tanto do trecho
ascendente quanto descendente da tragdo (colaboragdo entre fissuras ou tension stiffening),

pode levar a menores deflexdes e consequentemente a uma menor area de ago.

Além disso, se a fundagdo ¢ considerada, a depender da rigidez da mola rotacional que a
representa, a frequéncia da torre pode variar aproximando-se das frequéncias de operagdo do
rotor e da passagem de pa (o numero de pas vezes a frequéncia do rotor) introduzindo o efeito
de ressonadncia que deve ser sempre evitado. Ainda, haverda um aumento nos esforcos
(momentos fletores) ao longo da torre o que aumenta a area de ago obtida em relacdo aquela

sem a consideracdo da fundagao.

Também o uso de concretos de resisténcias superiores pode se mostrar mais adequado em
torres de maior altura, seja pela redugdo do volume de concreto usado ou até mesmo pelo
custo total dos materiais empregados na torre. E em razao disso, o concreto de ultra-alto
desempenho reforcado com fibras pode apresentar vantagens em torres edlicas de grande
altura, uma vez que possivelmente reduziria a massa das aduelas pré-moldadas ja que possui

maior resisténcia a compressao e uma resisténcia a tragdo nao negligenciavel.
1.3 Revisdo Bibliogrdfica

O CUADREF, embora relativamente recente, vem sendo empregado com sucesso em obras de
infraestrutura, como passarelas e pontes rodovidrias (se¢do-m, secdo-I e secdo caixdo),
coberturas, e também em obras de reabilitacdo e refor¢co (Briihwiler; Denari¢, 2008). Neste
ultimo caso, fica evidente uma grande vantagem da aplicacdo desse material que ¢ o de
reduzir o niimero de intervengdes na estrutura, garantindo que seu desempenho reduza

lentamente ao longo de toda sua vida util (SAMARIS, 2005).

As primeiras recomendagdes quanto a caracterizacdo e aos métodos de calculo do CUADRF

podem ser encontrados nas Recomendag¢des Provisorias da Association Frangaise de Genié



Civil (AFGC, 2002). No entanto, importantes contribui¢des vém sendo feitas com o intuito de
melhor caracterizar seu comportamento estrutural, como ¢ possivel ver em Spasojevi¢ (2008),
que propde modelos para as curvas em compressdo e tracdo uniaxiais; e inclusive associando-
0 juntamente com concretos convencionais (Habel, 2004; Habel; Denari¢; Brithwiler, 2006,
Noshiravani; Brithwiler, 2013). Outros modelos para descrever o CUADRF também existem

na literatura, como o modelo unidimensional e tridimensional do MIT (Davila, 2007).

Com relagdo a utilizacdo desse tipo de concreto para as torres eolicas, em vista da nao
existéncia de recomendacdes especificas nas normas de projeto, o seu dimensionamento se da
através da combinacdo entre recomendacdes e normas existentes, como por exemplo, ¢
possivel citar o trabalho de Jammes (2009), que combina o modelo unidimensional do MIT e

as recomendacdes provisorias da AFGC, entretanto ndo ¢ feito uso da protensao.

E possivel citar o trabalho de Lewin (2010), que investiga a utilizagdo do CUADRF no
dimensionamento de dois diferentes conceitos de torre edlicas protendidas: uma trelicada,

com pilares dispostos em uma forma hexagonal, e outra de secao circular.

O processo construtivo concernente as torres edlicas de concreto, fundamental para a
concepgdo de uma torre que seja exequivel, pode ser encontrado tanto em Hau (2006) como
em Griinberg e Gohlmann (2013). Alguns detalhes de montagem também podem ser vistos

nos supracitados.

Em se tratando dos esfor¢os na torre edlica proveniente da operagdo do rotor (pas e nacele), €
necessaria a utilizagdo de modelos aeroelésticos que necessitam de um historico temporal do
vento incidente no rotor, sendo que este deve conter no minimo propriedades fisicas corretas
como um espectro de poténcia realistico e uma coeréncia espacial (Hansen ef al., 2006). Em
geral, nos trabalhos que tratam da analise e projeto de torres edlicas, como por exemplo, em
Lavassas et al. (2003) que estuda uma torre eodlica de aco de 1 MW, os esfor¢os sao
fornecidos pelo préprio fabricante, sendo os casos de carregamento de vento determinados
pela combinagdo entre as condi¢des externas e as condicdes de operagdo da turbina. J4 no
trabalho de La Nier (2005), os esfor¢os no rotor levados em consideragdo no projeto sio
provenientes do WindPact Rotor Design Study do National Renewable Energy Laboratory,

nos Estados Unidos (Malcolm; Hansen, 2002), e sdo tratados como cargas estaticas.



As combinagdes de carregamento no projeto de turbinas edlicas sao normatizadas de acordo
com a [EC 61400-1 (2005), que define 8 condigdes de operagdo: produgdo de energia;
produgdo de energia mais falha, ligacdo, desligamento normal; desligamento de emergéncia;
repouso (parked); parada mais falha; e transporte, montagem, manutengdo e reparo. Além
disso, estdo definidos quase 30 casos de carregamento que associam as diversas condigdes de
operagdo as varias condi¢des de vento, com inclusive algumas condig¢des especificas. Assim,

ndo ¢ objetivo do presente trabalho lidar com todos os casos de carregamento.

Em suma, os trabalhos como de La Nier (2005), Jammes (2009), Lewin (2010) fazem uso de
duas velocidades de rajada de vento de 3s correspondente a duas condi¢des de vento: a de
maior velocidade para o Estado Limite Ultimo (ELU), que é corresponde ao colapso da
estrutura; ¢ a de menor velocidade para prover o carregamento no Estado Limite de Servico
(ELS). No caso de La Nier (2005), a EOG50 (Extreme Operating Gust com periodo de retorno
de 50 anos) e a EWMS50 sem o uso dos coeficientes parciais na combinacao do carregamento

sdo usados no ELS; e a EWMS50 com coeficientes parciais, no ELU.

Com relacao a analise de torres de concreto protendido (convencional), La Nier (2005) em seu
estudo de torres de concreto protendido faz uso de uma analise de primeira ordem, a partir
do carregamento estatico equivalente do vento de acordo com a norma americana ASCE 7
(1998), com o método do momento majorado (moment magnification method), uma vez que
em sua analise as cargas de gravidade, ou seja o peso proprio, ndo contribuem
significativamente para o momento ao longo da torre, sendo que o fator de majoracdo do
momento proveniente de uma analise P- A resultou em menos de 2%. Trata-se de um método
classico utilizado por diversas normas como a ACI 318-95 e o Eurocode 2 para a
consideracdo dos efeitos de segunda ordem no projeto dos pilares de concreto armado, sendo
que as diferengas nas diversas apresentacdes desse método residem na expressdo para a

rigidez equivalente (Araujo, 2012).

Entretanto, segundo Griinberg ¢ Gohlmann (2013) em relagdo as torres edlicas, o estado de
equilibrio em relacdo a estrutura deformada submetida a flexo-compressao deve ser calculado
utilizando-se de uma teoria ndao linear geométrica (teoria de segunda ordem), uma vez que o
carregamento ultimo ¢ reduzido em relacdo aquele proveniente de uma analise provendo-se de
uma feoria de primeira ordem. A deformacgdo lateral proveniente desses carregamentos
desenvolve um momento fletor adicional que é relevante para a estrutura, sendo este o

chamado efeito P- A. Nao somente no que diz respeito a consideragdo da ndo linearidade



geométrica, mas o calculo dos deslocamentos no Estado Limite Ultimo (ELU) deve levar em
consideragdo a ndo linearidade fisica dos materiais constituintes da estrutura. Para o concreto,
por exemplo, deve levar em consideracdo a formacao de fissuras na regido tracionada, assim
como a curva ndo linear de tensdo-deformacao, esta que também deve ser considerada para as
armaduras ativa ou passiva (Griinberg; Gohlmann, 2013). Na colaboragdo do concreto entre
fissuras na tracdo podem ser utilizadas as curvas propostas na literatura, como Aratjo (2003)

ou entdo Collins e Mitchell (1997).

Quanto a trabalhos de otimizagao do custo de torres edlicas de concreto € possivel citar o de
Jammes (2009), para concreto de ultra-alto desempenho, e o de Silva et al. (2008).
Diferentemente do trabalho de Jammes, Silva considera torres de concreto armado sujeitas a
carga dinamica de vento e aos efeitos de vibracdo devido aos componentes da turbina edlica.
Para a fung¢do custo sdo considerados os pregos do concreto e do ago. As restricdes impostas
foram relacionadas a tensdo, deslocamentos e frequéncias de vibracdo e o problema de

otimizagao foi resolvido utilizando-se do método lagrangeano aumentado.

Por fim, recentemente, Ma e Meng (2014) propuseram a otimizagdo de uma torre eolica
protendida de 100 m, com se¢do octogonal vazada, que suporta uma turbina de 5 MW. As
condigdes de vento utilizadas pelos autores foram também a EOGS50 e a EWMSO,
respectivamente para as combinagdes nos estados limites de servigo e ultimo, de mesmo
modo como em La Nier (2005). Os carregamentos de vento foram tratados como estatico
equivalente e 0 método de otimizagdo foi desenvolvido empregando o software Abaqus e o

método dos algoritmos genéticos.
1.4 Contribuigées da dissertagdo

Uma das principais contribuigdes desta dissertacdo consiste no desenvolvimento de um
modelo numérico capaz de dimensionar uma torre eodlica com dimensdo varidvel com
armadura passiva e ativa através de uma andlise ndo linear fisica e geométrica, apresentando
uma abordagem para este dimensionamento. Contribui¢des conjuntas sdo:
e Um programa para a obtencdo de diagrama momento-curvatura-forga normal e de
dimensionamento de se¢des anulares de concreto com armacao ativa e passiva;
e Comparagdes entre a obten¢do do carregamento na torre eodlica na direcdo de vento

com o modelo discreto, simplificado e estatico;



e Anadlises de convergéncia para a se¢do anular relativas as quantidades de barras e
lamelas;

e Otimizagdo da area de ago passivo em uma analise ndo linear fisica e geométrica e da
area de aco de protensdo através do recalculo das perdas de protensdo ao longo da
estrutura;

e Avaliacdo nas diferengas obtidas quando na consideragdo de mola rotacional para a
fundagao;

e Um modelo proposto para descrever a resisténcia ao esfor¢o cortante de secdes
anulares de concreto armado e protendido, comparando-o com resultados
experimentais presentes na literatura;

e Analise paramétrica da geometria da torre e sua influéncia no dimensionamento e no
custo material, com concreto convencional e com concreto de ultra-alto desempenho

reforcado com fibras.
1.5 Estruturagdo do trabalho

Esta dissertacdo ¢ organizada em dez capitulos. O capitulo 1 contém a introdugdo. As
descri¢cdes dos componentes de uma turbina eolica de trés pas e a justificativa em seu uso sao
feitas no capitulo 2. O objetivo aqui é além de ressaltar a forma de operacdo da turbina edlica,
evidenciar os tipos de torres de concreto existentes, suas caracteristicas e detalhes de

construcao, e os tipos de fundacdo mais comumente utilizados.

O capitulo 3 trata dos esforcos de vento e aborda genericamente os modelos existentes para
predicao da resposta aeroelastica das turbinas eolicas. Sao expostas as classes de turbinas
edlicas juntamente com suas condi¢des de operacdo e de vento, das quais sdo adotadas para o
dimensionamento com base na literatura apenas as condigdes mais criticas. A partir de um
exemplo de uma torre ¢ de uma forma simplificada para a adog¢do de uma velocidade de
projeto equivalente a incidente no rotor, sdo comparados e discutidos os modelos discreto,
simplificado e estdtico para a obten¢do das respostas dindmica e estatica no caso de torres

eolicas na dire¢cdo do vento.

No capitulo 4 sdo descritas as propriedades mecanicas dos materiais empregados, o concreto,
0 ago passivo e o aco de protensdo. Sdo indicados os diagramas tensdo-deformagao para cada
material, um para o célculo das deformagdes e esforgos internos, e o outro para o calculo da

capacidade resistente. Os diagramas momento-curvatura-for¢a normal sdo obtidos para alguns



exemplos considerando (e ndo considerando) os trechos ascendentes e descendentes
(colaboragao do concreto entre fissuras) do diagrama tensao-deformagdo do concreto e sao
comparados com aqueles existentes na literatura. Aqui também sdo feitas andlises de
convergéncia considerando a quantidade de barras de ago e de divisdes em lamelas,
permitindo uma analise mais eficiente. Ao final do capitulo sdo expostas as combinagdes € os
coeficientes parciais adotados tanto para o Estado Limite Ultimo e para o Estado Limite de

Servigo.

O capitulo 5 trata do estado da arte do concreto de ultra-alto desempenho reforcado com
fibras, discorrendo-se sobre seu desenvolvimento histérico, sua composicdo, os diferentes
tipos de CUADREF, suas propriedades mecanicas, aplicagdes, recomendagdes para projeto e

consideragdes feitas para o seu uso nas torres edlicas.

No capitulo 6, ¢ apresentado o modelo numérico utilizado no dimensionamento e otimizagao
da area de ago passivo e ativo da torre de concreto protendido com segdo variavel. E utilizado
um exemplo de uma torre evidenciando o niumero de iteragdes e dos valores das areas de aco
obtidas em cada iteragdo para todas as secdes na andlise convergéncia. As rigidezes ao longo
das secdes da torre obtidas ao final do dimensionamento sdo expostas graficamente variando o
percentual da 4rea de aco ativo. E discutida a influéncia da rigidez de mola rotacional para

representar a fundagao nos esforgos finais obtidos ao dimensionamento pelo modelo descrito.

No capitulo 7, sdo realizadas andlises paramétricas relativas a geometria externa para duas
configuracdes de torre visando o custo material da torre. Na primeira, ¢ utilizada uma
variagdo linear, bilinear e até sem variacdo para a espessura. Na segunda, ¢ utilizada uma
variagdo parabolica para os raios da metade inferior da torre e também uma variacao linear
para os raios da metade superior. A espessura também pode se manter constante, ou variar
linearmente e bilinearmente. As restricdes quanto aos valores maximos € minimos para os
raios, espessuras, espacamento entre barras, espagamento entre cabos, e as adogdes do tragcado

da armadura ativa longitudinal e disposi¢ao vertical das barras sao discutidos.
Finalmente, conclusdes gerais e sugestdes para trabalhos futuros sdo debatidos no capitulo 8.

A bibliografia consultada ¢ apresentada no capitulo 9 e demais informagdes estdo expostas em

anexos no capitulo 10.



2 TURBINAS EOLICAS

Embora existam varios tipos de turbinas edlicas, tanto de eixo horizontal como vertical, de
variado numero de pas, de configuragdo upwind (contra o vento ou a montante) ou downwind
(a favor do vento ou a jusante), um tipo se tornou o padrao das modernas turbinas edlicas: a

turbina de eixo horizontal, com trés pds e de configura¢do upwind.

Pinto (2013) explica que a superioridade desse modelo, principalmente no que se refere ao seu
eixo horizontal, ¢ baseada nas seguintes caracteristicas: a velocidade do rotor e a saida de
poténcia podem ser controladas pelo controle do angulo das pas, sendo este o sistema mais
eficiente de controle das grandes turbinas edlicas; o formato das pas do rotor pode ser
otimizado aerodinamicamente para melhor aproveitamento do vento; € a tecnologia ja
disponivel no desenvolvimento em projetos de hélices. Também com a utilizagdo do eixo
horizontal se tornou possivel o acesso a velocidades de vento maiores devido a altura da torre,

sendo essa uma importante vantagem desse modelo.

Quanto a configuragdo, muito embora as turbinas downwind (a jusante) apresentem a
vantagem de serem orientadas pelo proprio vento incidente, elas apresentam o chamado efeito
de sombra, que é quando a pa passa por detrds da torre, onde a velocidade do vento ¢
reduzida, flexionando a pa. Isso pode levar a fadiga da pa, assim como aumenta o ruido
produzido pela turbina e reduz o potencial de saida (Pinto, 2013). Em compensagdo, apesar
das turbinas upwind (a montante) precisarem de um mecanismo mais avangado de orientacao,

sua operagdo ¢ mais suave, fornecendo uma poténcia maior.

Nao por menos, o uso de trés pds também contribui para essa operagcdo suave. Enquanto que
com poucas pas, o rotor se tornaria assimétrico, tornando sua dindmica desfavoravel, e
também aumentando o ruido produzido devido ao valor elevado da razdo da velocidade de
ponta A; com muitas pas, que teoricamente apresentaria um coeficiente de poténcia maior, o
rotor passa a demonstrar uma queda no coeficiente de poténcia. Os respectivos coeficientes
de poténcia em relacdo aos diferentes tipos de rotores edlicos podem ser observados na

Figura 2.1 (Wilson; Lissaman, 1974 apud Hau, 2006).
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Figura 2.1 — Coeficientes de poténcia de diferentes rotores eolicos (Wilson; Lissaman, 1974 apud Hau,

2006)

2.1 Principais Subconjuntos

A turbina eélica de eixo horizontal, a qual possui énfase no presente trabalho, ¢ constituida

pelos principais subconjuntos:

Rotor: consiste nas pas € no cubo (hub) do rotor, no qual essas estdo conectadas. A
maioria das turbinas edlicas possui trés pds;

Sistema de transmissdo. designa-se como todas as partes rotativas da turbina eodlica,
excetuando-se o rotor, o que inclui: o eixo de baixa velocidade (eixo do rotor), a caixa
de engrenagem, o eixo de alta velocidade (eixo de acionamento do gerador), o
acoplamento (coupling), o freio mecanico e o gerador;

Sistema de controle: ¢ importante na operagdo da maquinaria € na produgdo de
energia. Constituem-se nos: sensores (velocidade, posicao, temperatura, voltagem,
corrente, etc.), controladores (mecanismos mecanicos e circuitos elétricos),
amplificadores de poténcia (chaves, amplificadores elétricos, bombas hidraulicas e
valvulas), atuadores (motores, pistdes, imas e solenoides), € componentes inteligentes

(computadores e microprocessadores);



e Nacele: ¢ a casa de maquinas da turbina edlica. Ela ¢ formada pelo sistema de

transmissdo, pelo gerador, pelo sistema de orientagdo direcional e pelos sistemas de

controle da turbina;

o Torre e fundagdo: sdo os componentes estruturais da turbina edlica. As torres podem

ser trelicadas ou de se¢oes tubulares de aco, ou ainda de concreto.

A Figura 2.2 esquematiza os principais componentes € subconjuntos citados anteriormente.

Nacele

Cubo

Rotor

Sistema de
Controle

Sas erador
Transmissaol -

I Sistema de Orientagdo |

Torre

Balanceamento
/ do Sistema Elétrico

{ T S G S N

Figura 2.2 — Principais componentes de uma turbina eélica de eixo horizontal (adaptado de Manwell et al.,
2009)

2.2 Componentes

2.2.1 Cubo

Segundo Spera (2009), os dois principais tipos de cubo de rotor sdo: rigido (rigid) e articulado
(teetered ou hinged); sendo que os rotores de trés pas geralmente utilizam um cubo do tipo
rigido. Neste tipo, cada pa ¢ conectada ao cubo e este ¢ rigidamente ligado ao eixo da turbina,
transferindo a este todo o carregamento dindmico diretamente; entretanto, devido a este rotor
ser dinamicamente simétrico, as cargas ciclicas transferidas ao eixo da turbina sdo muito
menores quando comparadas a um rotor de duas pas com cubo rigido. Justamente em razao

dos carregamentos ciclicos, os rotores de duas pds possuem o cubo articulado, que permite

Fundagéao

4

reduzir esses carregamentos a um nivel aceitavel (Spera, 2009).



12

2.2.2 Pas

As péas das modernas turbinas edlicas sao formadas, em geral, por diferentes tipos de
aerofolios ao longo de seu comprimento. Conforme Manwell (2009) ressalta, ¢ mais comum,
mas nem sempre, que os aerofolios sejam todos da mesma familia (NACA, FX77, dentre

outros), variando sua espessura relativa.
NACA 4415
NACA 4418

NACA 4421

FX 77 W250

FX 77 W343
FX 77 W405 mod.

/
Figura 2.3 — Exemplo das se¢des transversais de aerofélios de uma pa (Gasch, 1996 apud Manwell et al.,
2009)

2.2.2.1 Elementos caracteristicos de um aerofdlio

Sao descritos na Figura 2.4, os componentes que constituem a geometria da se¢do transversal
de um aerof6lio. Conforme ¢ possivel notar, a linha média corresponde a metade da altura
entre o extrado e o intrado, tomados perpendicularmente em relacdo ao eixo da /inha de
corda do aerofdlio. Em relacao a este também ¢ descrita a espessura do aerofdlio. O angulo
de ataque a que ¢ o angulo entre a linha de corda e a diregdo do vento relativo U,,; também

se encontra exemplificado na figura.
Linha média
Extrado (Mean camber line) Bordo de fuga
(Trailing edge)

Angulo de Espessura

Urel

Bordo de ataque
(Leading edge) Intrado
Linha de corda

Figura 2.4 — Nomenclatura de um aerofélio
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2.2.2.2 Materiais

Como cita Pinto (2013), as pas até aproximadamente 1915 eram feitas de madeira com
cobertura de tecido, entretanto o uso da madeira encontrava problemas quanto a durabilidade
relativa a decomposi¢do, assim quanto a manutengdo. A busca por um material leve e
resistente na producdo das péas de grandes turbinas edlicas passou até mesmo pelo ago. Por
exemplo, até metade do século XX as pas das grandes turbinas eram feitas de ago, como a
turbina de Smith-Putnam de 1250 kW, na década de 40, e a turbina de Gedser de 200 kW, na
década de 50 (Manwell ef al, 2009).

O desenvolvimento de novos materiais, como compostos de fibras reforcados, havia se
tornado um dos principais objetivos da industria aerondutica e aeroespacial no final dos anos
de 1960. A partir da década de 70, muitas de turbinas de eixo horizontal ja passariam a ser

fabricadas com compostos.

Um tipo de fibra largamente utilizado hoje € a fibra de vidro, que possui uma alta resisténcia,
porém um baixo moédulo de elasticidade que confere assim uma rigidez nao muito alta as
estruturas compostas por esse material. Por esse motivo, até pode ser utilizada em pas de

grande porte em turbinas edlicas, mas com restri¢des (Pinto, 2013).

Uma fibra que vem ganhando relevancia cada vez maior € a fibra de carbono, que alia alta
resisténcia a um alto modulo de elasticidade, assim como uma boa resisténcia a fadiga e nao
sofrem corrosdo. Devido ao custo deste material, ele ¢ frequentemente utilizado em conjunto

com materiais como fibra de vidro em pas de grande porte (Hau, 2006).

2.2.3 Nacele e seus componentes

Embora seja possivel dispor os componentes elétricos e mecanicos de uma torre edlica (o
gerador e a caixa de engrenagens) em posigoes diferentes na estrutura da mesma, atualmente o
padrdo estabelecido consiste em concentrar esses componentes na nacele. Segundo Pinto
(2013), a transmissdo mecanica nessa configuracdo possui o caminho mais curto € 0s
problemas de natureza dindmica sdo resolvidos mais facilmente. Na Figura 2.5 encontram-se

as configuragdes basicas de uma turbina com caixa de engrenagens e seu gerador.
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Caixa de engrenagens Gerador na base da Gerador diretamente
na nacele e gerador na torre e duas caixas acionado pelo rotor
base da torre de engrenagens (sem caixa de engrenagens)
separadas

Figura 2.5 — Possibilidades basicas de configuragdes do eixo de transmissio para uma turbina eélica
(adaptado de Hau, 2006)

Contudo, conforme Hau (2006), ha um segundo padrdo de projeto relativo aos componentes
elétricos e mecanicos numa turbina eolica. A fabricante alema Enercon passou a desenvolver,
a partir de 1995, turbinas edlicas sem caixa de engrenagens, de velocidade variavel, e
geradores sincronos com conversores de frequéncia. O que embora represente um avango na

confiabilidade, por outro lado leva a um peso mais elevado da turbina quando comparado a

conceitos convencionais.

2.3 Aspectos Gerais

2.3.1 Curva de poténcia

O desempenho do rotor de uma turbina eolica é geralmente caracterizado pelo seu coeficiente
de poténcia C,, que representa a razdo entre a poténcia extraida do vento (pelo rotor) e a

poténcia disponivel pelo vento:
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Poténcia do Rotor Protor

p A i -
Poténcia do Vento lpU3A

2

Onde p ¢ a densidade do ar, A ¢ a area do rotor e U ¢ a velocidade em fluxo livre do vento. O
coeficiente de poténcia de um rotor pode ser caracterizado pela razdo da velocidade de ponta
A, que ¢ a relagdo entre a velocidade tangencial e a velocidade incidente de vento U, sendo

descrito como:

Onde Q ¢ a velocidade angular e R € o raio do rotor. A poténcia gerada pela turbina edlica
varia com a velocidade do vento, sendo que toda turbina tem uma curva de poténcia
caracteristica. A velocidade do vento que se refere a curva é dada em relacao a altura do cubo
do rotor. E possivel perceber na Figura 2.6, a caracterizagio de trés velocidades importantes:
e Velocidade de partida (v s in): € @ minima velocidade do vento em que a maquina
entregard poténcia 1util;
e Velocidade nominal do vento (v,40q): € @ velocidade em que a poténcia nominal ¢
alcancada (e geralmente a poténcia méaxima fornecida do gerador elétrico);
e Velocidade de corte (vt oue): @ maxima velocidade de vento em que € permitida a
turbina edlica fornecer poténcia (comumente limitada pelo projeto de engenharia e por

restri¢des de seguranca) (Manwell et al., 2009).

Cut-out

Power, kW
o)
o
o
|

Cut-in

| | | | | 1 | l | 1
- 6 8 10 12 14 16 18 20 22

Wind speed, m/s

Figura 2.6 — Curva de poténcia tipica de uma turbina eélica (adaptado de Manwell et al., 2009)
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2.3.2 Controle de poténcia

Enquanto que em velocidades abaixo da de partida, a poténcia que seria gerada ¢é
sumariamente desperdi¢ada, uma vez que esse vento geraria pouca energia, em velocidades de
vento acima da de corte, a turbina ¢ desligada a fim de evitar que a mesma seja danificada
(Pinto, 2013). Assim, as modernas turbinas eolicas oferecem um completo sistema de
controle que possui dois objetivos basicos: otimizar a poténcia e limita-la. Conforme Pinto
(2013), essas fases sdo descritas a seguir para um exemplo tipico de turbina edlica com
controle de passo:

e Otimizagcdo da poténcia: essa fase ocorre até ser atingida a velocidade nominal do
vento. E dividida em duas zonas: na primeira, ¢ feito o controle de torque para obter a
maxima eficiéncia aerodindmica e assim o maximo coeficiente de poténcia C,; na
segunda, chamada de zona de transi¢do, caracterizada por uma boa eficiéncia e por
nao ser possivel alcangar a velocidade de ponta desejada (da lamina);

e Limitagdo da poténcia: essa fase ocorre a partir de atingida a velocidade nominal até a
velocidade de corte. Pode ser dividida também em mais duas zonas: nessa terceira
zona, ¢ feito o controle de passo, predominante em sistemas eélicos de alta
poténcia, que consiste em modificar o angulo de passo das pas com objetivo de limitar
a poténcia, controlar a velocidade do rotor e minimizar suas cargas ao mesmo tempo.
Por limitar a poténcia entende-se manté-la em niveis constantes, fornecendo a poténcia
nominal. Na quarta zona, em que os ventos possuem valores muito elevados, a
redugdo das cargas extremas ¢ feita mediante a limitagdo de velocidade do rotor. Isto

até que se atinja a velocidade de corte.

E imprescindivel que uma turbina eélica disponha de meios aerodinimicos a fim de limitar
sua poténcia e sua velocidade rotacional. Para tal, além do controle de poténcia através de um
sistema de controle de passo, ha outros dois tipos de controle: um por estol passivo e um por
estol ativo. Esses trés tipos de sistemas de controle sao descritos a seguir, conforme Pinto
(2013):
e Controle de passo (pitch control) ou controle ativo: neste caso, as turbinas apresentam
um sistema eletronico que monitora a saida de poténcia para que esta seja mantida
dentro das especificagdes exigidas. Ao ultrapassar estas especificagdes, reduz-se a
inclinacao das pas até atingirem um valor 6timo para o dngulo de ataque do vento «a,

podendo limitar desta forma a poténcia, fornecendo apenas a poténcia nominal e
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mantendo-a em niveis constantes. O torque pode ser mantido quase constante,
alterando-se o dngulo de passo 6, (geralmente a 20 ou 30°), ou até mesmo ser anulado,
alterando o valor de 6, para 90°. Desta forma, a turbina pode operar em velocidades
variaveis de rotagao.

o Dentre as vantagens deste sistema, pode-se citar: uma maior produgdo de
energia sem diminuir a eficiéncia na adaptacao ao estol da pa; controle de
poténcia ativa sob as diversas condi¢des do vento; e partida simples do rotor.

o Quanto as desvantagens, Pinto explica que a energia exigida pelos
mecanismos hidraulicos e elétricos, que controlam o angulo de ataque do
vento, a, tem que ser transmitida ao cubo do rotor. Assim, se 0 mecanismo for
elétrico, entdo escovas e anéis de escorregamento sdo exigidos, estando
sujeitos a devida manutencao.

Controle por estol passivo (passive stall) ou controle passivo: neste sistema, as pas do
rotor estdo fixas, de forma que sdo projetadas para perderem eficiéncia quando o vento
atinge valores muito elevados. O funcionamento desse sistema de controle se da da
seguinte forma: o angulo de passo 6, € fixado, enquanto o angulo de incidéncia ¢
(angulo de vento relativo ou também angle of relative wind) aumenta naturalmente
mediante a velocidade incidente do vento, sendo a velocidade rotacional praticamente
constante. Este aumento gera um aumento no arrasto e, consequentemente, um
progressivo estol da pa.

o Uma vantagem desse tipo de sistema ¢ que o modelo ndo precisa ter um
sistema auxiliar de interven¢do elétrica ou mecanica.

o A desvantagem ¢ que a poténcia capturada pela turbina ¢ em fungao da
velocidade do vento e da velocidade rotacional, que tém que permanecer
praticamente constantes. Ao ocorrer uma falha na rede, conforme Pinto
explica, ¢ importante que se tenha um bom sistema de frenagem para absorver
a energia cinética da turbina.

Controle por estol ativo (active stall) ou controle hibrido: este ¢ o tipo de sistema
geralmente indicado para maquinas de grande porte, acima de 1 MW. O
funcionamento desse sistema ocorre da seguinte forma: as pas giram inicialmente por
meio do sistema de controle de passo (controle ativo), e assim que a velocidade do
vento ultrapassa a velocidade nominal, o sistema aumenta o angulo de ataque para

provocar o estol, controlando esta separacdo do fluxo de ar por meio de variagcdo
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automdtica do angulo das pas (Pinto, 2013). As vantagens deste sistema sdo duas:
controlar a poténcia de forma simples por leves ajustes no angulo de passo, € por meio

do controle hibrido, as turbinas sdo mais simples de serem construidas.
2.3.3 Forg¢as aerodinamicas no aerofdlio

Devido ao formato do aerofolio, quando o ar percorre suas superficies surgem zonas de alta
pressdo na parte inferior do aerofolio (intrado) e de baixa pressdo na parte superior (extrado),
originando a forca de sustentacdo (Figura 2.7). Essas varia¢des de pressao que sao causadas
pela mudanca na velocidade do ar sdo descritas pelo principio de Bernoulli que afirma que a

soma da pressdo estatica e da pressdo dinamica (desprezando-se o atrito) ¢ constante:

1
p+ E’DUZ = constante

Nota-se que o dngulo de passo 6, ¢ um pardmetro de projeto (dngulo entre o plano de rotagdo
e a linha de corda), enquanto o dngulo de ataque a ¢ um parametro aerodinamico (angulo
entre a linha de corda e a direcao da velocidade do vento relativo U,,;). A velocidade do

vento em fluxo livre ¢ denotado por U.

rei+a’ ){dFr Plane of blade rotation Plano de rotacdo das pds

U (1-a ) = Wind velocity at blades Velocidade de vento nas pds
U, = Relative wind velocity  Velocidade de vento relativo

[
|
I
|
I 8, = Section pitch angle Angulo de passo da se¢cdo

| U(1-a) @ = Angle of attack Angulo de ataque
9= fpra= Angle of relative wind Angulo de vento relativo

_______ 6p,0 = Blade pitch angle Angulo de passo da pd (inicial)

67 = Section twist angle Angulo de giro da secio

Figura 2.7 — Geometria da pa de uma turbina de eixo horizontal e decomposicao de forcas para analise
(adaptado de Manwell et al., 2009)
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2.4 Tipos de Torres de Concreto

A utilizacao do concreto na construcao de torres edlicas, que ¢ foco deste trabalho, permite
atingir alturas muito elevadas (Hau, 2006; Griinberg; Gohlmann, 2013). Existem duas formas
de construcdo deste tipo de torre de concreto: moldado in-loco e pré-fabricado. A escolha
entre os dois métodos de constru¢do depende certamente de varios fatores, podendo se
destacar: a acessibilidade ao local da constru¢do, a disponibilidade de engenharia de

infraestrutura, o tempo de construgdo, entre outros, que sao fatores de custo da obra.
2.4.1 Concreto moldado in-loco

Quanto as torres de concreto moldado in-loco, podem ser tanto construidas com concreto
armado, como também protendido. A sua forma de construgdo ¢ de tal modo que a cada etapa
de concretagem, a forma para moldagem do concreto vai sendo deslizada para cima,
“escalando” a torre. E sem dtvidas um processo de construgio mais longo, uma vez que cada
novo segmento da torre é sempre dependente da concretagem do segmento inferior. Esse tipo
de constru¢do também depende da instalagdo de infraestrutura quanto a producao e entrega de
concreto, e, portanto, o emprego deste método construtivo s6 pode ser uma alternativa
econdmica para um parque eolico com um grande niimero de turbinas e6licas, de acordo com
Hau (2006). Um exemplo de turbina edlica que utilizou esse método de forma deslizante foi a

da empresa alema Enercon, a E-66 (ver Figura 2.8).

Outro modelo de torre moldada in-loco ¢ a do modelo E-112. Sua torre de concreto
protendido possui aproximadamente 124 metros de altura e o didmetro do rotor, 112 metros.

A poténcia nominal desse modelo ¢ de 4,5 a 6 MW.
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Figura 2.8 — Construcgao de uma torre de concreto armado moldado in-loco, com forma deslizante, para
uma Enercon E-66 (Hau, 2006)

Frequentemente, as torres moldadas in-loco sdo construidas com protensido externa, ou seja,
com protensdo nao aderente. Os cabos sdo posicionados dentro da torre edlica e inclusive
seu posicionamento pode ser melhorado por meio de desviadores, dando aos cabos um
tragado poligonal e impedindo que na decorréncia de uma deflexao pronunciada da mesma os

cabos toquem a face interna da torre (Griinberg; Géhlmann, 2013).

2.4.2 Concreto pré-fabricado

Um modo de abreviar o longo processo de constru¢do em torres de concreto armado ¢
utilizando segmentos de concreto pré-fabricado, o que torna possivel construir torres de

grande altura sem causar problemas insuperaveis quanto ao transporte dos elementos.

Para turbinas edlicas de pequeno e médio porte, um tipo de construgdo pré-fabricada
frequentemente utilizada € a torre de concreto armado centrifugado. Segundo Hau (2006), as
partes da torre de até 35 m de comprimento e 50 tf de peso sdo fabricadas em maquinas
especiais e também protendidas durante o processo. Como exemplo, uma torre de 50 m de
altura ¢ constituida de 2 a 3 segmentos, enquanto torres menores sao construidas em uma peca

Unica.

Ainda conforme explica Hau (2006), outro método de pré-fabricacdo consiste em produzir

segmentos com tamanhos de aproximadamente 3,8 metros em formas metalicas na fabrica
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(Figura 2.9). Estes segmentos sdo entdo colocados uns sobre os outros no local de construgao,
sendo unidos por uma mistura de concreto/resina. Cada segmento possui dutos vazios
distribuidos ao redor da circunferéncia (internos a se¢do) aos quais serdo inseridos durante o
processo construtivo os cabos de protensdo, que ajudam no aumento da fixacdo e no

tensionamento dos segmentos. Apos a protensdo dos seguimentos, ¢ inserido o grout nos

dutos de protensdao por meio dos tubos de injecao.

LR TR 2
- oS

u‘ I\

Figura 2.9 — Producio de segmentos de uma torre pré-fabricada de concreto protendido (Hau, 2006)

A Figura 2.10 exemplifica a configuracdo tipica de uma torre de concreto pré-fabricado ao
longo de sua altura. A torre mostrada na figura possui uma torre de concreto de 100 m de
altura cujos anéis que a compdem possuem alturas de 3 ¢ 4 m, e sdo divididos em até trés

segmentos dependendo da posi¢do em que se encontram.
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Figura 2.10 — Configuracio tipica de uma torre de concreto pré-fabricado (Concrete Wind Towers, 2005)

2.4.2.1 Detalhes das juntas

Como explicam Griinberg e Gohlmann (2013), os elementos de concreto pré-fabricado sao
colocados sobre espagadores plasticos em uma junta de argamassa fresca e os cabos sao
geralmente protendidos como um todo a partir de suas extremidades superiores. Assim, sao

arranjados de tal forma que a protensdo necessaria possa ser aplicada na condi¢ado final.

Para garantir a estabilidade da estrutura durante a fase de construcao, também ¢ possivel
protender alguns cabos nos pontos intermediarios. A Figura 2.11 destaca o acoplamento dos
cabos na junta entre os anéis, evidenciando a nomenclatura utilizada. Especificamente, nesta

figura, a protensao ¢ feita por meio de barras e ndo por cordoalhas.
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Figura 2.11 — Acoplamento dos cabos na junta entre os anéis pré-fabricados de concreto (adaptado de
Griinberg; Gohlmann, 2013)

Quanto a montagem da turbina edlica, hd ainda um anel adaptador metalico ligado ao anel de

concreto de topo da torre, utilizado para conectar a nacele da turbina edlica a torre. O detalhe

desta e da jung¢do entre o anel de base de concreto e a fundagdo é mostrado na Figura 2.12. Os

elementos individuais da torre e a fundacao sdo conectados por cabos internos (a secao) de

protensdo no interior dos dutos localizados no perimetro do raio médio da se¢do anular. E

importante destacar que embora os cabos sejam introduzidos a partir do topo, eles sdo

protendidos através de um espago dentro da fundagdo, portanto, na base da torre (Griinberg;

Go6hlmann, 2013).
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Figura 2.12 — Detalhe da juncao entre o anel de topo de concreto e o anel adaptador metalico (& esquerda)
e da juncio entre o anel de base de concreto e a fundacio (a direita) (adaptado de Griinberg; Gohlmann,
2013)

Os mesmos autores descrevem que as faces verticais entre os segmentos de cada anel
possuem a forma de “bolso”, projetado para resistir as forcas cortantes devido ao
carregamento transversal e a tor¢do contendo barras de arranque em forma de lago para a

conexao com 0s outros segmentos.
2.4.3 C(lassificacdo da torre quanto a frequéncia natural

O primeiro e mais importante requisito para manter sob controle o comportamento de
vibragdo das torres edlicas ¢ prevenindo que as forcas de excitagdo do rotor entrem em
ressonancia com as frequéncias naturais de flexdo da torre. E comumente em projetos de
torres, o critério decisivo para o comportamento de vibragdo ¢ a posi¢do da primeira
frequéncia natural da torre em relacdo as frequéncias de excitagdo do rotor, que sao
classificadas em duas categorias (Hau, 2006):
e Forcas de excitacdo que ocorrem com a frequéncia de rotagdo do rotor. Sdo forcas
provenientes do desequilibrio de massas;
e Forcas de excitagdo que ocorrem com a frequéncia de rotacdo do rotor multiplicada
pelo numero de pas do rotor. Sdo os chamados desequilibrios aerodindmicos como o
efeito de sombreamento ¢ o vertical wind shear. Estas for¢as sao mais criticas do que

as primeiras, pois diferentemente daquela, nao podem ser evitadas.

O projeto de uma turbina em relagdo ao seu comportamento de vibragdo depende

naturalmente do numero de pas do rotor. Enquanto que em turbinas de duas pas, a frequéncia
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de excitagdo aerodindmica ocorre em duas vezes a frequéncia de rotacdo do rotor (2P), em

turbinas de trés pas essa frequéncia ocorre em trés vezes a frequéncia de rotacao do rotor (3P).

A designacao que se da ao tipo de torre diferencia-se mediante a posi¢do que a primeira
frequéncia de flexdo da mesma se encontra em relacdo a frequéncia dominante de excitagdo
do rotor. Quanto a turbinas de #rés pds, se a primeira frequéncia de flex@o estiver acima desta,
entdo se trata de uma torre rigida (4P-3P), ¢ quando ela estd nos intervalos possiveis abaixo
desta, pode ser denominada como uma torre flexivel (3P-2P), muito flexivel (2P-1P) ou
extremamente flexivel (1P-0P), conforme se pode observar na Figura 2.13. Nela se encontra o
diagrama de ressonancia, também chamado de diagrama de Campbell, que ¢ capaz de

fornecer uma visao geral das caracteristicas de turbinas.

Embora no inicio as torres fossem concebidas rigidas (eliminando o perigo de ressonancia
nos procedimentos de partida e desligamento), ao longo do tempo os fabricantes foram
passando a adotar um design cada vez mais flexivel, uma vez que com turbinas edlicas cada
vez maiores, a redug¢do do peso da torre com um design flexivel passava a representar um
beneficio importante. E conforme explica Hau, um projeto de torre flexivel ¢ tanto
considerado uma forma mais avangada de projeto, como praticamente tornou-se obrigatdrio

para turbinas e6licas de grande porte.
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Figura 2.13 — Rigidez da torre em um diagrama de ressonincia (diagrama de Campbell) de turbina eélica
de duas e trés pas (adaptado de Hau, 2006)
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Um exemplo do diagrama de Campbell para uma turbina edlica de trés pas ¢ descrito na
Figura 2.14. Trata-se de uma turbina edlica dinamarquesa Tjaereborg (2 MW) que possui uma
torre flexivel de concreto (3P-2P), em que o rotor passa pela frequéncia de ressonancia da

torre durante a sequéncia de partida (Hau, 2006).
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Figura 2.14 — Diagrama de ressonincia de uma turbina do tipo Tjaereborg com trés pas do tipo upwind
com torre flexivel de concreto (Hau, 2006)

Segundo Hau (2006), uma torre rigida ¢ sempre uma solugdo mais simples e segura com
relagdo ao comportamento de vibragdo, entretanto a massa da torre necessaria para atingir esta
solugdo torna-se demasiadamente elevada. E em turbinas com torres de altura maior do que 80
metros, uma torre rigida pode ainda ser inviavel de ser realizada na pratica e por esta razao

sua rigidez deve ser mantida tdo baixa quanto possivel.
2.5 Fundacgées

A fundagdo de torres eolicas pode ser de dois tipos: superficiais ou profundas. No primeiro
tipo utiliza-se uma sapata para transmitir os esforcos na estrutura para o solo, enquanto no
segundo tipo ¢ utilizado bloco de fundagdo sobre estacas. Dependendo de como as camadas
de solo irdo absorver essas cargas em cada profundidade, ¢ utilizado um ou outro tipo de
fundacdo. A exemplo, as estacas sdo utilizadas quando o solo ¢ pouco resistente até uma
grande profundidade, e também quando a fundacdo deve resistir a acdes horizontais

importantes.

O fator determinante no dimensionamento da fundagdo ¢ a maior velocidade assumida pelo

vento, que ¢ chamada de velocidade de sobrevivéncia do vento (ou também velocidade
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extrema do vento). De acordo com Hau, turbinas que ndo possuem controle de estol nao
possuem opg¢do de “desligar” as pas, o que pode provocar o surgimento de elevadas cargas

estaticas que sdo importantes no dimensionamento e no custo da fundagdo.

Outro fator importante, que ¢ um segundo caso de carregamento a ser verificado ¢ o
carregamento mais alto atingido durante a operagdo da turbina. O méximo momento na base,
em operagdo, ¢ determinado pelo empuxo do rotor. Enquanto que em turbinas com controle
de passo das pas, o empuxo do rotor atinge seu pico na poténcia nominal, em turbinas com
controle por estol o empuxo continua a aumentar mesmo depois de ser atingida a poténcia

nominal, segundo Hau (2006).
2.5.1 Fundacgdes superficiais

As sapatas utilizadas em torres edlicas podem ser tanto circulares, anulares, retangulares ou
poligonais. As dimensdes e a massa requerida da sapata sdo determinadas pelo momento de

J4

tombamento da estrutura, que ¢é resistido pelo peso de todos os elementos estruturais: a

turbina, a torre e a fundagao (Hau, 2006).

Em casos de torres de segdo tubular de aco, as mesmas sdo ancoradas a fundagdo mediante
uma secdo especial, chamada de se¢do de base da torre. Essa secdo ¢é ligada a armadura do

concreto da fundagdo. A Figura 2.15 exemplifica para os dois tipos de torres.

|
S
+— torre de aco r

1 torre de concreto
secao de base da torre

/
4 fundacao

fundacao

Figura 2.15 — Fundacio em sapata para uma torre de aco e uma torre pré-fabricada de concreto
(adaptado de Hau, 2006)

E importante notar que a rotagdo da fundacio deve ser levada em consideragdo como uma
imperfeicdo geométrica. Segundo Griinberg e Gohlmann (2013), a consideragdo do suporte

elastico no subsolo pode ser feita para o modelo por meio do calculo de molas rotacionais,
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que depende entre outros parametros, do tipo de solo (coesivo ou ndo), da forma da fundacao,

do mddulo dindmico ou estatico de compressibilidade.
2.5.2 Fundacgodes profundas

No caso do solo ser pouco resistente, ¢ necessario fazer uso de fundagdes profundas, que

consistem na utilizagdo de blocos sobre estacas.

Conforme cita Araujo (2003), havendo uma forga horizontal H;, ¢ possivel inclinar algumas
estacas em um angulo a determinado para que as forgas sejam equilibradas. Ainda, se essa
for¢ca horizontal atuar em varias direcdes diferentes, torna-se necessario determinar um
arranjo para as estacas capaz de garantir o equilibrio da estrutura. No caso de uma torre
edlica, um arranjo simétrico para as estacas contribui para a seguranca da estrutura, tendo em
vista a incerteza presente na direcdo de atuacdo do vento e consequentemente do seu

carregamento, além do fato de aproveitar da axissimetria da estrutura.
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Figura 2.16 — Detalhe da disposicido do estaqueamento de uma torre de concreto protendido com altura de
120 m (Griinberg; Géhlmann, 2013)



29

Segundo Hau (2006), um exemplo da utilizacao de fundagdo estaqueada ¢ na regido pantanosa
e costeira da Alemanha proxima ao Mar do Norte. Nessas areas, as camadas solidas de areia
da plataforma continental, em alguns casos, localizam-se a profundidades de 20 a 25 metros.
Desta forma, para turbinas de porte médio, estacas de até 20 metros de comprimento sdo
necessarias para garantir a transferéncia dos esforcos para o solo. Também explica o autor que

1sso aumenta os custos da fundacgao de 30 a 50%.

O detalhe do posicionamento das estacas em uma torre e6lica protendida de concreto pode ser

visto na Figura 2.16.
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3 ACOES NAS TURBINAS EOLICAS

As agdes presentes nas turbinas edlicas e nas torres edlicas podem ser classificadas
basicamente em ag¢des permanentes € agoes variaveis. Nas agdes permanentes, além de se
incluirem o peso proprio do rotor e da nacele (maquinaria), da torre e da fundagdo
(estrutura), também sdo classificados assim os itens que se encontram dentro da torre, a
exemplo de cabos, plataformas intermedidarias, e equipamentos elétricos, como
transformadores e os sistemas de ventilagdo. Todas estas agdes referem-se a acoes
permanentes diretas. A protensdo da torre também ¢ uma forma de agdo permanente, no
entanto, ¢ denominada acdo permanente indireta, assim como os recalques de apoio e

retracdo dos materiais.

Ja em relagdo as agdes varidaveis, encontram-se incluidas as cargas acidentais das construgdes,
assim como efeitos, tais como for¢as de frenagdo, de impacto e centrifugas, os efeitos do
vento e das variagoes de temperatura. E podem em funcdo da probabilidade de ocorréncia
durante a vida util ser classificadas em normais ou especiais, a exemplo da NBR 8681
(2003). As acdes variaveis normais referem-se aquelas com probabilidade de ocorréncia
suficientemente grande para que sejam obrigatoriamente consideradas no projeto das

estruturas de um dado tipo de construcdo e nestas se enquadra a ag¢do do vento nas estruturas.
3.1 Operagado da Turbina

Conforme Manwell et al. (2009), o carregamento ao longo da torre resulta das cargas
aerodinamicas, do peso da turbina e da torre, e de todos os esforgcos atuantes na propria
maquina, sendo esses de natureza constante, ciclica (ex.: rotacdo do rotor, ressonancia-

induzida), transiente (ex.: impulsiva) e estocastica.

Naturalmente, o carregamento no topo da torre (momentos e forgas) proveniente da turbina
se deve na forma como os esforcos nas pas sdo transferidos para o cubo do rotor (com

conexdo rigida ou articulada) e consequentemente para a secao do topo da torre.

Por exemplo, segundo Burton et al. (2001), o momento fletor na base de uma torre edlica ¢
tdo dependente do tipo de turbina que para uma maquina do tipo esto! passivo, o

carregamento no rotor ¢ o componente predominante desse momento, enquanto que para uma
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maquina com controle de passo as contribui¢cdes do carregamento na torre € no rotor sao de

magnitudes semelhantes.

Esses tipos de carregamentos podem ser definidos em relagdo a trés origens (Manwell et al.,
2009):

e Aecrodinamica: inclui o empuxo do rotor durante operag¢do normal, o momento gerado
pelo torque do rotor e o carregamento das rajadas extremas de vento (com a turbina
em operacao e ndo operagdo);

e Vibragdo da torre: ¢ fundamental evitar as frequéncias naturais de vibragdo da torre em
relacdo a frequéncia de operagdo do rotor;

e Dinamica: cargas na torre resultantes da resposta dindmica da propria turbina edlica (a
exemplo, para um cubo do tipo rigido, os momentos das pas sdo a principal fonte do

carregamento dinamico).

A predicao dos carregamentos atuantes no rotor de uma turbina edlica e mais ainda, no topo
da torre eodlica, por si s6 ja ndo € uma tarefa simples, uma vez que essa depende: da
quantidade de pas do rotor, do tipo de conex@o entre as pas € o cubo do rotor, das varias
familias de aerof6lios que compdem cada pa, do angulo de passo das segdes da pa que varia
da raiz até a ponta, além de uma série de outros pardmetros concernentes a operacdo da

turbina.

3.2 Modelos Aeroelasticos

A predigao da resposta aeroelastica de uma turbina edlica ¢ feita por meio de modelos
aeroeldsticos que necessitam de um historico temporal do vento incidente no rotor, sendo que
este deve conter no minimo propriedades fisicas corretas como um espectro de poténcia

realistico e uma coeréncia espacial (Hansen et al., 20006).

Estes modelos aeroelésticos sdo compostos por duas partes: uma aerodinamica, utilizada na
determinag¢do dos carregamentos de vento; e uma estrutural, utilizada para descrever o

comportamento dindmico da turbina edlica.

3.2.1 Modelos aeroelasticos: parte aerodinamica

Conforme descreve Hansen et al. (2006), quanto a parte aerodindmica muitos c6digos usam a

teoria do Blade Element Momentum (BEM), uma vez que ¢ um método muito rapido ¢ leva a
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resultados precisos, dispondo-se de dados confidveis sobre os aerofolios. Esta teoria utiliza
tanto o Principio da Conservagdao da Quantidade de Movimento, que se refere a analise do
volume de controle das forcas atuantes nas pas baseado na conservacdo dos momentos linear
e angular, quanto a Teoria do Elemento de Pa, que se refere a analise das forgas na se¢do da

pa, como uma fun¢do da geometria da pa.

Porém, como afirma Manwell et al. (2009), em algumas situagdes, outras abordagens tornam-
se mais interessantes para predizer o desempenho das pas, uma vez que a teoria BEM inclui
erros sob condigdes em que as velocidades induzidas sdo muito elevadas (U;a que ¢ a perda
de velocidade considerando o fluxo livre de vento U; e a velocidade de vento imediatamente
antes do rotor U,), mudancas na direcdo do fluxo e sua incapacidade de predizer o esto/

atrasado devido aos efeitos de rotagao.

Além do BEM, existem ainda os modelos como /ifting line, panel e vortex (vortice). Esses
modelos foram desenvolvidos com o objetivo de obter uma descri¢do mais detalhada do
comportamento tridimensional do fluido através de uma turbina edlica, no entanto, a
viscosidade ndo ¢ considerada nesses modelos. A exemplificar, os modelos de vortice, embora
de custo computacionalmente mais elevado, tem sido utilizados na industria de helicopteros e
calculam o campo de velocidade induzida determinando a distribui¢ao dos vortices na esteira,

apresentando vantagens com relagdo a mudanga na dire¢ao de fluxo (Manwell et al., 2009).

Outro a ser citado ¢ o modelo do disco atuador generalizado. Conforme explica Hansen et al.
(2006), o classico modelo de disco atuador que ¢ baseado na conservacdo de massa, de
momento ¢ de energia, quando combinado com a analise do elemento de pa, da origem a ja
supracitada teoria do Momento do Elemento de Pd (ou BEM). Entretanto, em sua forma geral,
o disco atuador também pode ser combinado com as equagdes de Euler ou de Navier-Stokes,
e ser extendido para um caso tridimensional, o que possibilita estudar em detalhes a dindmica
da esteira, os vortices na ponta das pas e sua influéncia nas velocidades induzidas no plano do

rotor.

Por fim, simulagdes numéricas do escoamento utilizando-se da Dinamica dos Fluidos
Computacional (CFD — Computational Fuid Dynamics) também podem ser utilizadas na
obteng¢ao do carregamento no rotor da turbina edlica. Seu acoplamento com a parte estrutural
do modelo aeroeléstico (que pode utilizar-se, a exemplo, do Método dos Elementos Finitos), ¢

chamada interacgdo fluido-estrutura. Para um caso geral, neste tipo de analise o acoplamento
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pode ser feito de forma unidirecional, em que somente a analise fluidodinamica influencia
sobre a andlise estrutural, ou bidirecional, quando as duas andlises trocam informagdes
continuamente, correspondendo a um comportamento muito mais real da estrutura. Este

ultimo caso corresponderia ao comportamento do rotor de uma turbina eélica.

Mais informacdes sobre os métodos de obten¢do do carregamento podem ser encontrados em

Burton et al. (2001), Hansen et al. (2006), Manwell et al. (2009).

3.2.2 Modelos aeroelasticos: parte estrutural

De um modo geral, ha trés formas de se modelar a resposta estrutural de uma turbina eolica:
uma ¢ a partir de uma discretizagdo pelo Método dos Elementos Finitos (MEF); outra a partir
de uma analise multicorpo (multi-body formulation), onde diferentes partes rigidas sao
conectadas através de molas e articulagdes; e por ultimo, a descricao das deflexdes da pa e da
torre pode ser feita através da combinacdo linear de alguns modos de vibragdo fisicamente

realisticos (Hansen et al., 2006).

O método dos elementos finitos ¢ mais utilizado no estudo dos componentes individuais de
um sistema maior, como por exemplo, na variagdo das tensdes de um componente. A estrutura
¢ discretizada em um numero relativamente pequeno de elementos e interagem com outros
elementos a partir de seus nds de extremidade que incluem graus de liberdade como os
deslocamentos e as rotagdes. Para sistemas mais complexos, com varios componentes
movendo-se diferentemente em relacdo a cada um, sdo usadas outras abordagens, como uma

andlise multicorpo, sendo a andlise em MEF utilizada posteriormente (Manwell ef al., 2009).

Um exemplo de método de parametros discretos ¢ o método de Myklestad (Manwell et al.,
2009). Neste método, um corpo nao uniforme, como a pa de uma turbina edlica, ¢ considerado
feito de corpos menores que podem ser caracterizados pela massa, ou também, incluir outros
parametros como a rigidez. Essas massas sdo ligadas umas as outras por meio de elementos

de barra sem massa.

O método de analise modal ¢ utilizado para resolver as equagdes do movimento em sistemas
de multiplos graus de liberdade, permitindo desacoplar as equagdes do movimento que sao
resolvidas separadamente. Assim, a resposta dindmica pode ser obtida levando em conta a

contribuicdo de cada modo de vibracdo por meio de superposi¢ao.
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A anélise multicorpo envolve a criagdo de equagdes dindmicas envolvendo os varios corpos e
suas restrigoes. Aqui os corpos podem ser rigidos ou flexiveis e sao unidos por ligagdes que
podem incorporar certas restrigdes. Esses corpos podem se mover em uma variedade de
formas em relagdo ao outro. O sistema multicorpo ¢ mais detalhado do que o modelo de

parametros discretos.
3.3 Perfil de Vento

Naturalmente, o carregamento de vento a ser aplicado ao longo dos componentes da turbina
eolica depende do conhecimento sobre a estrutura do vento dentro das camadas inferiores da
atmosfera. No caso das turbinas edlicas de grande porte, a camada-limite de interesse é a
chamada superficial. Nesta, a analise do perfil de velocidades médias do vento pode ser feita

através de dois modelos: exponencial ou logaritmico.
3.3.1 Perfil de velocidades médias

A lei exponencial, comumente adotada em disposi¢cdes normativas, ¢ descrita a seguir:

v(2) = v(zo) (ZZ—O)O< LY@ (i)°c G.1)

' v(2o) B Zo

Onde « ¢ um expoente chamado coeficiente de atrito, ou ainda coeficiente de Hellman, que
depende das caracteristicas do terreno, como sua rugosidade, z ¢ a altura sobre o terreno, z, ¢
a altura de referéncia (em geral, 10 metros), v ¢ a velocidade do vento e v(z,) ¢ a velocidade

do vento na altura de referéncia.

3.3.2 Influéncia da caracteristica do terreno

A velocidade do vento ¢ influenciada pelas caracteristicas do terreno, como as variagoes do

relevo e por sua rugosidade.

Tomando como exemplo a NBR 6123 (1998), em relagdo a variagdo do relevo, por exemplo,
apresenta trés categorias: terreno plano ou fracamente acidentado (S; = 1,0), taludes e
morros (S; = 1,0 no sopé de talude e a partir de uma determinada distancia do topo do
talude; ja no topo de taludes e morros ¢ a depender do angulo de inclinacdo média dos
mesmos, S; ¢ uma fun¢do da altura), e vales profundos, protegidos de ventos de qualquer

direcao (S; = 0,9).
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Ja em relacdo a rugosidade do terreno, a norma brasileira a classifica em cinco categorias, de
IaV,sendo alade menor rugosidade (mar calmo, lagos e rios e pantanos sem vegetagao) e
a V a de maior rugosidade (florestas com arvores altas, de copas isoladas, centros de grandes
cidades e complexos industriais bem desenvolvidos). Em analogia com as categorias da
norma alema DIN 1055-4 (2005), e de acordo com Griinberg ¢ Géhlmann (2013), no projeto
de torres edlicas devem ser consideradas apenas as pressoes dindmicas de referéncia relativas
as categorias de terreno I e II, esta ultima referente a terrenos abertos em nivel ou
aproximadamente em nivel, com poucos obstaculos isolados (por exemplo: zonas costeiras,
pantanos com vegetacao rala, pradarias e charnecas, etc). Isto se deve ao fato de que os efeitos
da rugosidade do terreno reduzem-se na medida em que a altura da torre aumenta. Neste

trabalho ser4 adotada apenas a categoria I1.

3.4 Classes de Turbinas Edlicas

De acordo com a International Electrotechnical Commission (IEC), em sua norma EN 61400-
1 (2005), as turbinas edlicas sao divididas em quatro classes, sendo uma delas a classe S. As
classes de turbinas edlicas sdo definidas em termos de velocidade do vento e pardmetros de
turbuléncia que objetivam representar os diversos locais de implantacdo das turbinas
atentando-se para o projeto e as condigdes do vento local. A Tabela 3.1 a seguir evidencia as

classes em questao, assim como os valores correspondentes:

Tabela 3.1 — Classes de turbinas edlicas (adaptado de IEC 61400-1, 2005)

Classe de turbina eodlica | 1 11 111 S
V,or (/s) 50 |42,5137,5
V., (m/s) 10 | 85 | 7,5
I:;aj 30 57205 23’2 525 Valores especificados
raj1 2 2 pelo projetista
A 16
B I15 (%) 14
C 12

A classe S ¢ definida para uso quando um tipo especial de vento, ou fatores externos, ou ainda
uma classe especial de seguranga ¢ requerida pelo projetista. Conforme a IEC EN 61400-1
(2005), condigdes externas definidas para as classes I, II e III ndo se destinam a cobrir
condi¢des maritimas, ou condi¢cdes de ventos em tempestades tropicais, furacdes, ciclones e

tufdes, sendo que nessas situagdes um projeto de classe S pode ser requerido.

As seguintes defini¢des sdo importantes:
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o Vyer € 0 pardmetro basico para definir as classes de turbinas eolicas. E conforme a IEC
61400-1, a velocidade de referéncia do vento ¢ a maxima velocidade que se espera na
altura do cubo da turbina (o centro do rotor) como um valor médio com uma duragdo
de 10 minutos para um periodo de retorno de 50 anos;

o V, ¢ avelocidade média anual do vento. De acordo com a ICE EN 61400-1, esta
velocidade ¢ tal que V,, = 0,2V,.¢¢,

® Viajso € @ maxima velocidade extrema do vento (ou velocidade de sobrevivéncia do
vento, ou ainda rajada) com duracdo de 3 segundos e periodo de retorno de 50 anos.

e V,qj1 € amaxima velocidade extrema do vento com duragdo de 3 segundos e periodo
de retorno de 1 ano;

e [,5 ¢aintensidade de turbuléncia para ventos a 15 m/s.

As categorias A, B e C caracterizam o projeto para diferentes condicdes de turbuléncia (A
corresponde a maior turbuléncia e C, a menor turbuléncia), que independem da velocidade do

vento das classes citadas.
3.4.1 Condicdes de operacao

Ao se tratar de projeto e dos casos de carregamento, varias sdo as condi¢cdes em que uma
turbina deve operar (EN 61400-1, 2005; DIBt Guideline, 2004): producgdo de energia,
produgdo de energia mais falha, partida, desligamento normal, desligamento de emergéncia,
parada (paralisada ou em marcha lenta), parada apos falha, e por fim, transporte,

montagem, manutengdo e reparo.

Na avaliacdo de cada uma dessas oito condi¢cdes de operagdo descritas encontram-se
estabelecidos diferentes conjuntos de condi¢oes de vento, que se dividem em condigoes
normais de vento e condi¢oes extremas de vento, dentre as que estdo dispostas a seguir (EN
61400-1, 2005; DIBt Guideline, 2004):
e Condigdes Normais de Vento:

o NWP — Normal Wind Profile Model;

o NTM — Normal Turbulent Model;
e Condigoes Extremas de Vento:

o ETM — Extreme Turbulence Model;

o EWM — Extreme Wind Speed Model;
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o EOG — Extreme Operating Gust;

o EDC — Extreme Wind Direction Change;

o ECG — Extreme Coeherent Gust;

o ECD — Extreme Coeherent Gust with Wind Direction;
o EWS — Extreme Wind Shear.

Ainda, cada condi¢do de vento associada a uma condi¢do de operagdo pode ser classificada
em pelo menos um dos grupos de casos de carregamento, sendo eles: N (normal e extremo), A
(acidental) e T (transporte e montagem), que devem ser verificados separadamente quanto a
falha em relagdo a resisténcia e estabilidade; e também o grupo F (fadiga). Neste ultimo, na
verificagdo da falha por fadiga, devem ser consideradas todas as condi¢des de operacao
individuais do grupo F de forma acumulada. A Figura 3.1 evidencia cada um dos casos de

carregamento a serem considerados no projeto de turbinas edlicas onshore (em terra).



Operating conditions (with | DLC Wind condition Other conditions DLC
ref. to section 7.4.x of DIN group
EN 61400-1:2004")
1. Power production (7.4.1) [1.0”  [NT™M Via < Vi < Vot Action effects witha
frequency of exceedance N
>107"
1.1 NTM Vi < Vi < Vot N
12 INTM Vi€ Vi < Vo E
1.3 ECD Vien=V; N
1.4 NWP Viun = V0T Ve External electrical fault N
1.5 EOG, Vi = V01 Voo Grid loss N
1.6 EOGsq Vs = V. 0r Voo N
1.7 EWS Viaas = V01 Vo N
1.8 EDCso | Vaun= V; OF Vou N
19 |ECG Vi =V, N
110®  INWP Vi =V, Ice loads F
L1 |NwWP Vi = V, 01 Vou Thermal actions N
L12% INWP Vi = V01 Vo Earthquake A
2. Power production plus 2.1 NWP Via € Vhes € Vout Failure of control system N
fault (74.2) 22 INWP  |Via < Vi < Vo Failure of control system
or prior electrical fault A
23 NT™M Vis < Vias < Vout Failurc of control or .
safety system
3. Start-up(7.4.3) 3.1 NWP Via < Vit < Vout F
32 EOG, Viaab = Vine V08 Voo N
33 EDC, Vb = Vias Vi O Vi N
4. Normal shutdown (7.44) |4.1 NwWpP Via < Vheo < Vou F
4.2 EOG, Vias = V01 Voo N
5. Emergency shutdown 5.1 NWP Viaun = V01 Voo N
(7.4.5) 52 INWP |Vaw=V,o0r Vou Earthquake A
6. Parked (standstill or 6.0 INWP  |Vyw=Va, (h)® N
idling) (7.4.6) 6.1 EWM  |50-year retum period® N
6.2 EWM  |50-yearretum period”  |Grid loss A
6.3 EWM 1-year return period”’ N
6.4 NT™M Vs 0.7 + Vi so (h) F
6.5” |EDCss  |Viwb= Vamso (h) Ice loads A
6.6” |NwP Visb = V1 (h)® Thermal actions N
7. Parked after a fault (7.4.7) | 7.1 EWM 1-year return period”’ A
8. Transpon, erection, 8.1 To be specified by the manufacturer T
maintepance and 8.2% Vortex-induced transverse
repairs (7.4.8) vibrations F
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a'Thc respective section of DIN EN 61400-1 is also valid for the addi tional design load cases of the corres ponding operating condition,
b, Design load case 1o be considered in addition to DIN EN 61400-1.
) Wind conditions to DIN 1055-4.

Figura 3.1 — Casos de carregamento de acordo com (DIBt Guideline, 2004 apud Griinberg e Gohlmann,
2013)

3.4.2 Condic¢des Normais de Vento

3.4.2.1 Distribuicdo da velocidade de vento

A funcao utilizada para descrever a distribui¢do do valor médio da velocidade de vento sobre
um periodo de 10 minutos (neste caso, na altura do cubo do rotor) ¢ a funcdo densidade de

probabilidade de Weibull dada por:
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fw@) = (k/c)(w/c) Texp[—(v/c)¥] 32)

Onde v ¢ a velocidade do vento, k é o fator de forma e ¢ é o fator de escala. Ao se tratar das
classes das turbinas eolicas e seu projeto, como a IEC 61400-1 (2005), o fator de forma ¢

assumido como k = 2, dando origem a chamada distribui¢do de probabilidade de Rayleigh:
fe(@) = 2v/c®)exp[—(v/c)?] 3-3)

Considerando a distribui¢do de Rayleigh (k = 2), a velocidade média v, encontra-se

relacionada ao fator ¢ como:

_om 2 a4

2 v

Um
Substituindo, na equagdo anterior:
20, 2v TV T v\2
v)=\2v (—m) )ex [— v (—m) 2] = ——eXx I——(—) l @3.5)

O que origina a seguinte funcao de distribui¢do de probabilidades acumulada de Rayleigh:

T (Veubo 2
Pr(v < voupo) =1 —exp _Z( " ) (3.6)
m

3.4.2.2 Modelo de Perfil de Vento Normal (Normal Wind Profile Model - NWP)

Este modelo ¢ utilizado para definir a velocidade média de vento através da area varrida pelo
rotor da turbina edlica. O perfil de velocidade de vento, v(z), ¢ assumido pela IEC 61400-1

(2005) como uma fungao da lei de poténcia:

VA a
v(2) = Veuvo (—) 3.7

cubo

Onde para o expoente a ¢ assumido um valor de 0,2 de acordo com a IEC 61400-1.
3.4.3 Condicoes Extremas de Vento

As condi¢des extremas de vento sdo consideradas no calculo dos carregamentos extremos de
vento nas turbinas edlicas, em que de acordo com a IEC 61400-1, se incluem a velocidade de
vento de pico durante tempestades, mudangas repentinas na velocidade de vento e em sua

dire¢do, podendo incluir os efeitos de turbuléncia.
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3.4.3.1 Modelo de Velocidade Extrema de Vento (Extreme Wind Speed Model — EWM)

Segundo a IEC 61400-1 (2005), a velocidade do vento em fun¢do da altura, para um modelo
de velocidade extrema de vento constante, ¢ dado a partir das seguintes equagdes para um

periodo de retorno de 50 anos e 1 ano (duracao de 3 segundos):
04
Vrajso(Z) = fvref(Z/Zcubo) (3.8)

Vraj1(2) = 0,8V,450(2) (3.9)

Onde f ¢é um fator de conversdo de um periodo de 10 minutos para outros periodos. No caso
de um periodo de 3's, f = 1,4. O expoente a depende da rugosidade do terreno e ¢ adotado
pela IEC 61400-1 como sendo @ = 0,11. Esse modelo também se aplica para um modelo de
velocidade extrema de vento turbulento, sendo que a velocidade do vento média, aqui

indicada para um periodo de 10 minutos, ¢ dada pelas seguintes equacdes:

Vs0(2) = Vyer (Z/zcubo)a (3.10)

v1(2) = 0,8v5(2) (3.11)

Com o desvio padrdo o = 0,11v_,;,, para levar em conta o efeito da turbuléncia.

Entretanto, de acordo com a Germanischer Lloyd WindEnergie GmbH (2005), o expoente «
possui um valor de 0,14, enquanto o fator f para transformar o periodo de 10 minutos para o

de 3sédel,25.
3.4.3.2 Rajada Extrema em Operagdo (Extreme Operating Gust — EOG)

Segundo as normas de projeto de turbinas eodlicas, neste caso a GL WindEnergie GmbH
(2005), a velocidade de rajada para um periodo de retorno de N anos na altura do cubo ¢

calculada de acordo com a determinada classe da turbina edlica:
J3
vV

gust,N — B 1+0,1D/A, (3.12)

Onde o, = I;5(15 + av.y,)/(a + 1), a € o pardmetro de inclinagdo para as caracteristicas
de turbuléncia, D ¢ o didmetro do rotor, § é um coeficiente que varia para o periodo de
retorno especificado (f = 4,8 para N=1¢ [ = 6,4 para N = 50), e A; ¢ um pardmetro de
escala de turbuléncia calculado por:

A = {0,7Zcubo para Zeyp, < 30 m
L=

21m  para Z.p, = 30m
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A mudanca na velocidade de vento provocada pela rajada de vento ¢ dada por:

3mt 2mt
v(z) — 0,37Vgyse nSEN (T) [1 — cos (T)] para0 <t <T
v(2) parat <0et>T

v(z,t) =

Onde o periodo T vale 10,5 s para N =1 e 14 s para N = 50. O valor de v(z) ¢ o mesmo
apresentado para o Modelo de Perfil de Vento Normal (NWP).

3.4.4 Casos de carregamentos adotados

De todos os casos de carregamento de projeto apresentados, por motivo de simplificagdo, ao
menos quatro devem ser considerados no dimensionamento da torre:

o Turbina em Produg¢do de Energia (DLC 1.6,N): corresponde a rajada de vento
durante a operacio da turbina. A condi¢do de vento ¢ 0 EOGsy;

e Turbina Parada (DLC 6.1, N): corresponde a rajada de vento durante o repouso da
turbina. A condi¢do de vento ¢ o EWMs e o célculo da carga de vento ¢ dado, por
exemplo, de acordo com a DIN 1055-4;

e Transporte, montagem, manutengdo e reparos (DLC 8.1,T): a condi¢cdo de vento deve
ser especificada pelo fabricante;

e Fuadiga: os casos de carregamento pertinentes a fadiga para cada condi¢do de operacao

sdo considerados de forma acumulada.

Contudo, este trabalho limitar-se-4 apenas aos dois primeiros casos de carregamento
descritos: a rajada de vento durante a operagdo da turbina e a rajada de vento durante o
repouso da turbina. Ma e Meng (2014) também levam em consideracdo no seu trabalho os

mesmos dois primeiros casos aqui citados, no entanto, também consideram a fadiga.
3.5 Forgas Estdticas Equivalentes

A velocidade total do vento vy pode ser decomposta em uma velocidade média v e uma parte
flutuante v, designada por rajada. De acordo com a NBR 6123 (1988): “a velocidade média
do vento, considerada constante durante 10 minutos ou mais, produz efeitos puramente
estaticos na estrutura, designados como resposta média. Ja as flutuacdes da velocidade média
podem induzir em estruturas muito flexiveis oscilacdes importantes na dire¢do da velocidade

média, chamada de resposta flutuante”.
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Uma vez que para turbinas eolicas de grande porte ¢ essencial manter a frequéncia
fundamental da torre tao baixa quanto possivel, ¢ possivel que as mesmas apresentem
importante resposta flutuante na direcdo do vento médio, e assim, a resposta dindmica total ¢

igual a superposic¢ao das respostas média e flutuante.

A seguir sdo apresentadas algumas formas de obtengdo dos carregamentos estaticos
equivalentes, tanto para estruturas ndo suscetiveis a vibracdo, quanto para estruturas

suscetiveis.

3.5.1 Estruturas nao suscetiveis a vibracao

3.5.1.1 Norma brasileira — NBR 6123 (1988)

A norma brasileira de vento utiliza na composi¢ao da velocidade caracteristica de vento v, a
seguinte formulagao:

vk = 5152531.70 (3.13)

Onde S; ¢ o fator topografico, S, ¢ o fator que considera a influéncia da rugosidade do
terreno, das dimensdes da edificacdo e sua altura sobre o terreno, S; € o fator baseado em
conceitos probabilisticos, e v, € a velocidade basica do vento, correspondente a uma rajada de
3 s, a 10 m acima do terreno, excedida em média uma vez em 50 anos, em campo aberto e
plano. A velocidade basica pode ser obtida através do grafico de isopletas. Assim, o calculo
do carregamento de vento em estruturas ndo suscetiveis a vibragdo ¢ feito a partir da pressdo

dindmica do vento q:

q= gv,i (3.14)

Onde p ¢é a massa especifica do ar, sendo p = 1,225 kg/m?>, v, é a velocidade caracteristica
do vento. Por fim, o carregamento de vento na estrutura, ou seja, a forca de arrasto F, ¢ dada
por:

F, = CyqA, (3.15)

Onde C, ¢ o coeficiente de arrasto e A, ¢ a area frontal efetiva. A forca de arrasto pode ser
escrita de forma mais geral do seguinte modo:
z

10

p Z \2p
)aazghgﬁgﬁwﬁgq (3.16)

%zbﬂ( -

Conforme ja explicitado, a categoria do terreno a ser considerada ¢ a II, entretanto a norma

brasileira também leva em consideragdo as dimensdes da edificacdo na composi¢ao do fator
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S,, dispondo as edificagdes em classes, cada qual com um respectivo intervalo de tempo para
o célculo da velocidade média (NBR 6123, 1988):

e C(lasse A: toda edifica¢do na qual a maior dimensao horizontal ou vertical ndo exceda
20 m. Intervalo de tempo de 3 s para o célculo da velocidade média;

e C(lasse B: toda edificagdo para a qual a maior dimensdo horizontal ou vertical da
superficie frontal esteja entre 20 ¢ 50 m. Intervalo de tempo de 5 s para o calculo da
velocidade média;

e C(lasse C: toda edificagdo para a qual a maior dimensdo horizontal ou vertical da
superficie frontal exceda 50 m. Intervalo de tempo de 10 s para o calculo da

velocidade média.

A Tabela 3.2 a seguir retine os valores para os seguintes parametros do fator S,:

Tabela 3.2 — Parimetros meteorologicos para categoria I (NBR 6123, 1988)

Classes
Categoria | Z, (m) | Pardmetro
A B C
b 1,00 | 1,00 | 1,00
II 300 E. 1,00 | 0,98 | 0,95
p 0,085 | 0,09 | 0,10

Para o célculo da velocidade média sobre outros intervalos de tempo, a norma também

apresenta em seu anexo a seguinte tabela:

Tabela 3.3 — Parametros b, p, F,.;; para categoria II (NBR 6123, 1988)
3 5 10 15 20 30 45 60 120 | 300 | 600 | 3600

1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00
0,085 | 0,09 | 0,10 | 0,105 | 0,11 | 0,115 | 0,12 | 0,125 | 0,135 | 0,145 | 0,15 | 0,16
1,00 1 0,98]1095] 093 105 | 0,87 | 0,84 | 0,82 | 0,77 | 0,72 | 0,69 | 0,65

Cat.

II

L~
;I'J'U SR

3.5.1.2 Norma alemda — DIN 1055-4

As condi¢des ambientais na Alemanha sdo divididas em quatro zonas de vento. Em cada

uma dessas zonas o vento possui uma velocidade de referéncia especifica v,.r €
consequentemente uma pressdo dindmica q,.r referente. Pela norma alemd vy.r (FVpso)

refere-se a:

e Mz¢dia sobre um periodo de 10 minutos;
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e Uma probabilidade de 0,02 de ser excedida em um ano, que corresponde a uma
probabilidade de 0,63 de ser excedida em 50 anos;

e Uma altura de 10 metros sobre o nivel do terreno;

e Terreno plano, aberto, que corresponde ao terreno de categoria II na DIN 1055-4

anexo B.

A pressdo dinamica de vento de referéncia, tomando a massa especifica do ar p =

1,25kg/m?3, ¢ dada por:

2 1,25 2 o 2
treplPal =2 (oper/51)" = 222 (o517 = el

Quanto a norma alema, as forgas de vento agindo em estruturas nao suscetiveis a vibraciao
sdo calculadas baseadas na pressdo dinamica de pico qg, que ¢ a média da rajada com

duracdo de 2 a 4 segundos. Portanto:

Tabela 3.4 — Pressao dinimica de pico (adaptado de DIN 1055-4, 2005)

Nd
4B (Zj) =C. Qref . (%) (Ou Cmin - Qref para Zj < Zmin)
Categoria do Terreno I 11 111 v
Fator ¢ 2,6 2,1 1,6 1,3
Expoente d 0,19 | 0,24 | 0,31 0,4
Zmin 2,00 | 4,00 | 8,00 | 16,00
Crmin 1,9 1,7 1,5 1,3

Reescrevendo a pressdo dindmica de pico:
— i\ _ 2 j
qB(Zj) = qref' C. (E) = E vref' C. (E)
Para transformar a velocidade média de vento sobre um periodo de 10 minutos para a
velocidade de rajada (2 a 4 s), com periodo de retorno de 50 anos, para altura de referéncia de

10 m acima do solo, a norma alema utiliza a seguinte equacao:

Veso = Vo = /2, 10yep = 1,449.V,pp = 1,450,

O valor de v2,1 = 1,45 ¢ exatamente o mesmo valor utilizado pela norma brasileira para

transformar a velocidade medida em 10 minutos em uma velocidade de rajada.
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3.5.2 Efeitos dinimicos devido a turbuléncia atmosférica

3.5.2.1 Norma brasileira — NBR 6123 (1988)

A norma brasileira define duas formas de calcular a resposta dindmica na dire¢do do vento: o

modelo continuo simplificado e o modelo discreto.

O modelo discreto leva em consideragao a contribui¢do de cada modo de vibragao na
obtencdo da forga total X; devido ao vento na dire¢do da coordenada i. A forga total é dada
por:

XL' = Yi + Xi 3.17)

Onde X; ¢ a forca média, X; é a componente flutuante da forca total de vento, sendo cada um

dado por:
— - 1 z;\%P
Xi = qOb CaiAi (—> (3.18)
ZT
n
~ = 2 =1 Bl xl ml
X; =q,b*4A, T M fm—oxi (3.19)
=1 mo 2
Onde:
_ P2 P
qO = E‘UP = E (0,69 . UO .S]_ -53)2 (3.20)
—C 4 (Zl')p 321
Bi = Cqi a,\Z, 3-21)

Onde m, é uma area arbitraria de referéncia com valor de 10° pela norma brasileira, 4, é
uma 4rea arbitraria de referéncia, ¢ € o coeficiente de amplificagdo dindmica, v, ¢ a
velocidade de projeto que corresponde a uma velocidade média sobre 10 min a 10 m de altura.

Os parametros p e b sdo determinados para cada categoria de rugosidade de terreno:

Tabela 3.5 — Expoente p e parametro b (NBR 6123,1988)
Categoria de rugosidade I 11 111 IV | V
p 0,09510,15]0,185 | 0,23 | 0,31
b 1,23 11,00 | 0,86 | 0,71 ] 0,50

A razdo de amortecimento critico ¢, importante na obtengdo do coeficiente de amplificacao
dinamica ¢, e consequentemente no carregamento de vento pode ser obtida através da Tabela

19 da NBR 6123 (1988).
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Tabela 3.6 — Parametros para determinacio dos efeitos dinAimicos (adaptado de NBR 6123, 1988)

Tipo de edificagdo Y ¢ |Ih=1/f

Torres e chaminés de concreto, se¢ao variavel 2,710,015 0,02h

Torres, mastros ¢ chaminés de concreto, se¢dao uniforme | 1,7 | 0,010 | 0,015h

3.5.2.2 Norma alema — DIN 1055-4

Como descreve Griinberg e Gohlmann (2013), e de acordo com a DIN 1055-4, em um
exemplo de uma torre de concreto protendido (altura do cubo em 130 m), as for¢as de vento
agindo em estruturas ndo suscetiveis a vibragdo sdo baseadas na pressdo dindmica de pico e
podem ser calculadas por um método simplificado, desde que a seguinte condicdo seja

satisfeita:

<
h

)
2
/ 7 T+O,125 /href

Onde: h,.o; = 25m, x; € 0 deslocamento no topo da estrutura sobre peso proprio assumido a

agir na dire¢do do vento (em m), § é o decremento logaritmico do amortecimento, b ¢é a

largura da estrutura (em m) e h ¢ a altura da estrutura (em m).

No entanto, caso a estrutura seja suscetivel a vibracio, o efeito de vibra¢do da torre na
dire¢do do vento causado pela rajada de vento em condi¢do ndoe operacional da turbina, deve
ser levado em conta através de um carregamento estatico equivalente, o que de acordo com a

DIN 1055-4, anexo C, ¢ calculado por:

Onde G ¢ o fator de resposta de rajada, csj € 0 coeficiente de for¢a aerodindmica para cada
segmento, qm(zj) ¢ a pressdo dindmica média na altura média z; de cada segmento € A; € a
area de referéncia de cada segmento. A pressdo dindmica média g, (média de 10 minutos)
pode ser calculada por:

am(z) = g[vm(zj)]z (3.24)

Onde p = 1,25 kg/m? é a densidade do ar, v, ¢ a velocidade média do vento.
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Tabela 3.7 — Velocidade média de vento (adaptado de DIN 1055-4, 2005)

b
Um(2) = a.Vyer . (21/10) (0U Qpin - Vyer PATA Zj < Zpin)

Categoria do Terreno I 11 111 I\
Fator a 1,18 1,00 | 0,77 0,56
Expoente b 0,12 | 0,16 | 0,22 0,3
Zimin 2,00 | 4,00 | 8,00 | 16,00
Amin 0,97 | 0,86 | 0,73 0,64

O fator de resposta de rajada G, relacionado a pressdo dinamica média ¢ descrito pela norma

alema como:

G=1+2.9.1,(z.) |Q3 + R2 (3.25)

O fator de resposta de rajada G depende de uma série de outros parametros como podem ser
vistos na norma DIN 1055-4 e em Griinberg ¢ Gohlmann (2013): fator de pico g, intensidade
de turbuléncia I, na altura efetiva z,, componente quase estatica da resposta de rajada Q,,
componente ressonante da resposta R,., valor esperado para a frequéncia de resposta de rajada
vg, dentre outros. Ao final, a pressdo dindmica q; levando em conta a resposta de rajada pode
ser feita de duas formas:

e De acordo com a DIN 1055-4, lembrando que ¢, ; € a pressdo dinimica média

(média em um periodo de 10 minutos:

q; = G.qm,;j
e E um célculo simplificado de acordo com a DIN 1056:

qj = ¥p-qp,j

Onde qp ; € a pressdo dindmica de pico (correspondente a rajada de 3 segundos) que leva em
conta a resposta de rajada no segmento j e @ ¢ o fator de resposta de rajada de acordo com a
DIN 1056, dado por:

g = [méaximo(1,05 — h/1000;1,0)].[1 + (0,042.T; — 0,019.T#).57963]  (3.26)

Onde 6 € o decremento logaritmico de amortecimento para o concreto armado no estado
fissurado ou no estado limite Gltimo (6 = 0,10) e T; € o periodo fundamental de oscilacdo. A
Figura 3.2 evidencia as diferengas encontradas para a pressao dindmica, mostrando um carater

conservador na ado¢do do método simplificado da DIN 1056.
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Figura 3.2 — Comparacio entre as pressoes dinimicas levando em consideracio as respostas de rajada de
acordo com a DIN 1055-4 e a DIN 1056 (Griinberg; Gohlmann, 2013)

3.6 Andlise das vibragédes

3.6.1 Modulo de elasticidade

O modulo de elasticidade a ser utilizado no célculo do modo de vibragdo e da frequéncia
natural da estrutura ¢ o modulo de elasticidade secante do concreto uma vez que, de acordo
com Griinberg ¢ Gohlmann (2013), a excitacdo da estrutura permanece no nivel das acdes
frequentes, ou seja, a tensdo de compressdo no concreto fica em torno de 40% de sua
resisténcia a compressdo. Esta ultima se trata da resisténcia média a compressdo, uma vez que

este ¢ o valor utilizado no calculo de deformacdes segundo a DIN 1045-1.

Assim, no presente trabalho também serd utilizado o modulo de elasticidade secante para a
secdo bruta de concreto, fornecido pela norma brasileira, até mesmo porque ndo faria sentido
utilizar outro modulo de elasticidade a priori, pois ndo nesta situacdo ainda ndo se sabe a

quantidade de ago das armaduras passiva e ativa, ao se tratar de dimensionamento.
3.6.2 Método de Rayleigh

Tendo em vista a relevancia da frequéncia natural de flexao da torre, uma forma simples de
calculo provém do método de Rayleigh, que através do principio da conservagdo de energia
(que deve permanecer constante considerando um sistema em vibragdo livre sem
amortecimento), permite encontrar uma boa aproximagao para a frequéncia natural de flexao
da torre (comumente a frequéncia mais baixa). Assumindo a fun¢do de forma verdadeira de

vibracdo Y (x), ou seja, aquela que a torre assumira em seu modo fundamental de vibragao, o
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método permite transformar um sistema com um numero infinito de graus de liberdade (a

exemplo: uma barra ndo uniforme) em um sistema de um grau de liberdade.

A seguir ¢ mostrado o exemplo da aplicagdo do método de Rayleigh para as torres edlicas,

considerando o modelo de uma barra engastada com uma carga concentrada em sua ponta:

v(x, t) = Y(x)Z(t) = P(x)Zssen(wt)

Onde Z(t) ¢ a coordenada generalizada selecionada como o deslocamento de um ponto de

referéncia conveniente no sistema, como o topo da torre.

A energia cinética para a massa distribuida e para a massa concentrada ¢ dada por:

1 (L )
T = 5] m(x) (U)de + mTurbinal/)x,Turbina
0

21
2 = [Y(x)]?Z3w?cos?(wt); Tmay — cos(wt) =1 & wt =2m =~ t = —
A energia potencial para o sistema ¢ dada por:
1t 92v\’
V==| EI —| d
0N o 7 sen(w; v @) =1:rat=2nt="
[N = . P = = — . = —
32 Y (x 5 sen“(wt); Vi — sen(w ) 5 %

Igualando as méximas energias cinética e potencial:

Tnax = Vinax
1 L 1 L
wzzg Ej m(x) [l[)(x)]zdx + mTurbinalpx,Turbina = Z(Z)Ef El(x) [lp”(x)]zdx
0 0

[y EICOW" () 2dx

fOL m(x) [lp (x)] 2dx + mTurbina’nbx,Turbina

2=

(3.27)

Assumindo uma fun¢do de forma apropriada que satisfaga as condi¢des geométricas nos
apoios ¢ possivel encontrar a frequéncia natural com boa aproximagdo. Podem ser utilizadas
como fung¢do de forma tanto uma fung¢ao polinomial quanto trigonométrica, como seguem:
e Funcdo de forma polinomial para massa concentrada na ponta:
Y(x) = (3x%L — x3) /213
e Fungdo de forma trigonométrica:

Y(x) =1— cos(mx)/2L
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A utilizagdo da funcao de forma polinomial leva a seguinte equacao para a frequéncia natural
referente ao modo de flexao da torre, considerando uma se¢do constante (e assim o momento

de inércia, a massa especifica e a area):

2 EI [Ty (x)]2dx 1 3EI 1
w- = L = —_— 3
pA fO [l[)(x)]zdx + mTurbinaII)x,Turbina 2m L pAL % + Mrurbina
3EI w 1 3EI
©- 33 “ S =0k = 2n 13002357 mrgrre ¥ Morerame)
L3 (pAL 140 + mTurbina) , Torre Turbina

Sendo w a frequéncia angular em rad/s e f a frequéncia natural fundamental em Hertz, E ¢ o
modulo de elasticidade, I ¢ o momento de inércia da secao transversal da torre, My, € a

massa da torre, Mryping € @ Mmassa da turbina e L € o comprimento da torre.

3.6.3 Método da energia

Outra forma de obter a frequéncia fundamental da estrutura e seu modo de vibragdo também
através do principio de conservagdo de energia seria substituindo o peso proprio distribuido
por cargas concentradas horizontais discretas referentes aos pesos dos nds G; e aplicadas nos
proprios ndés da estrutura (Griinberg e Gohlmann, 2013). Deste modo, sdo obtidas as

respectivas deflexdes y;, e assim € possivel obter a frequéncia fundamental:

(3.28)

3.6.4 Analise modal

A obtencdo do modo de vibragdo e da frequéncia natural da estrutura sera feita por meio do
programa SAP2000 (CSI, 2009), que obtém a solucdo do problema de autovalores para
estruturas constituidas por sistemas de varios graus de liberdade em vibragdo livre e sem
amortecimento:

[K —Q*M]® =0 (3.29)

Onde K ¢é a matriz de rigidez, M ¢ a matriz diagonal de massa, (2 ¢ a matriz diagonal de

autovalores, e @ é a matriz de autovetores.
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Embora nao seja essencial, a estrutura pode ser analisada com uma quantidade de graus de
liberdade por n6 maior do que o necessario, por exemplo, considerando um elemento de

portico espacial que possui 6 graus de liberdade por n6, em vez de ser analisada no plano.
3.7 Exemplo Utilizado

Considerando uma torre de 100 metros de altura em relacao ao cubo de seu rotor, com uma
turbina edlica de classe II, ou seja, projetada para suportar uma velocidade de rajada de vento
de 59,5 m/s com duragdo de 3 s e periodo de retorno de 50 anos na altura do cubo do rotor, tal

como descrito por La Nier (2005), tem-se:

Tabela 3.8 — Dados para classe de turbina edlica 11
Classe de turbina eélica I1

Vier (/s) | Vi (m/s) | Vigjso | Viajr | Iys (%)

A|B|C
42,5 8,5 59,5 | 47,6 16114 12

Uma vez que as normas para obtengdo do carregamento de vento em estruturas ndo possuem
suas equacoes referentes a altura do cubo do rotor, mas sim em relagdo a uma altura de 10 m,
¢ necessario obter a velocidade correspondente a esta. A IEC EN 61400-1 utiliza um expoente
a = 0,2 nas leis de poténcia para o perfil de velocidade de vento com a turbina em condigdes
de operacdo (NWP, NTM, EOG, ETM, EDC, ECD, EWS), enquanto para a condi¢do de ndo
operagao, utiliza um expoente ¢ = 0,11 nas leis de poténcia (EWM). A lei de poténcia pode

ser escrita como:

v(10) _( 10 )“

17(Zcubo) Zcubo

Para o EWM-50, com altura do cubo em 100 m, a velocidade de rajada a 10 m é dada por:

17(10) _(10 0,11 0,11

10
- - v(10) = 59,5 (—) =~ 46,19
»(100) 100) v(10) 100 m/s

Nota-se que nesta equagao, o valor utilizado por La Nier para « ¢ de 0,1 e ndo de 0,11, como
se encontra na IEC 61400-1 (2005). Para o EOG-50, utilizando uma velocidade de 35 m/s,
que ¢ a velocidade de rajada para uma velocidade de corte da turbina, vyt oy, de 25 m/s para

a altura do cubo em 100 m, a velocidade de rajada a 10 m torna-se:

0,2

PO (0V b10) = 35 () = 22,08
2(100) ~ \100) VU0 =35(1gp) =2208m/s




52

Ainda, deve-se lembrar de que os expoentes aqui utilizados visam abranger diversos locais de
implantagdo e que se trata de simplificacdo. Uma vez dispondo das velocidades de rajada de 3
s a 10 m de altura também definida na norma americana por velocidade bdsica de vento, sao
utilizados os procedimentos de cada normatizagdo para o calculo das cargas de vento. De
acordo com a ASCE7 (1998), utilizada por La Nier (2005), o calculo da pressdo de vento se
da por:

p
4(2) = 5K, KyKaV 1

O fator topografico K,; = 1 para terrenos planos e abertos, o fator de direcionalidade do vento
K; = 0,95 para uma torre circular, I ¢ o fator de importancia que depende da categoria da

estrutura (I a IV) dada na Tabela 1-1 da ASCE7, e o coeficiente de exposi¢do do terreno K, €

15
z01< Zf
K, = g
I\ 01

A\
2, <—> para z = 15 ft
Zg

determinado por:

e
> paraz <15 ft

A categoria de exposicdo adotada por La Nier é a D, que corresponde a rugosidade de
superficie D descrita por (ASCE7, 1998): terreno plano, sem obstdculos e superficies
aquaticas fora de regioes sujeitas a furacoes. Para a categoria de exposicao D, os valores de

zg = 213 m (700 ft) e « = 11,5, de acordo com a Tabela 6-2, portanto:

0,174

7z 0,174 7z
= —_— e —_— >
K, 201(213_10) 1181(10) paraz > 15 ft

O fator de importancia I, como ja dito, depende da categoria da estrutura. Esta, por sua vez,
depende do risco que representa a vida humana um evento de falha da mesma. Enquanto a
categoria I representa pequeno risco, nelas se enquadrando instalagdes agricolas, temporarias
e de pequena armazenagem, na categoria [II, de risco substancial, se incluem edificios de
fator elevado de ocupagdo e usinas geradoras de energia. Entretanto, a categoria adotada por
La Nier ¢ uma intermedidria, a 1, justificando que as usinas de energia edlica possuem um
baixo fator de ocupacdo. Para esta categoria II, considerando uma regido ndo sujeita a

furacdes, o fator de importdncia vale I = 1,0.

Assim, a pressdo de vento pode ser escrita por:
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P z\074
4(2) = 51,122 (10) %
A forga estatica equivalente aplicada torna-se:
F, = q,GCrAf

Onde Cr € o coeficiente de forga que depende da forma da estrutura, dado na Figura 6-19 da
ASCE7, e G ¢é o fator de resposta de rajada. Para uma torre cilindrica com as dimensoes de
uma torre edlica o coeficiente Cr vale aproximadamente 0,62, como € possivel ver em La Nier

(2005).

O calculo do fator de resposta de rajada G ¢ calculada de acordo com a secdo 6.5.8 da
ASCE7, que distingue o calculo para estruturas rigidas (frequéncia fundamental maior ou
igual a 1 Hz, tal como na NBR 6123, 1998) e estruturas flexiveis ou dinamicamente

sensiveis. Referente a este Giltimo caso, o fator de resposta de rajada Gy € dado por:

141,715 /ggoz + gZR?

1+1,7g,15

Gy = 0,925

Para 0 EWMS0, Gf = 1,159, e para EOG50, G = 0,981.

3.7.1 Considerag¢oes adotadas

3.7.1.1 Sobre a consideragdo da resposta em rajada

De acordo com Griinberg e Géhlmann (2013), as vibragdes na torre na direcdo do vento
podem ser levadas em conta da seguinte forma, para um estado da turbina em operacdo e em
ndo operagao:
e Turbina em ndo operagao:
o Se a torre for suscetivel a vibragdo, ¢ utilizado o Modelo de Velocidade
Extrema de Vento Turbulento, no qual as forcas internas sdo resultado da
velocidade média de vento (média em 10 minutos) multiplicada pelo fator de
resposta de rajada G de acordo com a DIN 1055-4 (2005).
o Se a torre nao for suscetivel a vibragdo, ¢ utilizado o Modelo de Velocidade
Extrema de Vento Constante, no qual as forcas internas sdo resultado da

velocidade de rajada de 3 s, sem considerar o fator de resposta de rajada G.
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e Turbina em operagdo:
o A resposta em rajada ndo precisa ser considerada neste caso.
E essencial que a estrutura da torre possua uma frequéncia natural tio baixa quanto possivel,
portanto, sera considerada para todas as condic¢des, a menos que explicitado, a suscetibilidade

da torre a vibracado, ou seja, a resposta em rajada (ou resposta flutuante).
3.7.1.2 Sobre a obtengdo da velocidade basica e de projeto

Conforme visto na se¢@o anterior, no calculo da carga de vento pela ASCE7 foram utilizadas
as velocidades basicas de vento, rajadas de 3 s, obtidas a partir da transformacdo da
velocidade referente a cada condi¢do de vento (EWMS50 - constante e EOG50), logo, também

rajadas de 3 s, da altura do cubo para a altura de referéncia de 10 m.

O expoente da lei de poténcia utilizado pela IEC 61400-1 (2005) ¢ assumido a = 0,2 para o
Modelo de Perfil de Vento Normal e a = 0,11 para o Modelo de Velocidade Extrema de
Vento. Ja a norma alema, GL WindEnergie GmbH (2005), utiliza para ambos as condi¢des de
vento a = 0,14, que corresponde a uma rugosidade de 0,002 m para uma estabilidade
atmosférica neutra. Entretanto, serdo usados no presente trabalho os expoentes fornecidos

pela IEC 61400-1.

Adotando as velocidades de rajada de 3 s obtidas na altura de 10 m a partir das leis de
poténcia presentes na norma IEC 61400-1, de forma simplificada, poderia ser transformada
em velocidades de projeto, ou seja, a velocidade média sobre 10 min a 10 m de altura. Assim,
assumindo o exemplo de La Nier (2005) e pelo calculo da NBR 6123 (1988):

EWMS50: v, = 0,69v45,S3 = 0,69 .V,50(10) . 1.1 = 0,69.46,19 = 31,87 m/s

EO0G50: 7, = 0,695,553 = 0,69 .Vy,,,(10) . 1.1 = 0,69.22,08 = 15,24 m/s

Nota-se que estas velocidades de projeto sdo muito proximas as velocidades utilizadas por Ma

e Meng (2014) para a torre de 100 m de altura de uma turbina de 5 MW também de classe I1.
3.7.1.3 Diferencas na obtengdo do carregamento estdtico equivalente

No exemplo de La Nier (2005), a partir destas velocidades basicas e da categoria de
exposicdo de terreno sdo calculados fatores de resposta de rajada G tanto para estruturas
rigidas quanto para estruturas flexiveis, e por fim, resultando no carregamento estatico

equivalente. A categoria de exposi¢do de terreno utilizado foi a D (terreno plano, sem
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obstaculos, superficies aquaticas) que equivaleria a categoria I, uma vez que trata de
superficies lisas de grandes dimensdes, sem obstaculos (mar calmo, lagos e rios, pantanos sem

vegetacao).

Também seria possivel implantar uma torre edlica em terreno de categoria II, o que
representaria um perfil de velocidade obtido a partir de um expoente de Hellman diferente do
terreno de categoria I, que possui outra rugosidade. E possivel ainda interpolar
convenientemente os parametros de duas categorias de terreno, segundo a propria NBR 6123

(1988), obtendo um valor intermediario.

Além disso, os expoentes de Hellman adotados pela IEC 61400-1 visam abranger variados
locais de implantacdo para torres eolicas, e ndo um local especifico. Uma vez que ndo se esta
fazendo um estudo de caso de um local especifico, mas sim, utilizando valores normativos
para velocidades de vento correspondentes as classes de turbinas eolicas, ndo ¢ incorreta a
ado¢do em um primeiro momento destes mesmos valores normativos, que devem ser depois

adequadamente calibrados com as condi¢des locais.

O calculo do carregamento estatico equivalente para estruturas flexiveis pela NBR 6123
(1988) apresenta concordancia com a DIN 1055-4: utiliza a velocidade média sobre 10
minutos a 10 m de altura; embora nao multiplique pelo fator de resposta de rajada G, fazendo
uso do modelo discreto (ou também pode fazer uso do modelo simplificado) onde leva em
conta a contribuicao do modo de vibragao (ou modos) na componente flutuante da for¢a total

de vento.
3.7.1.4 Acgoes provenientes da turbina

O carregamento no topo da torre eodlica proveniente das cargas de vento e de operacdo da
turbina adotados neste trabalho sdo aqueles usados por La Nier (2005) e oriundos do
“WindPACT Turbine Rotor Design Study” (Malcolm; Hansen, 2002) para turbinas de 5 MW
para as condigdes de vento EOGS50 e EWMS50. Os valores dos esforgos solicitantes
caracteristicos sdo descritos na Tabela 3.9. Nota-se que sdo utilizadas as resultantes tanto para
o esforco axial quanto para o momento fletor, pois a secdo transversal ¢ axissimétrica, e que
para o esfor¢o axial no topo da torre considera-se aqui apenas o peso da turbina para ambos.

Embora presente na tabela, o momento torcor sera desprezado por simplificagao.
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Para a condi¢do de ndo operacao, EWMS50, foi usada uma rajada de vento de 3 s de 59,5 m/s
(turbina de Classe II), enquanto que para a condi¢do em operagdo, EOG50, tem-se uma rajada
de vento de 3 s de 35 m/s, ambas na altura do cubo do rotor da turbina eolica (100 metros). O
momento torcor sera desconsiderado ao longo do presente trabalho. Os carregamentos

expostos aqui serdo utilizados ao longo deste trabalho.

Tabela 3.9 — Esforcos solicitantes considerados no topo da torre edlica para uma turbina de 5§ MW

EOGS50 EWM50

P, = myg = 480.076 kg X 9,81 m/s? = 4709,55 kN

Vyp = F2; =~/1057% + 1287
v, r+ Fop =~/199% + 543% = 578,32 kN

= 1064,72 kN

M, /MﬁT + M, = \/5.8222 + 18.440? My /MﬁT + M= \/21.820?% + 18.4402
= 19.337,25 kN.m = 28.568,27 kN.m
T; = 3.714kN.m T; = 5.834kN.m

P — Esforgo axial, V — Esforgo cortante, M — Momento fletor, T — Momento torgor, m; — massa da turbina

3.7.1.5 Exemplo de torre edlica

A torre de 100 m de altura que suporta uma turbina edlica de 5 MW, visto em La Nier (2005),
possui um didmetro externo com variagao tronco de cone ao longo da altura (h = 100 m),
embora sua espessura varie linearmente de duas formas diferentes, uma para cada metade da
torre. Os valores para os didmetros e espessuras da base, do meio e do topo sdo:

e Diametro externo da base e espessura: dgyt pgse = 7,62 M, tyase = 0,762 m;

e Diametro externo do meio e espessura: deyemeio = 9,639 M, tyeio = 0,686 mM;

e Didmetro externo do topo € espessura: dext ropo = 3,658 m, tiop, = 0,457 m.

A massa da turbina edlica é considerada concentrada no topo da torre edlica e seu valor ¢ de
480.076 kg. O concreto utilizado possui uma resisténcia a compressdo dado pela norma
americana ACI 318 por f. = 7 ksi = 48 MPa. Ao transformar esta ultima para a resisténcia
caracteristica f,,, ndo ¢ possivel tomar o mesmo valor, pois as distribuigdes estatisticas sao
diferentes entre a norma brasileira e americana. Uma correspondéncia que pode ser adotada

entre as duas resisténcias pode ser encontrada em Souza e Bittencourt (2003), desde que nao
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exista valor de desvio padrao proveniente de ensaios experimentais € que haja um rigoroso
controle na producao, a qual ¢ dada por:

f = foc = 204+ fuo = f{ +2,04 (MPa) (.30

Com isso, percebe-se que o valor da resisténcia caracteristica do concreto em questdo ¢
fex = 50 MPa. Para o mddulo de elasticidade secante serd utilizada a expressao anterior da

NBR 6118:
E.s = 0,85.5600 /f.; = 0,85.5600 V50 = 33658 MPa (3.31)

O modulo de elasticidade utilizado por La Nier utilizado na obtengao frequéncia natural do
primeiro modo de vibragdo da torre em questao, por meio da analise modal descrita na secao
3.6.4, ¢ de E. = 34972 MPa, e o valor da frequéncia natural, considerando a base engastada,
¢ de f; = 0,4125 Hz. Utilizando o mesmo valor que La Nier para o modulo de elasticidade, a
frequéncia natural obtida foi de f; = 0,4152 Hz. Este pequeno aumento na frequéncia natural
foi provocado pela forma de discretizagdo da estrutura, pela qual cada elemento possui se¢ao
constante ao longo de seu comprimento (I m), totalizando 100 elementos ao longo da

estrutura de 100 m de altura.

Ao utilizar o modulo de elasticidade secante E.; = 33658 MPa, a frequéncia natural obtida

foi de f; = 0,4074 Hz, o que representa 98,8% da frequéncia natural obtida por La Nier.

A utilizacdo de molas para representar a fundacdo reduz a rigidez da estrutura, e no caso de
La Nier a frequéncia natural reduziu-se a f; = 0,3564 Hz, 86,4% do valor quando

considerada a base engastada.

A forma modal do primeiro modo de vibragdo, obtido através da analise modal realizada pelo
programa SAP2000 (estrutura em vibragdo livre e sem amortecimento), considerando a
estrutura com a base engastada, demonstra que os valores do coeficiente y dado pela norma
brasileira NBR 6123 (1988) para o modelo continuo simplificado, no caso de torres de se¢ao
uniforme e varidvel (y = 1,7 e y = 2,7), podem nao corresponder ao caso de uma torre
edlica. Assumindo y = 2,0, que ¢ o valor utilizado pela DIN 1055-4 no caso de torres e
mastros, o primeiro modo de vibragao se aproxima muito melhor da forma modal obtida. A

estrutura foi discretizada em elementos de 1 m de comprimento, totalizando 100 elementos.
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Forma Modal (1° Modo de Vibragao)
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Figura 3.3 — Primeiro modo de vibracgido da torre eélica

Adotando pela norma brasileira um terreno fracamente acidentado (S; = 1), rugosidade do
terreno de categoria II (terrenos abertos em nivel ou aproximadamente em nivel, com poucos
obstaculos isolados, tais como arvores e edificagdes baixas), tendo a torre uma altura superior
a 50 metros (Classe C), e um fator estatistico S; = 1, a velocidade caracteristica, pode ser
reescrita:

Vi = $15,83v9 = $1S3bF.(z/10)Pv, = 0,95(z/10)%10,

E possivel a partir da velocidade caracteristica do vento, determinar as forgas estaticas
atuantes na estrutura mediante a seguinte expressdo da pressdo dinamica do vento (NBR
6123, 1988):

q = 0,613vZ = 0,553(z/10)%%%p?

A forga de vento F, ¢ obtida multiplicando-se a pressdo dindmica de vento g pelo coeficiente
de arrasto C, e pela area frontal efetiva A,. O coeficiente de arrasto C, pode ser tomado igual
a:

Ay = 563,9 m?, l; =563,9/100 = 5,639 m
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h 100 17,73364
l, 5639 '

Geralmente Re™ x 107° > 4,2 ~ C, = 0,6

Definindo em relagdo ao eixo x, a forca de vento F; nas extremidades de cada elemento (de

comprimento h; = 1 m) situadas nas alturas z; ¢ dada por:

zijth;i/2 zi+hi/2
F= | R@L@E= [ 033261002 L@
zi—h;/2 zi—hi/2

L(z) = —0,03962z + 7,62

Utilizando o modelo discreto da norma brasileira para determinar o carregamento de vento

atuante na condigdo EOG50 (v, = 15,24 m/s), obtiveram-se os seguintes resultados para a

forga total, a forca média e componente flutuante, expressos na Figura 3.4.

Cargas de Vento Concentradas (ELS)
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Figura 3.4 — Forca total de vento dado pelo modelo discreto da NBR 6123 (1988)
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Da mesma forma, ¢ obtido o carregamento estdtico equivalente de vento para a condigdo
EWM50 (v, = 31,87 m/s), ndo evidenciado aqui. Nota-se que ndo foi mostrada na figura
nem a forga total € nem suas componentes correspondentes ao ultimo n6 que contém a massa
concentrada da turbina. Devido a essa concentracdo de massa no ultimo nd, ha um brusco
aumento no valor da forca de vento. Neste trabalho, tendo em vista a necessidade de um
modelo capaz de levar em consideracdo a forma modal de vibragdo da estrutura e pela nio
correspondéncia com o modelo continuo simplificado da NBR 6123 (1988) com seus valores
para o coeficiente y, permanecerd adotado o modelo discreto, incluindo a carga concentrada

no topo da torre.
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4 COMPORTAMENTO NAO LINEAR DOS MATERIAIS

O estado de equilibrio com relacdo as deformagdes em uma estrutura de elevada esbeltez e
submetida a carga axial e momento fletor (pilares esbeltos), deve ser verificado calculando-se
os esforcos internos de acordo com a teoria de segunda ordem, ou seja, usando uma analise
ndo linear geométrica. Isto ¢ feito uma vez que a carga Ultima, determinada pela teoria de
segunda ordem, ¢ menor do que aquela calculada com teoria de primeira ordem, podendo
ocorrer problemas de estabilidade, dependendo da flexibilidade da estrutura ou da esbeltez do

membro analisado.

O calculo das deformagdes no estado limite Gltimo deve levar em conta o comportamento nao
linear dos materiais, isto é, a ndo linearidade fisica. Isto é feito por meio dos diagramas
tensao-deformacao ndo lineares do concreto, aco da armadura passiva, aco da armadura ativa,
e de considerar a formacdo de fissuras nas zonas de tragdo das secOes transversais dos

membros.

Os diagramas tensdo-deformagao para este calculo sdo descritos a seguir para cada material,
assim como os diagramas referentes ao dimensionamento da secdo transversal. Logo, deve-se
trabalhar com dois diagramas no estado limite tltimo: o primeiro para calcular os esforgos
internos ¢ deformacdes e o segundo para o dimensionamento da secdo (NBR 6118, 2014;
Araujo, 2003). Trata-se de uma forma de ndo penalizar tanto a rigidez da estrutura frente ao

carregamento.
4.1 Concreto em Compressdo: Diagramas Tensdo-Deformacdo

Como o carregamento de vento ¢ predominante, o calculo das deformagdes com a teoria de
segunda ordem deve ser baseado na aplicacao de cargas de curta duragdo. O diagrama tensao-

deformacao do concreto para estes casos ¢ dado por:
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Figura 4.1 — Diagrama tensio-deformacio do concreto para cargas de curta duracio

Onde:

e f. ¢aresisténcia do concreto, com valor apropriado ao tipo de analise realizada;

e « ¢ o coeficiente utilizado para corrigir o valor de f. e que leva em conta os efeitos da
carga de longa duracio, resisténcia na idade do evento considerado, temperatura do
concreto;

e ag. ¢ o coeficiente para corrigir o valor do médulo de elasticidade para diferentes
idades de carregamento e diferentes temperaturas;

e [E. ¢ o mobdulo de elasticidade tangente na origem do diagrama;

e E. ¢ o modulo de elasticidade secante, definido pela tensdo a, f, para a idade de 28
dias;

e &, ¢adeformacdo correspondente ao pico de tensdo de compressao;

o &, ¢adeformagdo correspondente a ruptura convencional do concreto.

Os valores de f., E; € E. ;¢ devem ser coerentes com o concreto utilizado na andlise, isto €,

utilizando os valores médios caracteristicos ou de projeto.
4.1.1 Diagramas tensao-deformacao da NBR 6118

A norma brasileira NBR 6118 (2014) apresenta tanto para o calculo de esforcos e
deformagdes quanto para o célculo dos esforgos resistentes ultimos, o diagrama pardbola-

retangulo dado por:

&£ n

o. = af, [1 — (1 —S—C) ] para 0 <¢g, < &y 4.1)
c2

o, =af, para €. < &; < €y 4.2)
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Os valores dos parametros €., (deformagdo especifica de encurtamento do concreto no inicio
do patamar plastico), €.,, (deformagdo especifica de encurtamento do concreto na ruptura) e
do expoente n na equagado, de acordo com a NBR 6118 (2014), sdo:
e Para concretos de classes até C50:
o n=2;
0 &x = 2,0 %o;
0 &qz = 3,5 %0
e Para concretos de classes C55 até C90:
o n=14+23,4[(90 — f.,)/100]%;
o0 & = 2,0%o0 + 0,085 %o (f — 50)%°3;
O Ecuz = 2,6 %o + 35%0 [(90 — f,)/100]%;

4.1.1.1 Andlises ndo lineares de segunda ordem

Segundo a NBR 6118 (2014), quando na consideracdo dos efeitos de segunda ordem, a
deformabilidade dos elementos deve ser calculada com base nos diagramas tensao-
deformacdo dos materiais; para o concreto, o diagrama parabola-retdngulo. A tensdo de pico
do concreto deve ser igual a 1,10f,4, no qual j& se inclui o efeito de carga mantida (efeito
Riisch dado pelo coeficiente de reducdo «), enquanto que na verificacio da capacidade

resistente utiliza-se para a tensio de pico do concreto o valor de af_ 4.

A adogdo do valor 1,10f,; pela norma ¢ feita de modo que conduza a valores semelhantes aos
fornecidos pelo Eurocode-2, adaptando-se ao menor valor do coeficiente de minoracdao da
resisténcia y,. De acordo com Franca (1991):

e FEurocode-2:

o Andlise da capacidade resistente da se¢ao:

fck

fea=— comy,=1,5
C

o Anadlise ndo linear de segunda ordem:

a=1
fck ]/cfcd 0:85 1'5fcd 1’5
= = = = — = .1,304 . =11
e =@ 35 =% 35 =085 135 Vo015 /fea = 085.1,304 fog = 1,108fcq
e NBR6118:

o Andlise da capacidade resistente da se¢ao:
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fea = yLk comy. =14
C

o Anadlise ndo linear de segunda ordem:

a = 0,85
fck )/cfcd 1'4fcd
_ _ —085—2%~085.130. f., = 1,10.
tfe = @107 = %1077 = "85 1077 Jea fea

4.1.1.2 Analise da capacidade resistente da se¢do

Nas analises do Estado Limite Ultimo, a norma brasileira adota os seguintes valores para os
parametros:
a = 0,85

fei
fe = fea == comy, =14
Ye
E importante ressaltar que a NBR 6118 (2014) considera que para elementos estruturais preé-

moldados e pré-fabricados, o coeficiente de ponderacio da resisténcia do concreto deve estar

de acordo com a NBR 9062.
4.1.2 Diagramas tensao-deformacao da DIN 1045-1

A norma alema, DIN 1045 Tragwerke aus Beton, Stahlbeton und Spannbeton (2008)
(“Estruturas de concreto, concreto armado e concreto protendido™) faz a adogao para o calculo
de esfor¢cos e deformacdes o diagrama tensdo-deformacdo de Grasser e para o calculo dos

esforcos resistentes ultimos, o diagrama parabola-retangulo.
4.1.2.1 Anadlises ndo lineares de segunda ordem

Na consideragdo do calculo das deformagdes de acordo com a teoria de segunda ordem,
segundo a DIN 1045-1 (2008), podem ser utilizados dois diferentes conjuntos de valores para
os parametros do concreto no diagrama de Grasser. Este ¢ dado pela seguinte equagao:

kn - 772 Ec Ecigcl
= -_— ], d =—, k =
%e = afe (1 T (k- 2)n) e e f.

Na primeira forma, tem-se:

a = 0,85
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fo="fr= Jok e €50/60
Yem
_ _ fck .
fe=fer == a partir de €C55/67
YcYem
1 2
l=————>1,0 com f,; em N/mm

e = 11—, /500
Eii =Exr =Ecom = 9500fclrr/l3 = 9500(f€k + 8)1/3

Sendo y.,, = 1,20. Logo, para concretos até classe C50/60, o valor de af, pode ser escrito

por:
af, =a.0,85.y,.f,q = 0,85.0,85.1,5. .y = 1,084f,,

Na segunda forma, sdo utilizadas as propriedades do concreto com valor médio reduzido,

enquanto para o aco sua resisténcia caracteristica:

_ _ fcm _ fck +8
Je=Jer = Ye o Ve
E 9500£%/3 E
EC': — ECO — cOm — fcm ou (EC — cm)
Ye Ye Ye
fyR = fyk

4.1.2.2 Analise da capacidade resistente

Os valores considerados pela DIN 1045-1 na utilizagdo do diagrama parabola retangulo sio

definidos por:
g\
aczafc[l—(l——> ] para 0 < e, < ¢,
Ec2
0, = af. para €. < & < €z
a = 0,85
fe = fea = fer/ve até €50/60
fe = fea = fer/Ye = fex/ (Véve) apartir €55/67
Y. =15
Para o aco:

fya = & comys = 1,15
Vs
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4.1.3 Diagramas tensao-deformacgao FIB MC-2010

De acordo com o FIB Codigo Modelo 2010, no item 7.2.2.4.4, a anélise ndo linear deve ser

feita com base nos principios dados no subitem 7.11.
4.1.3.1 Analises ndo lineares de segunda ordem

Para o concreto em compressdo sera considerada a relagdo prevista no FIB Model Code
(2010), também chamado de diagrama tensdo-deformacao de Grasser, dada por (Figura 4.2):
k77 - 772 & Ecmgcl
o, = ——|,onden =— |k =———
¢ = Jom (1 T om) M T e T
Onde o, ¢é a tensdao de compressdo do concreto, f,,, € a resisténcia média a compressdao do

concreto, f, ¢ a resisténcia caracteristica a compressao do concreto, £.; ¢ a deformagao do

concreto na maxima tensdo de compressao, e E.,,, ¢ o modulo de elasticidade tangente inicial

dado por:
f 1/3
E., = 21500 (ﬂ) (MPa)
10
) e
B Esnsnnsonsssasdsiiianionay e
& :
v
b“ (BX .
@ plasticity number:
© E
‘;‘; K = ——"-
o
o Eqa=Ecm
= - :
8 i I L
Ect € c.im

concrete strain . < 0

Figura 4.2 — Diagrama tensiao-deformaco para cargas de curta duracio do concreto em compressao
uniaxial (FIB, 2010)

4.1.3.2 Andlise da capacidade resistente

Em relagdo ao dimensionamento da transversal no Estado Limite Ultimo, o diagrama tensao-

deformacao usado para o concreto ¢ o parabola-retangulo (Figura 4.3) dado pelas seguintes

equacgoes:

£ n
aczfcd[l—(l—g—c)], 0<e <e,

c2
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Oc = fea > €2 < & = €y

Onde f, € a resisténcia caracteristica do concreto a compressao, f.4 € a resisténcia de calculo
do concreto a compressdo igual a a... fo/Ye, Ve € 0 coeficiente parcial de seguranga para o
concreto, a.. ¢ um coeficiente de reducao que leva em consideragao os efeitos de carga de
longa duragdo na resisténcia do concreto e dos efeitos desfavoraveis na forma de aplicagao do
carregamento (chamado efeito Riisch), €., ¢ a deformag¢do longitudinal quando ¢ alcangada a
maxima tensdo de compressao, €., € a maxima deformagdo longitudinal a compressao, n ¢
um expoente que varia para a classe de concreto (a exemplo, para o FIB, até classe C50,
n = 2; para classe C100, n = 1,3).

720° [MPa]

60

) 90

di

— C80

—\C70
\

S0

40

TN

C50
30

C35
20

C20
10

0

0 05 1.0 15 20 25 30 35 4.0
€ [%o]

Figura 4.3 — Diagrama tensiao-deformacio para diversas classes de concreto utilizada no
dimensionamento (FIB, 2010)

4.2 Concreto em Tragdo: Diagramas Tensdo-Deformagdo

4.2.1 Trecho ascendente

Quanto ao comportamento em tracdo do concreto, primeiramente se deve atentar para a
colaboragdo do concreto entre fissuras. Esta pode ser modelada de duas formas diferentes: a
ado¢ao de um diagrama tensdo-deformacgao enrijecido para a armadura que absorvera todo o
esfor¢o de tracdo; ou a adog@o de um trecho descendente no diagrama tensao-deformacao para

o concreto tracionado. E adotada a segunda alternativa.

Tanto o FIB Model Code (2010), como a NBR 6118 (2014) consideram o mesmo diagrama
tensdo-deformagdo bilinear para a resisténcia a tragdo do concreto em seu trecho ascendente,

isto €, ndo fissurado (Figura 4.4).
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e 4 - )
C’C T
w :(“" """""" | ; f:vm 1
@ 0.9, 1 : é
{7 ' @
o o G = area under
é : 2 the stress-crack
= S opening relation
g} H 2
| © Mo~ )
c ¥ c
8 - 8 T —
0.15 w‘=GF/fc"_| Wc=5-GFIf:m
concrete strain ¢, [%e) crack opening W

Figura 4.4 — Diagrama tensao-deformacio e relacio tensdo-abertura de fissuras para o concreto em tracio
uniaxial (FIB, 2010)

Para o comportamento do concreto em tracdo no seu trecho ascendente, a relagdo tensdo-

deformacao ¢ descrita por:

Oct = EctEcm » oce < 0,9 cem 4.3)

= feem (1 - 01 g o)
Oct _fctm ’ 0,00015—0;9fctm/ECm ’

09fctm < 0ct < ferm (44

Onde f,;, ¢ a resisténcia média a tracdo do concreto, ., ¢ a deformagao do concreto relativa
a tensdo de tragdo. O valor de f_,, varia de acordo com a classe de concreto:

form = 0,3(fo)?/®,  Classe de Concreto < C50 4.5)

feem = 212 In(1 + 0,1f;,),  Classe de Concreto > C50 (4.6)

4.2.2 Trecho descendente

A partir da fissuracao do concreto, as tensdes passam a ser descritas através da relagdo tensdo-
abertura de fissuras, no qual a area abaixo do diagrama ¢ a chamada energia de fratura Gp. O
FIB Model Code (2010) apresenta também uma relagdo bilinear para descrever esse diagrama.
Nao obstante, podem ser adotados diagramas tensdo-deformacao para o trecho descendente, a

exemplo, Collins e Mitchell (1997), Aratijo (2003), dentre outros.

A equacao do trecho descendente da tragdo utilizada por Collins e Mitchell (1997) ¢ dada por:

1
Oct = [, 4.7
ct ctm (1 4 m) ( )
Ainda, a equacdo dada por Aratjo (2003) para o trecho descendente é descrita por:
) 0,6
Ot = fetm (ﬂ) @.8)
Ect
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Onde €. = f.tm/E.i € a deformacdo de fissura¢do do concreto.
4.2.3 Consideracao para analise nao linear de segunda ordem

Primeiramente, as resisténcias caracteristicas fornecidas pela NBR 6118 (2014) sdo obtidas
através das seguintes equagoes:
fctk,inf = 0,7fctm 4.9)

fctk,sup = 13fctm 4.10)

A resisténcia média a tracao pela norma brasileira ¢ obtida com expressdes quase idénticas as
do FIB Model Code:

form = 0,3(f-r) /3, Classe de Concreto < C50 @.11)

fetm = 2,12 In(1 + 0,11f 1), Classe de Concreto > €50 4.12)

Para o trecho ascendente na tracdo, a norma brasileira permite a ado¢do de um diagrama

tensdo-deformacgao bilinear (Figura 4.5):

(RN
fctk
Oa9fctk fffffff
; Eci Q >
0,15%0 &

Figura 4.5 — Diagrama tensao-deformacéo bilinear de tracao

A tracdo do concreto ndo ¢ levada em conta pela norma no dimensionamento, assim como
também ndo ¢ considerada nas andlises de segunda ordem. Entretanto, a adogdo de um
diagrama tensdo-deformacdo para o concreto em tracdo aumenta a rigidez a flexdo da secao,
reduzindo por sua vez, e talvez de forma significativa em uma analise ndo linear geométrica,

os deslocamentos e os esforcos solicitantes, assim como também a area de aco.

O valor caracteristico da resisténcia a tracao, f,; (aqui correspondente ao quantil inferior de
5%, fctk,ing), ainda precisa ser modificado em um valor de calculo para que possa ser
utilizado em projeto. A tensdo resistente de célculo ¢ fornecida por:

_ fctk,inf
ctd —
Ye

(4.13)
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Octmax = 0'85fctd 4.14)

Onde y, ¢ o mesmo coeficiente de minoragdo da resisténcia do concreto a compressao, O¢¢ max
¢ a maxima tensdo de tragdo e o valor de 0,85 ¢ o mesmo valor para a consideragdo do efeito

Riisch na compressao.

Da mesma forma em que ¢ utilizado na compressao, quando na andlise de segunda ordem, um
coeficiente de ponderacdo para que a resisténcia do material e a rigidez da secdo ndo sejam
tdo penalizadas também ¢é adotado para a tragdo. Portanto, a resisténcia de tracdo de calculo

nesta situagdo fica og paxy = 1,10fc1q.

Onde ja se encontra multiplicado o efeito Riisch. O diagrama tensido-deformacgio adotado
para o concreto em tracio ¢ linear eldstico para o trecho ascendente, com modulo de
elasticidade tangente inicial (E,;), até atingir a tensdo maxima de tracdo de 1,10f.;4. A partir
da deformagdo €., correspondente a esta maxima tensdo, ¢ adotada a equagdo proposta por
Aratjo (2003), exceto pelos valores de célculo:

Ecr 0.6
Oc = 1,10f a4 = 4.15)

ct

Onde ¢, = 1,10f,;4/E; ¢ a deformacao de fissuracao do concreto.
4.2.4 Capacidade resistente

Quando da andlise da capacidade resistente da secdo, de forma usual, ¢ considerado que a
resisténcia a tracdo do concreto convencional ¢ totalmente desprezada, caracterizando o

chamado estadio II puro.

Desta forma, os diagramas tensdo-deformacao adotados para a tracdo e a compressao para o
concreto encontram-se na Figura 4.6. Aqui ¢ feita uma mudanga de notacao para facilitar o
entendimento: « ¢ o proprio coeficiente de ponderagdo de efeito Riisch, igual a 0,85, enquanto
que B ¢ o coeficiente de ponderagdo utilizada na analise de segunda ordem (e que ja leva em

conta o efeito Riisch), igual a 1,10.
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Figura 4.6 — Diagramas tensao-deformacio para o concreto

4.3 Diagramas tensdo-deformagdo para o Aco

4.3.1 Armadura passiva

Para o ago da armadura passiva é considerado um comportamento elasto-pldstico perfeito,
tanto a tracdo quanto a compressao (Figura 4.7), seja para o célculo das deformacdes (utiliza-
se o diagrama com fy;) ou do dimensionamento da secdo (utiliza-se o diagrama com f,4).
Portanto, ¢ adotado o diagrama presente na NBR6118 (2014):

os =Eseg, o, <f, (4.16)

as = [y, as > fy 4.17)

Onde o5 € a tensdo no aco, f, € a tensdo de escoamento do ago, os indices k e d, referem-se,

respectivamente, a caracteristico € de projeto, &; ¢ a deformacao no ago, E; ¢ o modulo de

elasticidade do ago, cujo valor, ¢ admitido igual a 200 GPa.

Gs A
e y
fou |-~
B,
1 5
8yd 8yk Es

Figura 4.7 — Diagrama tensiao-deformacio para o aco da armadura passiva
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4.3.2 Armadura ativa

Para o ago da armadura ativa, em geral, pode ser assumido um comportamento bilinear
(Figura 4.8), tanto para o calculo das deformacées (utiliza-se o diagrama com valores
caracteristicos) quanto para o dimensionamento (utiliza-se o diagrama com valores de
projeto). Este modelo também ¢ adotado pela FIB Model Code (2010), assim como pela NBR
6118 (2014). Desta forma:

op = Epép, Op < foy 4.18)
fpt B fpy

Op = _ (&p = &py) + foy Op > fpy 4.19)
Epu ~ Epy

Onde 0, € a tensdo no ago de protensdo, f,,, € a tensdo de escoamento do ago, f,; € a tensdo
de resisténcia a tragdo do aco, &, € a deformagdo no ago, E, € o modulo de elasticidade do

aco. O FIB Model Code (2010) considera para o modulo de elasticidade um valor de 205 GPa
para fios e um valor aproximado de 195 GPa para cordoalhas, enquanto pela NBR 6118

(2014) pode se admitir um valor de 200 GPa para ambos, sendo aqui adotado este valor.

GprA
fplk
fp,vk fffffff f
f S pld
pyd =777~ : ‘
E,
1
>
8pyd 8pyk Spud 8puk 8p

Figura 4.8 — Diagrama tensiao-deformacio para o aco da armadura ativa

4.4 Diagramas Momento-Curvatura-For¢ca Normal

Para a obten¢do dos diagramas momento-curvatura-forca normal ¢ necessario estabelecer
hipoteses sobre a configuracdo deformada da barra, considerada esbelta. Como usualmente
empregado admitem-se as seguintes hipoteses:

e Hipotese de Navier-Bernoulli: as se¢des transversais, inicialmente planas e normais

ao eixo da barra, permanecem planas e normais ao eixo deformado até o Estado
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Limite Ultimo, assim as distor¢des provocadas por tensdes cisalhantes sdo
desprezadas;

e As rotagdes sdo consideradas moderadas, ou seja, a rotagdo ¢ da ordem de grandeza
da raiz quadrada da deformagdo especifica;

e Existe aderéncia perfeita entre a armadura ativa e passiva e o concreto;

e Os diagramas tensdo-deformacgdo para descrever o comportamento nao linear dos
materiais sdo aqueles descritos nas secoes 4.1 a 4.3;

e A ruptura da se¢do transversal ocorre uma vez que sejam atingidas as deformacdes

limites para o concreto e/ou para o ago.

Da hipétese de Navier-Bernoulli, tem-se para o campo de deslocamentos no interior da barra:

dv
me=uam—ya,wa=vu) (4.20)

Logo, resulta em uma distribuicdo linear de deformacgoes longitudinais ao longo da altura da
se¢do transversal:

d?v
Ex = &) — yﬁ “4.21)

Assumindo como curvatura do eixo baricentro da barra a segunda derivada de v:
d*v
X=-03 4.22)
Desta forma, a deformagdo em um ponto genérico da se¢do transversal ¢ dada por:
Ex =& T YX 4.23)
Em virtude da hipotese de aderéncia perfeita, as deformagdes nas armaduras passiva e ativa
também sao descritas pela mesma equagdo anterior. Para o caso do a¢o de protensao, na pds-

tracdo com aderéncia, ¢ ainda preciso considerar a deformacao inicial de pré-alongamento da

armadura Aey,;. Assim, as deformagdes relativas a cada componente da se¢do tornam-se:

€i = & T VeiX (4.24)
Ei = & T YsiX 4.25)
Epi = Dy + Agpq = Agp + &0 + YpiX (4.26)

A partir dos diagramas tensdo-deformacgdo, obtém-se as tensdes nas fibras de concreto € em

cada barra de aco. As equacdes de equilibrio de esfor¢os internos da secdo transversal sdo:
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sz Uch"‘ZUSLAsz‘*‘ZUpl pi

4.27)
= Z O-CL(SCl)AACl + Z GSL(ESL)ASL + Z O-pl(epl)Apl
i=1 np
M = O¢ ydA + Z O-SlySlASl + z O-Slypl pi
Ac
nc ng ny, (4.28)

= Z O-Ci(eci)YCiAAci + Z O-Si(esi)ysiAsi + Z O-pi(epi)ypiApi
i=1 i=1

i=1
A relacdo momento-curvatura-for¢a normal € obtida através do controle das deformagdes pelo
qual vao sendo adotadas curvaturas y, de forma incremental, calculando-se assim os esforgos
internos (N, M) até que sejam equilibrados com os esforgos externos (Ngys, Mey:). Outra
forma seria adotar de forma incremental os esfor¢os externos, determinando-se y e &, até que

esteja satisfeito o equilibrio com os esfor¢os internos.

O procedimento descrito pode ser realizado através de métodos iterativos, como a exemplo,

pelo método de Newton-Raphson. Neste caso, pretende-se obter a raiz da fungao definida por:

ne ng Np
f(N) ext —-N= Next - Z O-ci(gci)AAci + Z Usi(gsi)Asi + Z Gpi(gpi)Api 4.29)
i=1 i=1 i=1
f(N)
Sol-+1 s goi - f’(N) (4.30)

No célculo da raiz dessa fun¢ao, de modo a melhorar a convergéncia do algoritmo, ¢ aplicada
uma adaptacdo no método de Newton, tornando-o mais robusto. Tal como no método da
bissecante, inicialmente impde-se a pesquisa do intervalo de solugdo. Para cada novo valor da
variavel obtido dentro do intervalo, adapta-se o intervalo de solucdo, reduzindo-o. Caso este
novo valor esteja fora dos limites do intervalo, o ultimo intervalo de solucdo e os
correspondentes valores para a fungdo sdo empregados no método da bissecante, obtendo um
valor inevitavelmente interno ao intervalo. Em seguida, reduz-se o intervalo e volta a se
empregar o método de Newton. Isto afasta o problema de instabilidade. Os resultados obtidos
para as se¢Oes anteriores sdo armazenados para servir como nova estimativa, garantindo ainda

maior velocidade na solugao.
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Um exemplo da utilizagdo do algoritmo desenvolvido encontra-se na se¢do 10.3, onde sdo
comparados os diagramas momento-curvatura obtidos para um pilar protendido (wall panel)

com os dados fornecidos por Collins e Mitchell (1997).
4.4.1 Secdo de concreto armado e protendido

E possivel ver na Figura 4.9 que as se¢des retangulares de concreto armado e protendido
apresentam uma relagdo momento-curvatura aproximadamente trilinear. Nesta, M, € o
momento de fissuragdo, M,,; ¢ o momento referente ao escoamento da armadura, M4 € o
momento de ruptura relativo ao ago ou ao concreto, € a cada um destes estd associada uma
curvatura especifica. No caso do concreto protendido com protensdo excéntrica ainda ha a

curvatura negativa devido ao pré-arqueamento e também o momento de descompressdao M.

AM
Mud
Myd :
M, §
M, !
X() Xr Xyd Xpd Xud -

Figura 4.9 — Relacio momento-curvatura para uma secio transversal retangular de concreto protendido
(adaptado de Griinberg; Gohlmann, 2013)

4.4.2 Sec¢do anular

A relacdo momento-curvatura para uma for¢a normal especifica pode ser obtida através da
discretizacdo da secdo em lamelas, o que permite que as integrais na se¢do de concreto,

relativas ao equilibrio da se¢do, sejam resolvidas numericamente por meio de somas simples.

Em sec¢des transversais retangulares, geralmente, emprega-se a divisdo da secdo em faixas
retangulares de pequena altura Ah e largura b. Também ¢ possivel aplicar o mesmo método
em se¢Oes circulares e anulares (Figura 4.10), no entanto, também ¢ possivel dividir a se¢ao
de forma radial, realizando integragdo ao longo da espessura e da circunferéncia da mesma

por meio de integragdo numérica, por exemplo, através da regra de Simpson.
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Figura 4.10 — Exemplo de discretizacio em lamelas retangulares e circunferenciais para secio anular

E descrito por Griinberg ¢ Géhlmann (2013), na Figura 4.11, um exemplo de diagrama
momento-curvatura, para ser utilizado em analises de segunda ordem, de uma se¢ao anular
sujeita a diferentes forcas normais. Os parametros adotados para a se¢do e para os materiais
sdo os seguintes: raio externo 7,,; = 250 cm, raio interno r;,,; = 200 cm, concreto de classe
C35, aco BSt 500, taxas geométricas de armadura p = A;/A. = 0,006/0,03 (metade da
armadura localizada em cada face), distancia da face ao centroide da armadura (em cada face)
d' =7 cm ¢ forgas normais de compressio N = 0/50 MN. Também foi utilizado para o
concreto em compressdo o diagrama tensdo-deformagdo de Grasser definido pela norma
alema DIN1045-1 com seu respectivo coeficiente de minora¢do para andlise de segunda
ordem. A colaboragdo do concreto entre fissuras ¢ feita por meio de um diagrama tensao-
deformacao enrijecido para a armadura também de acordo com a norma alema. Na legenda do
grafico encontram-se da esquerda para a direita em cada linha: a for¢a normal de compressao
(aqui a compressao ¢ negativa), a taxa geométrica de armadura, ¢ o valor da resisténcia média
do concreto a tracao dividida pelo coeficiente de minoragao do concreto. Caso o valor desta

tensdo seja zero, significa que ndo estd sendo considerado o tension stiffening.
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Figura 4.11 — Diagrama momento-curvatura para uma seciio anular sujeita a diferentes forcas normais
(adaptado de Griinberg; Gohlmann, 2013)
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Este exemplo ¢ adotado para as andlises seguintes relativas a convergéncia nos diagramas
momento-curvatura € na comparacao destes diagramas com as consideragdes feitas pela

norma brasileira.

4.4.3 Analise de convergéncia

4.4.3.1 Quantidade de divisoes radiais

A partir de uma determinada quantidade de divisdes radiais ou lamelas em que uma segdo seja
discretizada, o momento fletor obtido para cada curvatura tende a convergir para um valor
especifico. Assim, além da importancia em utilizar o valor “exato” para o momento fletor, a
obtencdo da quantidade minima necessaria de divisdes radiais contribui para o aumento da

eficiéncia da analise.

E utilizado para o concreto em compressio o diagrama tensdo-deformacio de Grasser
definido pela DIN1045-1 com seu respectivo coeficiente de minoracdo para andlise de
segunda ordem. Para o ag¢o ¢ adotado o diagrama elasto-plastico perfeito cuja tensdo de
escoamento € a resisténcia caracteristica do ago, fyx =500 MPa. O diagrama tensdo-
deformagdo para a tragdo do concreto ¢ o mesmo definido na secdo anterior. A taxa

geométrica de armadura adotada ¢ de 0,006 e a for¢a de compressao ¢ de 50 MN. Os demais

parametros sdo os mesmos relativos ao exemplo da Figura 4.11.
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Figura 4.12 — Diagrama momento-curvatura referente a cada niimero de divisdes



Figura 4.13 — Detalhe do diagrama momento-curvatura referente a cada niimero de divisdes
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A partir de um ntimero de divisdes radiais de 150, a diferencga percentual entre os momentos

de cada nimero de divisdes em relagdo aos do maior nimero de divisdes adotado (n=350)

torna-se menos de 0,005% em valores absolutos, como ¢ visto na Figura 4.14.

Diferenga Percentual [%]

Figura 4.14 — Diferenca percentual entre os momentos obtidos (niimero maximo de divisdes de n=350)
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Para um raio externo e interno com valores, respectivamente, de 800 cm e 640 cm (7, =

0,87,,¢), sdo mostrados exemplos de convergéncia para dois valores de momento fletor em

relacdo ao numero de divisdes radiais, assim como também para a variagdo da diferenga

percentual (ver Figura 4.16 e Figura 4.17). Os valores das diferengas percentuais (em valores

absolutos), entre cada momento fletor e seu ultimo valor obtido, relativos a cada divisao radial

encontram-se na Figura 4.15.
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Convergéncia
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Figura 4.17 — Evolucéo da diferenca percentual em relacio ao ultimo momento fletor obtido para uma
determinada curvatura

De acordo com as analises de convergéncia realizadas, o nimero minimo de divisdes radiais n
a ser adotado para cada secdo pode ser obtido em relagdo ao raio médio 713,644 € ao

comprimento de arco s do setor circular:

_ Tint T Text
Tméd = 5 4.31)
T. T
n =_—_med (4.32)
S

O valor utilizado para s ¢ de 5 cm. Ja a quantidade obtida para n ¢ obtida arredondado em

multiplo de 50 para cima.

4.4.3.2 Quantidade de barras de a¢o

A depender da distribuicao das barras de aco no interior da se¢do, a mesma pode ter maior ou
menor capacidade resistente. Em uma secdo anular, especialmente no caso de torres edlicas, ¢
importante que as barras de aco estejam bem distribuidas ao longo das faces devido a
incerteza na direcdo da atuacdo dos esforgos solicitantes como o momento fletor. Portanto,
torna-se importante determinar a quantidade de barras e assim, o espacamento entre cada

barra subsequente em cada face.

Adotando-se os seguintes parametros geométricos € mecanicos para a se¢ao € para 0s

materiais, respectivamente: 7,,; = 250 cm, 13, = 200 cm, concreto de classe C35, aco
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classe CA-50, taxa de armadura p = 0,03, d’ = 7 cm, quantidade de divisdes radiais igual a
400, e for¢a normal de compressdo igual a zero. Arbitrando um valor para a curvatura de
x =1,5.107° cm™1, instante em que a se¢do j4 estd proxima de sua capacidade resistente
(Figura 4.18), ¢ possivel ver a variacdo do momento fletor em relagdo a quantidade de barras

(Figura 4.19).

X 107 Diagrama Momento-Curvatura
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Figura 4.18 - Diagrama momento-curvatura para a secdo analisada
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Figura 4.19 — Variacio do momento fletor em relagio a quantidade de barras para uma dada curvatura
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Convergéncia
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Figura 4.20 — Diferenca percentual em valor absoluto em relacio a quantidade de barras para uma dada
curvatura (variacio de barras de 10 em 10)

\

Modificando-se a taxa de armadura para p = 0,03, nota-se que a excecdo de um numero
muito reduzido para a quantidade de barras (50 barras), a maxima diferenga percentual em

valor absoluto reduz de forma similar para as duas taxas de armadura, como ¢ possivel ver na

Figura 4.21.
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Figura 4.21 — Maxima diferenca percentual, em valor absoluto, relativa a quantidade de barras (variacio
de barras de 50 em 50)
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Adotando-se um raio externo de 800 cm e interno de 80% deste valor, ou seja, 640 cm,
percebe-se que a maxima diferenca percentual em valor absoluto decresce em valores

semelhantes para as duas taxas de armadura (Figura 4.22).
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Figura 4.22 - Maxima diferenca percentual, em valor absoluto, relativa 2 quantidade de barras (variacio
de barras de 50 em 50)

De maneira a simplificar a quantidade inicial de barras de aco, serd adotado um espacamento
de 40 cm entre os eixos de barras da face externa. O numero obtido arredondado para cima se
refere & quantidade de barras em cada face, sendo a quantidade total de barras duas vezes esse
nimero. O didmetro das barras inicialmente adotado ¢ de 40 mm, que se somando ao didmetro
da armadura transversal, no minimo 1/4 da armadura longitudinal (NBR 6118, 2014), logo, 10
mm, € ao cobrimento nominal das armaduras, resulta na distancia entre o eixo da armadura e a
face mais proxima, d’. O cobrimento varia de acordo com a classe de agressividade

ambiental, o elemento estrutural, e quanto ao tipo de estrutura, no caso, de concreto

protendido (Tabela 4.1).

Tabela 4.1 — Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e o cobrimento nominal para
Ac = 10 mm (NBR 6118, 2014)

Tipo de Componente Classe de agressividade ambiental

estrutura | ou elemento I | I | 111 | v
Cobrimento nominal (mm)
Concreto . .
protendido Viga/pilar 30 35 45 55
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Nos exemplos discutidos anteriormente, d’ possui um valor de 7 cm, o que corresponderia a 4
cm de cobrimento, o que esta de acordo com o enquadramento da estrutura na classe de
agressividade ambiental I e II, e at¢é mesmo na classe III quando for considerado que exista
um controle adequado de qualidade e limites rigidos de tolerincia, situacdo condizente
tratando-se de torres edlicas, pois neste caso ¢ permitido reduzir em até 5 mm os cobrimentos

nominais.

4.4.4 Concreto em tracao

4.4.4.1 Norma brasileira

A utiliza¢dao da tragdo do concreto tem como objetivo reduzir os esforgos solicitantes por
meio da reducdo dos deslocamentos ao longo do pilar, o que significa que ndo se trata de
aumentar a capacidade resistente da secdo diretamente. Os diagramas momento-curvatura
(for¢a normal) para o exemplo dado encontram-se na Figura 4.23. Nela observa-se uma boa
concordancia com o grafico apresentado na Figura 4.11, o que demonstra coeréncia nas

adocoes feitas.
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Figura 4.23 — Diagrama momento-curvatura com adocio da tra¢fo para o concreto

A diferenga entre os momentos quando na consideracdo ou nao da tragdo e do tension
stiffening € mais evidente quanto menor for a curvatura (Figura 4.24). Esta diferenca também

cai quanto maior for a forca de compressao e maior for a taxa geométrica de armadura.

Isto representa um fato importante para a se¢ao, pois quanto mais proéxima de sua capacidade
resistente, ou seja, do Estado Limite Ultimo, menor é a diferenca para o Estadio II puro,

estado fissurado no qual todo o esforgo de tracdo ¢ resistido pela armadura.
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Diferenga entre Momentos (tragao/sem tragao)

Diferenca em percentual [%)]
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Figura 4.24 — Diferenca entre momentos em porcentagem em relagdo a curvatura

4.5 Dominios de Dimensionamento

O calculo da area de ago passivo da secdo protendida é feito por meio dos dominios de
dimensionamento no estado limite Gltimo de acordo com NBR 6118 (Figura 4.25). Trata-se
de encontrar iterativamente a profundidade x da linha neutra, que se situa intervalo de 0 a ©

na flexo-compressao.

As tensOes sdo entdo obtidas de acordo com as deformagdes impostas pelos dominios e pela
profundidade da linha neutra e a solugdo ¢ encontrada resolvendo-se as mesmas equagdes de
equilibrio com o método de Newton adaptado apresentado na secdo anterior. Como a
disposicdo da armadura ¢ conhecida, ndo ¢ feita restricdo aos dominios de dimensionamento,

do mesmo modo como no caso de pilar.
tracdo , compressao

4—'—'
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@ Ea
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® /9@

[ | O e

10%o Eyd

Figura 4.25 — Dominios de dimensionamento para uma secio transversal (adaptado da NBR 6118, 2014)

O algoritmo foi validado com base na concordancia entre os diagramas de interagdo obtidos

aqui (Figura 4.26) com os diagramas de interacdo adimensional para se¢des anulares armadas
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no perimetro externo e interno presentes em Montoya ef al. (2000) com as mesmas
especificacdes expostas a seguir:

e [Espessura da se¢do: t = 0,2h;

e Distancia do centroide da armadura a respectiva face: d’ = 0,05h;

e Aco: B400S a B500S;

e Concreto: grupo I de resisténcia (C20 a C50).

e Coeficiente de minoracao da resisténcia do concreto: ¥, = 1,5

De modo semelhante, ¢ possivel incluir a armadura ativa no processo de célculo, atentando-se
para a deformacdo inicial de pré-alongamento e o diagrama tensdo-deformacao

correspondente.

0.35
03

0.25

o
N

o
-
(2]

0.1

’ i i i
00 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2
Esforgo Normal Reduzido

Figura 4.26 — Diagramas de interacio adimensional gerado pelo programa

4.6 Introdugdo da Sequranca no Projeto Estrutural

Dentre os possiveis métodos de avaliacdo da seguranca estrutural, os mais relevantes sdo: os
meétodos probabilisticos € o método semiprobabilistico. Este Gltimo encontra-se amplamente
difundido em normas de projeto estrutural, uma vez que leva em consideragdo tanto as
caracteristicas probabilisticas das varidveis envolvidas no projeto (as resisténcia dos
materiais € as a¢des incidentes na estrutura), como também os coeficientes de ponderacao

Yf» Ve € ¥s- Deste modo, este método também ¢ denominado método dos coeficientes parciais

de seguranca, e serd adotado ao longo deste trabalho.
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De forma usual nas estruturas, a seguranca ¢ verificada isoladamente em relagdo a cada um
dos esforcos solicitantes, e assim, as desigualdades que expressam as condigdes de seguranca

tomam a seguinte forma:

Onde R, representa os esforcos resistentes de célculo e S, representa os esforcos solicitantes

de calculo.
4.6.1 Meétodo dos Estados Limites

O método dos coeficientes parciais €, com efeito, o instrumento utilizado pelo método dos
estados limites para introduzir a seguranca no projeto de estruturas. Diz-se que uma estrutura
atingiu um estado limite quando deixa de preencher qualquer uma das finalidades de sua
construcdo, e deste modo, pode-se dizer que a seguranga de uma estrutura ¢ a capacidade que
ela apresenta de suportar as diversas agdes que vierem a solicita-la durante sua vida util, sem

atingir qualquer estado limite (Zagottis, 1987).

Os estados limites podem ser classificados em dois tipos de acordo as normas usuais de
projeto, a exemplo a NBR 8681(2003):

e Estados Limites Ultimos: correspondem ao esgotamento da capacidade portante da
estrutura, podendo ser originados, em geral, por um ou varios dos seguintes
fenomenos:

o Perda de equilibrio, global ou parcial, admitida a estrutura como um corpo
rigido;

o Ruptura ou deformagao excessiva dos materiais;

o Transformacao da estrutura, no todo, ou em parte, em sistema hipostatico;

o Instabilidade por deformagao;

o Instabilidade dindmica;

o Deterioragdo por efeito de fadiga.

e Estados Limites de Servico: correspondem a exigéncias funcionais e de durabilidade
da estrutura, em geral, por um ou varios dos seguintes fendmenos:

o Danos ligeiros ou localizados que comprometam o aspecto estético da
constru¢do ou a durabilidade da estrutura, como por exemplo, fissura e

COIrosao;
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o Deformagdes excessivas que afetem a utilizacdo normal da construcao ou seu
aspecto estético;
o Deslocamentos excessivos sem perda de equilibrio;

o Vibragdes excessivas ou desconfortaveis.

4.7 Condicées relativas ao Estado Limite Ultimo

4.7.1 Combinacio Ultima Normal

As combinagdes ultimas normais sdo dadas pela seguinte equagao:
m n
Fyg = ZygiFGi,k +Vq Fqlk +Zl/)0qujk (4.33)
i=1 j=2

4.7.2 Nao linearidade

Considerando uma anélise linear, os coeficientes de ponderagdo das a¢des ¥y podem ser tanto
aplicados a agdo caracteristica quanto diretamente aos esforcos solicitantes caracteristicos.
Entretanto, quando a andlise for ndo linear, tanto fisica ou geométrica, os esforcos solicitantes
de calculo S s6 podem ser obtidos com a aplicagdo dos coeficientes y; diretamente sobre as
acoes caracteristicas Fj,:

Sa = SWrFy) 4.34)

De acordo com a NBR 8681 Ag¢oes e Segurancas nas Estruturas (2003), quando da

consideragdo da néo linearidade geométrica, o coeficiente ¥y pode ser desdobrado em seus
coeficientes parciais (Vry1, Vf2, ¥r3), aplicando-se o coeficiente yr3 a solicitagdo calculada com

a agdo caracteristica multiplicada por y¢; € g, = . Logo:
Sa = ¥rsS(Yr1oFi) = v53S(F)

Onde:
* Ys € o coeficiente parcial de majoragdo das agdes que leva em conta a variabilidade
das agoes;
® Ys2 ou g € o coeficiente parcial de combinagdo das a¢des que leva em consideragdo a

probabilidade de atuagdo simultanea das diferentes acdes, e desta forma, reduz a acao

de calculo;
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* Yr3 € o coeficiente parcial de majoracdo que considera os possiveis erros de avaliagdo
dos efeitos das agdes, seja por problema construtivos ou pela deficiéncia do método de

calculo empregado.

Conforme a NBR 6118 (2014), ao se utilizar desta formulacdo de seguranga, pode-se adotar

Yrs = 1,10, ou de acordo com a NBR 8681 (2003), um valor maior ou igual a este ultimo.

Assim, a acdo pode ser escrita como:
ng+ f Fqlk"'zlpoqujk
3 —

4.7.3 Condigoes relativas a perda de equilibrio como corpo rigido

Os estados limites ultimos de perda de equilibrio ndo dependem da resisténcia dos materiais
empregados e correspondem ao inicio da movimentagao da estrutura como corpo rigido (NBR
8681, 2003). As condigdes de seguranca relativas ao a estes estados limites ultimos sdo
expressas por:

Ssa = Sna -+ S(Fsq) = S(Frq) (4.35)

Onde S, € S,4 sdo os valores de calculo dos esfor¢os com que é expresso o equilibrio, sendo

Snq referentes as acdes ndo estabilizantes F,; € Sgq as agdes estabilizantes Fgy.
4.7.4 Imperfeicoes geométricas globais

Devem ser levadas em conta a imprecisdo do alinhamento vertical, ou desaprumo,
provenientes da fabricacdo e da montagem, assim como da assimetria na radiacdo solar
recebida pela torre (Griinberg; Gohlmann, 2013). Isto ¢ feito considerando uma inclinagdo do

eixo da estrutura que ¢ dada, por exemplo, pela norma brasileira (NBR 6118, 2014), por:
1 1
61 = S
100VH ~ 200

(4.36)

Sendo H a altura da edificagdo em metros e 8; o desaprumo de um elemento vertical
continuo. Como o caso de uma torre trata-se de um pilar isolado em balanco, deve ser

adotado o maximo valor para o desaprumo 6; = 1/200 = 5 mm/m.

Este valor também ¢ o mesmo adotado pela norma alema, DIBt Guideline, e também ¢ usado

neste trabalho. Ainda, a norma alema, considera um desaprumo de um elemento vertical
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devido a um recalque diferencial do subsolo. Griinberg ¢ Géhlmann (2013) sugerem que se
assuma, a priori, de um recalque diferencial com valor de 40 mm entre as bordas extremas da

fundac¢ao ou de um desalinhamento vertical da torre com um valor de 3 mm/m.

4.7.4.1 Consideracoes

A respeito das imperfeigdes geométricas globais, considerando o exemplo da se¢do 3.7.1.5,
tem-se na Figura 4.27 o momento fletor provocado pelo desaprumo da massa da torre ¢ da
turbina ao longo da mesma. Também sdo mostrados os momentos fletores devido a agao
exclusiva das forcas horizontais, considerando primeiramente o carregamento estatico
equivalente de vento na torre, e posteriormente adicionando a esse apenas a carga horizontal
no topo da torre devido ao vento no rotor.
100 Efeito das imperfeicoes geométricas
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- Vento: Torre+Turbina (ELU)|~ ‘

|

1

|
4 5 6 7 8 9
Momento [kN.cm] 6

Figura 4.27 — Momentos fletores devido as imperfeicdes geométricas e ao carregamento de vento

E visto que o momento fletor na base devido ao vento na torre ¢ cerca de 3,8 vezes o
momento fletor de desaprumo. Se a este ainda for adicionado o efeito exclusivo da carga
horizontal de vento proveniente da turbina, o momento fletor na base devido ao vento se torna
11,5 vezes maior do que o momento fletor de desaprumo. Em verdade, ndo hd motivo para
ndo considerar o efeito conjunto do vento na torre e no rotor, e, portanto, por ser muito menor

o desaprumo serd desconsiderado nos calculos, uma vez que nesta situacdo a norma NBR
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6118 (2014) permite considerar apenas o mais desfavoravel. O desaprumo nos estados limites

de servico também sera desprezado conforme a mesma norma.
4.8 Condigées relativas ao Estado Limite de Servico

As condigdes usuais de verificacdo da seguranca relativas ao estado limite de servigo sdo
expressas por desigualdades do tipo:

Sa < Siim (4.37)

Onde S, representa os valores de calculo dos efeitos estruturais de interesse, calculados com

Yr = 1,0; € Sy, representa os valores limites adotados para esses efeitos.

As combinag¢des no Estado Limite de Servico se classificam de acordo com sua permanéncia

na estrutura, de acordo com a NBR 6118 (2014):
¢ Quase permanente: podem atuar durante grande parte do periodo de vida da estrutura.
Esta combinagdo ¢ utilizada na verificagdo do Estado Limite de Servico de

Descompressao (ELS-D) na protensdo limitada e sua expressao é dada por:

m n
Fd,ser = z ng,k + z l/JZquj,k (4.38)
i=1 =

e Frequente: repetem-se muitas vezes durante o periodo de vida da estrutura. Esta
combinacao ¢ utilizada na verificacdo do Estado Limite de Servico de Abertura de
Fissuras (ELS-W) na protensdo parcial, no Estado Limite de Servico de Formagao de
Fissuras (ELS-F) na protensdo limitada, ¢ no ELS-D na protensdo completa. Sua

expressao ¢ dada por:

m n
Fd,ser = Z ng,k + llleql,k + Z lijqu,k (4.39)
i=1 =2

e Rara: ocorrem algumas vezes durante o periodo de vida da estrutura. Esta combinacao

¢ utilizada na verificacao do ELS-F na protensdo completa:
m n
Fd,ser = Z ng,k + Fql,k + Z lplquj,k (4.40)
i=1 j=2
4.9 Coeficientes Parciais e Combinagdes

As agdes provenientes do vento que atua tanto na turbina edlica quanto diretamente na torre

possui a mesma origem. Deste modo, é possivel considerar apenas uma ag¢do variavel, o
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vento, enquanto as demais agles sao permanentes, direta e indireta: peso proprio e

protensio.

Como ¢ visto em La Nier (2005), no Estado Limite Ultimo, para os carregamentos
provenientes da turbina edlica € utilizado o coeficiente parcial presente na propria IEC61400-
1 (2005), ys = 1,35 (ver Tabela 4.2). Entretanto, quanto ao carregamento de vento incidente
na torre, ao peso proprio, ¢ a forca de protensdo sao utilizados os coeficientes parciais de
majoracio previstos na ASCE7. Assim, as combinacdes do Estado Limite Ultimo (1 a 4), nas
quais ¢ utilizada a condi¢do de vento EWMS50, sdao de acordo com La Nier (2005):

1. 1,4DL

2. 1,2DL + (1,35TWL + 1,6WL)

3. 09DL — (1,35TWL + 1,6WL)

4. 1,0DL + AWL (fadiga)
Nas combinagdes acimas foram retiradas as cargas de terremoto e foi deixada implicita a
forca de protensdo. No Estado Limite de Servigo, também de acordo com La Nier, ndo é
admitida tensdo de tracdo no concreto para a seguinte combinagdo de carregamentos na
qual ¢ admitida tanto a condig¢do de vento EWMS50 quanto EOG50 (ambos ndao majorados):

5. 1,0DL +1,0TWL + 1,0WL
Esta ultima combinagdo, que se refere ao ELS-D, em comparagdo com a norma brasileira,
classificar-se-ia como rara, entretanto, a combinagao rara ¢ utilizada na verificagdo do ELS-F
e ndo na verificacdo do ELS-D, o que corresponde a um maior rigor na consideracdo da agdo

de vento para o dimensionamento do ago de protensao.

Tabela 4.2 — Coeficientes parciais de seguranca para as acoes (IEC 61400-1,2005)

Acdo desfavoravel Acdo favoravel
Tipo de situacdo de projeto Todas as situacdes
Normal (N) Anormal (A) Transporte e de projeto
Montagem (T)
1,35 1,1 1,5 0,9

4.9.1 Norma alema

De acordo com a norma alema DIBt Guideline (2004), os coeficientes parciais de seguranca

para ponderacao das acdes a serem utilizadas de acordo com os casos de carregamento sao:



93

Tabela 4.3 — Coeficiente parcial de majoraciao das acoes (DIBt Guideline, 2009)

Acdo Casos de carregamento de projeto
N A T
Normal e extremo Acidental Transporte/Montagem
Carregamentos inerciais e gravitacionais
Desfavoravel 1,35 1,10 1,25
Favoravel 1,00 1,00 1,00
Protensao 1,00 1,00 1,00
Cargas de vento 1,35 1,10 1,50
Forgas 1,35 1,10 1,50
operacionais
Acdes térmicas 1,35 - -
Terremoto - 1,00 -

As forgas internas na torre e na fundacao calculadas a partir da DLC 6.1 devem ser calculadas
considerando dois coeficientes parciais de seguranca para ponderacdo das agdes de vento
yr = 1,35 e yr = 1,50. Com este tltimo valor de ponderagdao pode-se considerar um angulo
de ataque do vento f = 0. A combinacao mais desfavoravel para os esfor¢os internos deve ser

utilizada.
4.9.1.1 Combinagdo no Estado Limite Ultimo

O EWM;5 deve ser deve ser considerado para o seguinte caso de carregamento de projeto para

uma turbina edlica onshore, de acordo com a DIBt Guideline (2004):

E,=E Zygj.ckj 51,00 . Py; 1.35[Q(1,25. Vo 50(2) + Qu i ]

j=1
Onde Qy  significa as forgas caracteristicas de operagdo.

4.9.1.2 Limitagdo das deformagoes

As deformacgdes devem ser limitadas as exigéncias de utilizacdo de acordo com os fabricantes
de turbinas eolicas. Isto pode ser traduzido como limitacdo do angulo de rotagdo do cubo do

rotor da turbina edlica ou ao nivel de tensdo associado.
4.9.1.3 Estado Limite de Servigo de Compressdo Excessiva (ELS-CE)

As tensoes de compressdo no concreto devem ser limitadas no Estado Limite de Servigo para

as determinadas combinagdes:
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e Para combinagdo rara do caso de carregamento DLC 1.6: 0. < 0,6f,: 0 Design Load
Case 1.6 refere-se ao EOGs, (Figura 3.1);

e Para combinag¢do quase permanente do DLC 1.0: o, < 0,45f

4.9.1.4 FEstado Limite de Servico de Abertura de Fissuras (ELS-W) e de Descompressdo
(ELS-D)

Considerando o caso de fissuragdo estabilizada, a abertura de fissuras é calculada de acordo

com o tipo de protensdo (aderente ou ndo aderente):

Tabela 4.4 — Requisitos para limitacdo da abertura de fissuras e descompressiao (DIN 1045-1)

Caso de Combinacdo de projeto

Tipo de Construcio Limitagédo da Abertura de
P ¢ Descompressao Abertura de Fissura Teorica
Fissuras

Concreto armado e concreto

. ~ uase permanente
protendido com protensao nao - Q p

aderente DLC 1.0 0,2 mm
Concreto protendido com Quase permanente | Frequente DLC 1.5
protensio aderente DLC 1.0 e DLC1.11

4.9.1.5 Aspectos especiais na construgdo de elementos pré-fabricados

Conforme Griinberg e G6hlmann (2013), de acordo com a DIN 4228 Precast concrete lattice
towers, masts and columns (1989), se¢ao 6.3, na verificagdo do ELS-D deve ser atendida a
seguinte combinacao de carregamento:

Gi + Ppeo + 0,4. Qg < 0 MPa

Onde G sdo as agdes permanentes, P ¢ a acdo da protensdo no tempo infinito e Q sdo as agdes
varidveis devidas ao vento. Também explica que de forma semelhante, de acordo com a DIN
4227-3, a seguinte combinagdo deve ser satisfeita para este caso:

O¢,Gk + 0:9o-cpmoo + 0.4’0'0,ka < —-1,0 MPa

A DIN 4227-3 Prestressed concrete — Part 3: Segmentised components, design and
construction of joints (prestandard) (1983), secdo 7.1, explica que no ELS-F a combinagao de
carregamento caracteristico, ou combinagdo rara, deve ser satisfeita. Nao € necessario
verificar a abertura de fissuras nas juntas se a seguinte combinacao for satisfeita:

Occk t 0'9chmw + LOO—C,QkW < —2,0 MPa
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4.9.2 Combinacdes e coeficientes parciais adotados

4.9.2.1 Estados Limites de Servico

Assim como considerado por La Nier, serd aqui também utilizado o que ¢ chamado em
concordancia com a NBR6118 (2014), de protensdo completa, na qual ndo serdo permitidas
tensoes de tragcdo no Estado Limite de Servigo, ou seja, serd admitida a verificagao do ELS-D.
No entanto, diferentemente da NBR 6118 (2014), sera utilizada a combinac¢ao rara no ELS-
D. Como na verificagdo do ELS-F, para a protensdo completa pela norma brasileira, também ¢
feito uso da combinagdo rara, esta verificagdo ndo precisard ser feita. A condicdo de vento

para a verificacdo do ELS-D ¢ a EOGS50.

A verificagdo do Estado Limite de Servigo de Compressao Excessiva (ELS-CE), que limita
a tensdo de compressdo no concreto em 60 % do valor de seu f,, por sua vez, ¢ feita
utilizando a mesma combinacio rara ja supracitada. Esta verificagdo com a combinag¢ao rara
esta de acordo com a combinacdo adotada pela norma alema para este caso de carregamento

(Design Load Case 1.6) com a condi¢ao de vento EOGS50 (Figura 3.1).

Nao sera feita verificacdo do ELS-W, na qual se utiliza uma combinagdo frequente (NBR
6118,2014), j4 que a quantidade de ago da armadura ativa serd suficiente para que ndo exista

tracdo em toda a secao.

Sendo os coeficientes de majora¢do das agdes em Estado Limite de Servigo yy = 1,0, logo, as
combinagdes, que levam em conta a condig¢do de vento EOG50, podem ser descritas por:

e Estado Limite de Descompressdo, combinagao rara, fibra inferior:

m
Sa=S(Faser) = ) Fouse+ Foue < Suom = SCFyric+ Npwo + Farp) SO 4
i=1
e Estado Limite de Compressao Excessiva, combinagao rara, fibra superior:

m
Sq = S(Fd,ser) = Z ng,k + Fql,k < Siim = S(Fgl,k + Npoo + Fql,k) = —0,6f (442
i=1

Também de acordo com a norma brasileira, NBR 6118 (2014), os coeficientes de minoragdo
das resisténcias dos materiais nos Estados Limites de Servigo sao tomados iguais a y,,, = 1,0.
Admitindo-se que a tensdo de compressdo no concreto se situard entre 0 a 60% do valor de
seu f.,, ndo permitindo fissuracdo (estadio I), a rigidez a flexdo para o calculo dos esforcos

solicitantes levard em consideracdo o modulo de elasticidade secante E.g, pois mesmo que
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ndo seja necessario considerar a ndo linearidade fisica, a ndo linearidade geométrica podera
resultar em acréscimos significativos nos esforgos solicitantes (momentos fletores) superiores
aqueles obtidos a partir de uma andlise linear devido a deformagdo da estrutura com o
carregamento. Deste modo, quando na verificacdo do Estado Limite de Servigo, sera

considerada a ndo linearidade geométrica.

Quanto a verificagdo do Estado Limite de Servico de Deformac¢ao (ELS-DEF), além da
limitacdo das deformagdes prescritas por Griinberg e Gohlmann (2013) que estd associada a
um nivel de tensdo nas se¢des ao longo da torre e que € dada pelo fabricante, ndo parece haver
ainda um critério simples e claramente definido para o deslocamento maximo no topo da
estrutura da torre tal qual como acontece com os elementos estruturais usuais. Em virtude
disto, muitos trabalhos fazem ado¢do de deslocamentos maximos tomando uma fragdo do
comprimento total:
e Jammes (2009):

0 Apnsx= L/400, no entanto também investiga o dimensionamento com a adogao
de L/800 e L/1200;

o A obtido a partir de combinagdo rara no Estado Limite de Servico com
velocidade de rajada de vento Vg ¢ = 25 m/s, resultando em uma pressdo
admitida constante ao longo da altura dada por:

. ELS = 0,613k, k, k4 V,EXST = 500 Pa

o O valor do empuxo horizontal no rotor ¢ adotado considerando a pressdo de
vento gELS multiplicada pela 4rea total das 3 pés, cada uma com 60 m de
comprimento e 2,5 m de largura e finalmente multiplicado por um coeficiente
para levar em conta a rotagdo do rotor. Entretanto, ndo ¢ deixado claro o
motivo das diversas ado¢des, nem a do coeficiente e seu valor:

= FELS = qz"3Apsy = 500.3.60.2,5.2,22 = 500 kN
e Lima (2011):

o Apse= L/400, adogdo pela NBR 8800;

o A obtido a partir de combinagdo e coeficientes referentes ao ELS-DEF dada
pela NBR 8800 com carregamento no rotor proveniente de Lavassas (2003) e
carga de vento na torre de acordo com a NBR 6123 (1988).

e Mae Meng (2014):
0 Apac= L/100, adogdo pela norma chinesa GB50135-2006 em analogia com

uma chaminé de concreto sob combinagao rara de carregamento em servigo.
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E claro que uma limitagdo excessiva do deslocamento acaba por ir em diregdo contraria ao
que se espera de uma torre de concreto protendido, que deve possuir baixa frequéncia, e,
portanto, pode inviabilizar esta concep¢do. No presente trabalho, o deslocamento no ELS-
DEEF ¢ calculado fazendo-se uso da combinagdo rara para as agdes e utilizando para o vento a
rajada em operacdo proveniente da condi¢do EOGS50. O deslocamento maximo ¢ entdo

limitado, adotando-se a priori o valor de:
L

E posteriormente sdo adotados os valores de L/250 e L/100. Por certo, que L/250 ¢
usualmente tomado para combinagdes quase permanentes como critério de aceitabilidade
sensorial em elementos estruturais de concreto (NBR 6118, 2014) e ndo para a combinagdo
rara aqui utilizada, entretanto, como concluido, ndo ha critério simples para definir esta

limitacdo. Ainda, vale lembrar que para estruturas em balango ¢ utilizado o dobro deste valor.
4.9.2.2 Estado Limite Ultimo

Em relagdo ao Estado Limite Ultimo, quando do esgotamento da capacidade resistente da
secdo, a condi¢do de vento a ser considerada, como ja explicitado, ¢ a EWMS50. Trata-se de
uma combinagdo ultima normal, que deve ser feita levando em consideracdo as nao

linearidades fisica e geométrica.

Os coeficientes de majoracao das agdes a serem utilizados dependem do tipo de combinagao,
da acdo, e se a mesma esta atuando em sentido favoravel ou desfavoravel (ver Tabela 4.5):

e Para o peso proprio da estrutura Fj, j, na combinagdo ultima normal, o coeficiente de
ponderagdo yr a ser utilizado € y, = 1,4, mas ¢ importante ressaltar que este caso se
refere, de acordo com a NBR 8681 (2003), “a elementos construtivos industrializados
com adicdo in loco”, e segundo a propria NBR 6118 (2014), este valor pode ser
reduzido para y; = 1,3 por se tratar de “peso proprio de estruturas pré-moldadas” que
apresentam pequena variabilidade. Esta ultima considera¢do nao serd feita, adotando-
seyy = 1,4.

e Para a agdo variavel Fy; causada pelo vento que atua diretamente na torre, na
combinagdo ultima normal, o coeficiente de ponderacdo adotado € de y,; = 1,4.

e A forga de protensdo N,, possui um coeficiente de ponderacdo y, = 0,9 para a

combinacao ultima normal.
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o Para as agdes na torre provenientes da incidéncia do vento na turbina edlica, Fgy i, 0
coeficiente de ponderagdo adotado ¢ o mesmo fornecido pela IEC 61400-1 (2005),
Yq2 = 1,35, uma vez que foram tomados separados os carregamentos da turbina edlica

e da torre.

Deste modo, a combinagdo normal no Estado Limite Ultimo pode ser descrita como:

Sq = S()/ka) = S(ygFgl,k + )/proo + Vquql,k + )/quqz,k) < Siim (4.43)

Repare que nesta ultima equagdo, a nota¢dao dos indices foi modificada em relagcdo a norma
brasileira. Em verdade, s6 ¢ considerada uma agdo varidvel principal (o vento), sendo esta

desdobrada em ‘“duas” agdes varidveis principais, cada uma com seu coeficiente de

ponderagdo.
Tabela 4.5 — Coeficientes y; = ¥, - Y52 (NBR 6118, 2014)
Acoes

Combinagao Permanentes Variaveis Protensao Recalques de

das agoes (2) (qQ) (p) apoio e retragdo

D F G T D F D F

Normais 1,4 1,0 1,4 1,2 1,2 0,9 1,2 0
Especiais ou | 3 1,0 1,2 1,0 1,2 0,9 1,2 0
de construcao
Excepcionais 1,2 1,0 1,0 0 1,2 0,9 0 0
Onde D ¢ desfavoravel, F ¢ favoravel, G representa as cargas variaveis em gerale T ¢ a

temperatura.
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5 CONCRETO DE ULTRA-ALTO DESEMPENHO REFORCADO
COM FIBRAS: ESTADO DA ARTE

Segundo as Recomendagdes Provisorias de 2002 da Association Frangaise de Génie Civil
(AFGC), o Concreto de Ultra Alto Desempenho Reforcado com Fibras, CUADRF, ¢ um
material com uma matriz cimenticia e uma resisténcia caracteristica a compressao que excede
150 MPa, possivelmente atingindo 250 MPa, e que contém fibras de ago (ou também podem
conter fibras poliméricas) a fim de obter ductilidade a tragdo e, se possivel, dispensar a
necessidade de armadura passiva. Em suma, difere-se do CAD (concreto de alto desempenho)
pelos seguintes aspectos (AFGC, 2002):

e A resisténcia a compressdo ¢ maior do que 150 MPa;

e A utilizagdo sistematica de fibras que assegura que o material ndo seja fragil e

modifica os requisitos convencionais de reforgo passivo e/ou ativo;

e O alto teor de aglomerantes ¢ a selecdo especial dos agregados.
A Figura 5.1 apresenta a diferenca do diagrama tensdo-deformacdo a compressao do
CUADREF frente aos dos concretos convencionais utilizados no dimensionamento da segao,

considerando o efeito de carga mantida (¢ = 0,85) e os coeficientes de ponderagao.

140 -

120
w 80 —C60
2 60
o a— 80

40

20 == CUADRF BSI

(fck=180)
0 T T T 1
0 0.001 0.002 0.003 0.004
gc[m/m]

Figura 5.1 — Diagramas tensao-deformacio na compressio para o CUADRF e concretos
convencionais no dimensionamento

Sua microestrutura, muito mais compacta e homogénea do que outros tipos de concreto
(convencionais e de alto desempenho) proporciona uma grande resisténcia a compressao € a
flexdo com uma notédvel ductilidade e durabilidade. Ainda, sua matriz compacta de CUAD
proporciona uma resisténcia a tragao elevada, com valores de cerca de 10 MPa, sem

considerar o efeito do reforco com fibras. Entretanto, sem este refor¢o, a ruptura do material
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se daria de forma extremamente fragil, o que ¢ melhorado adicionando-se as fibras,
garantindo a ductilidade necessaria e melhorando a resisténcia a tracdo e a flexdo. Dessa
forma, sua utilizacdo pode ser mesmo feita sem uso de armadura passiva ou ativa,

dependendo da estrutura e do método construtivo a ser utilizado.
5.1 Desenvolvimento Historico

A origem do CUADRF remonta o tipo mais estudado entre os concretos de ultra-alto
desempenho, o CPR — Concreto de P6s Reativos (RPC — Reactive Powder Concrete), criado
na Franca em 1990 por Pierre Richard que vinha estudando desde 1982 os concretos de alto

desempenho (Richard; Cheyrezy, 1995).

Contudo, para que fosse alcancado o estigio de desenvolvimento do CPR foram feitos
importantes estudos no inicio dos anos 1970, como de Odler, Brunauer e Yudenfreund, nos
quais foram investigadas pastas de alta resisténcia (at¢ 200 MPa) com baixa relagdo agua

cimento (de 0,2 a 0,3) e que tinha como principal caracteristica a baixa porosidade (Habel,

2004).

Conforme Habel (2004), com o desenvolvimento de superplastificantes e da silica ativa,
tiveram origem nos anos 1980 dois novos materiais: Birchall et al. desenvolveu um material
cimenticio modificado com polimero, o MDF (Macro Defect Free ou Livre de Macros
Defeitos), no qual os poros sdo preenchidos com polimerizacdo levando a uma matriz
compacta; e Bache desenvolveu o DSP (Densified with Small Particles ou Densificado com
Particulas Pequenas) que possui uma porosidade reduzida e uma elevada resisténcia devido a
interacdo entre o superplastificante e a silica ativa. Assim, abriu-se caminho para desenvolver
o CPR e em sequéncia aprimora-lo. Uma vez que a ruptura destes materiais desenvolvidos era
extremamente fragil, ainda era preciso aumentar a ductilidade, o que foi conseguido
adicionando-se fibras de forma a tornar o material mais ductil, aumentando assim a energia de

fratura que depende principalmente da composi¢do de fibras e da compacidade da matriz.
5.2 Composi¢cdao

Em relagdo a sua composi¢ao, o CUADRF constitui-se de cimento, agua, aditivo quimico
(superplastificante), adicdo mineral (microssilica ou silica ativa) e agregado miudo de quartzo

(ou como areia, ou como pd). Em relagdo a estes, tem-se:
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e Cimento: o consumo de cimento utilizado neste tipo de concreto possui valores acima de
700 kg/m?, que em geral é muito maior do que o valor utilizado em concretos de resisténcia
convencionais (cerca de 300 kg/m?). Devem ser utilizados cimentos com baixa quantidade de
aluminato tricélcico hidratado (C3A), pois libera calor de hidratagdo rapidamente, o que pode
prejudicar as propriedades de um concreto com elevado teor de cimento;

e Microssilica: também chamada de silica ativa, possui a fun¢do de preencher os vazios entre
os graos de cimento, de areia e as fibras, melhorar as caracteristicas reoldgicas da mistura e
ainda forma os produtos da hidratacdo por atividade pozolanica. Isto provoca um aumento da
resisténcia mecanica, além de melhorar a compacidade do material. Richard e Cheyrezy
(1995) mostraram que a propor¢ao microssilica/cimento que apresenta o melhor desempenho
foi de cerca de 25%;

e Areia: a areia de quartzo ¢ o agregado constituinte do CUADREF, pois sua dureza ¢ elevada e
proporciona uma boa interface pasta-agregado. O tamanho médio comumente utilizado ¢ de
menos de 1 milimetro, embora nas pesquisas de Holschemacher (2003) e de Richard e
Cheyrezy (1995) foram utilizados tamanhos entre § e 16 milimetros;

e Superplastificante: sua utilizagdo visa reduzir a relagdo d4gua/cimento dando
trabalhabilidade ao material. Sio comumente empregados policarboxilatos modificados e éter
carboxilato, que sdo superplastificantes de terceira geracdo, dada sua eficiéncia mesmo com
baixa relacdo adgua/cimento (Holschemacher, 2003). Ja existem superplastificantes de quarta
geracao disponiveis, que possuem cadeia mais longa e ramificada, sendo que um aspecto
muito importante ¢ a compatibilidade quimica entre a composi¢do do cimento e do aditivo
(Tutikian; Isaia; Helene, 2011);

e Fibras: sao mais utilizadas atualmente dois tipos de fibras: as metélicas e as sintéticas.

Possuem formas variadas, tanto quanto a se¢do transversal, quanto ao seu comprimento [y.

4

Segundo Naaman (2002), as fibras devem ser “curtas, duras e fortes”. Nao ¢ por menos. E
necessario que na presenca de fissuras, as fibras sejam capazes de transferir as forgas através
do material sem se romperem, o que exige alta resisténcia e um alto modulo de elasticidade.
As recomendagdes japonesas inclusive limitam o valor minimo de resisténcia das fibras em
2000 MPa. Quanto a dosagem de fibras (em volume) utilizada em varias pesquisas, ela varia
de 2% a 11% (Wuest, 2007). Enquanto que o teor maximo de fibras depende da
trabalhabilidade do concreto e de prevenir uma distribui¢do anisotropica das fibras, a
quantidade minima depende deste teor ser suficiente para transferir forcas de tracdo maiores

ou iguais as forcas transportadas pela matriz do concreto antes da fissuracdo. Esse teor
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minimo de fibras ¢ mesmo limitado pelas recomendagdes japonesas de 2006 em 2% ao
contrario das recomendacdes francesas (AFGC, 2002), que embora ndo defina a quantidade
minima, exige a verificacdo indireta através da resposta do material a tracdo depois da

fissuragao da matriz.
5.3 Diferentes Tipos de CUADRF

Atualmente existem diferentes familias de CUADRF desenvolvidas em diversas partes do
mundo. Dentre essas familias, segundo Switek (2011), destacam-se:

e CRC — Concreto Reforcado Compacto (CRC — Compact Reinforced Concrete): € o
DSP criado por Bache com adigdo de 5 a 10% de fibras de ago curtas (I = 6 mm e
df = 0,15 mm). E comercializado atualmente pela companhia Aalborg Portland, na
Dinamarca.

e CPR — Concreto de Pos Reativos (RPC — Reactive Powder Concrete): sua matriz

contém no maximo 2,5% de fibras de ago curtas e esbeltas (I = 13 mm e df =

0,16 mm). A resisténcia a tragdo da matriz ndo aumenta devido ao baixo teor de
fibras, permanecendo em torno de 8 MPa, o que influencia no comportamento no pds-
pico. Foi desenvolvido pelas companhias Bouygues, Lafarge e Rhodia e ¢
comercializado com o nome Ductal®.

o  MSFRC — Multi-Scale Fibre Reinforced Concrete: sua matriz possui um alto teor de
fibras de ago curtas e longas (cerca de 10%) que tem como objetivo obter uma
eficiente resposta da estrutura, como ductilidade e capacidade de carregamento, e do
material, como aumento da resisténcia a tragdo com comportamento de
endurecimento (cerca de 15 a 20 MPa) em ensaios uniaxiais. Além disso, a mistura de
fibras também ¢é capaz de garantir uma boa trabalhabilidade para este material. Foi
desenvolvido na Franga, no Laboratoire Central des Ponts et Chausséess (LCPC) e ¢

comercializado com o0 nome de CEMTE Cuuttiscale®.
5.4 Aplicacées Existentes

Desde 1997 diversas aplicagdes estruturais do CUADRF vem sendo feitas em diversos locais
do mundo. A primeira utilizagio do CUADRF foi durante 1997 a 1998, em qual foram
substituidas vigas de ago das torres de resfriamento das centrais nucleares de Cattenom e

Civaux, na Franca, por vigas protendidas de CUADRF (Acker; Behloul, 2004). A utiliza¢ao
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do CUADRF se mostrou bastante apropriada devido a sua durabilidade, uma vez que o

ambiente das torres de resfriamento ¢ extremamente agressivo.
5.4.1 Passarelas

Ja a primeira passarela feita de CUADRF (CPR contendo fibras de aco) foi a passarela de
Sherbrooke, no Canadd, em 1997. Ela ¢ uma ponte protendida (internamente e externamente),
trelicada, e em arco, que possui um comprimento de 60 metros e uma largura de 3,3 metros e
um tabuleiro de apenas 3 cm. S3o 6 pecas pré-fabricadas de 10 metros de comprimento,
possuindo 3 metros de altura e sem armadura passiva (Blais; Couture, 1999). De forma a
aproveitar o potencial do concreto quanto a sua resisténcia a compressao, as diagonais da
trelica foram feitas de tubos de aco de 150 mm de didmetro, com CPR confinado, o que
permite aumentar ainda mais a resisténcia. As diagonais s3o ligadas ao banzo inferior e a laje

do tabuleiro por meio de protensdo com miniancoragens.

A passarela de Sakata Mirai, no Japao, teve sua constru¢ao concluida em 2002 e foi feita com
o CUADRF Ductal®. E um outro exemplo de passarela pré-fabricada que nfio usa armadura
passiva. Sua se¢ao ¢ do tipo caixdo com furos circulares nas almas e a sua protensao ¢ feita
externamente. Possui um vao de 50 metros de comprimento, uma largura de 2,4 metros com

altura variavel e seu tabuleiro possui 5 cm de espessura (Tanaka et al., 2002).
5.4.2 Pontes Rodoviarias

Em 2001 foi construida a primeira ponte rodoviaria utilizando CUADRF (BSI — Béton
Special Industriel), em Bourg-lés-Valence, na Franga. E uma ponte composta de dois vdos
biapoiados de 22,75 m e 20,75 m. Sua se¢do ¢ composta por 5 pecas pré-fabricadas
protendidas (30 cabos de protensdo para o maior vao e 26 para o menor) do tipo, com 0,90 m
de altura e 2,2 m de largura, totalizando 12,2 m de largura. A laje do tabuleiro possui 15 cm
de espessura e a alma uma espessura de 11 cm. Excetuando-se nas juntas longitudinais e
transversais, ndo ha armadura passiva na ponte. Também nao ha protensao transversal na laje
do tabuleiro da ponte, uma vez que para ela foi considerado no projeto a resisténcia a tragao

do CUADRF (Thibaux; Tanner, 2002).

Também na Franca, no ano de 2005 em La Chabotte, foi construida uma ponte rodoviaria
(“PS34”) de 22 segmentos pré-fabricados de secdo caixdo com o CUADRF (BCV — Béton

Composite Vicat), com uma altura de 1,63 m, largura total de 4,40 m e um vao de 47,4 m,



104

com espessura das paredes de 12 (incluindo a laje inferior) e 14 cm (apenas a laje superior).
Estes segmentos foram unidos no local com cola do tipo epdxi e mantidos temporariamente
protendidos até que estivessem todos juntos para entdo ser aplicada a protensdo final. Esta
ponte, exceto na laje inferior que possui certa armadura transversal, ndo possui armadura

passiva e ¢ protendida externamente por 6 cabos (Resplendino, 2008).

Também nos Estados Unidos, vem se buscando trabalhar com se¢des otimizadas para pontes
de CUADREF, devido a seu custo relativamente mais alto. Foi desenvolvido um tipo de se¢ao
7 otimizada, protendida longitudinalmente, na qual a laje de seu tabuleiro pode ou ndo ser
protendida transversalmente (pds-tensdo). A altura de cada se¢do é de 0,84 m, com largura de
2,45 m, distancia interna entre as almas de 1,39 m e a laje do tabuleiro (entre almas) possui
uma espessura de 10 cm (Keierleber ef al., 2007). Trés se¢des- constituem o perfil transversal
do vao principal, com cerca de 15,5 m, da ponte Jakway Park, no Condado de Buchanan, em

Iowa.
5.5 Propriedades Mecdnicas do CUADRF

De forma a exemplificar as propriedades de um tipo de CUADREF, principalmente referente as
suas relagdes constitutivas, serd utilizado o BSI® (Béton Special Industriel) desenvolvido
pela companhia EIFFAGE, estudado por Spasojevi¢ (2008) e Jungwirth (2006), e que possui

a seguinte composicao e propriedades:

Tabela 5.1 — Composicio do BSI®

Composicao Quantidade
Pré-mistura (kg/m?) 2355
Agua (kg/m?) 195
Superplastificantes (kg/m?) 44,6
Fibras (kg/m?), lf = 20 mm, df =0,3mm 195
Massa especifica (kg/m?) 2789,6
Relacdo dgua-cimento 0,22
Relacdo dgua-aglomerante 0,19
Teor de fibra Vr (vol. %) 2,5
Resisténcia a compressao f. (MPa) 190
Resisténcia a tragdo f.; (MPa) 9
Modulo de Elasticidade E. (GPa) 60
Resisténcia a fratura (J/m?) 15.000
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5.5.1 Moddulo de elasticidade inicial

O modulo de elasticidade inicial E. de um CUADRF costuma variar em torno de 50 a 70
GPa (Spasojevi¢, 2008). Conforme a AFGC (2002), nao havendo informacao disponivel nas
etapas iniciais de projeto, pode-se adotar o valor E. = 55 GPa, sendo que para etapas

posteriores 0 mddulo de elasticidade deve ser proveniente de um ensaio.
5.5.2 Coeficiente de poisson

Embora o coeficiente de Poisson v possa variar dependendo do tipo de CUADRF a ser
utilizado, o seu valor se situa proximo a v = 0,2, sendo exatamente este o valor que pode ser

adotado para o material, se outro valor ndo puder ser determinado (AFGC, 2002).
5.5.3 Compressao uniaxial

O comportamento do CUADRF a compressdao uniaxial ¢ caracterizado por trés dominios
(Spasojevi¢, 2008):

e Linear elastico: devido ao comportamento da matriz cimenticia, com moddulo de
elasticidade E_;

e Trecho nio linear antes do pico de resisténcia f,,: este trecho ¢ mais pronunciado
do que na matriz cimenticia sem fibras. Isso se explica devido a melhora no
mecanismo de transferéncia de tensdo através das microfissuras. O pico de resisténcia
¢ alcangado em uma deformacgdo €., de aproximadamente 3,5 a 5%o;

e Comportamento de abrandamento no pés-pico: ¢ influenciado pelo teor de fibras
Vg, tipo de fibra (retas ou com ganchos, razdo de aspecto lr/dy) e interagdo das fibras
com a matriz (cisalhamento na interface, comprimento das fibras em relacdo aos

agregados).

A Figura 5.2 demonstra o comportamento tipico a compressao uniaxial de um CUADREF,

juntamente com as notagdes para seus valores caracteristicos:



106

M —t——— e

>

€ deformacdo

Figura 5.2 — Parametros caracteristicos da curva tensio-deformacio a compressdo do CUADRF
(adaptado de Spasojevi¢, 2008)

Como afirma Spasojevi¢ (2008), devido ao complexo mecanismo desenvolvido na
microestrutura do concreto ou do concreto reforcado com fibras, ndo existe uma teoria
simples para sua modelagem e, inclusive, modelos baseados em uma abordagem em

microestrutura podem ser encontrados na literatura.

Este trabalho, assim como em Spasojevi¢ (2008), usard também uma abordagem mais
proxima de um projeto estrutural convencional. Dessa forma, pardmetros caracteristicos do
CUADREF sao utilizados nas expressdes analiticas de forma a descrever seu comportamento,
como por exemplo, a resisténcia média a compressao e sua deformagdo correspondente, € o

modulo de elasticidade da parte inicial da curva a compressao.

De modo a definir uma lei constitutiva que se aproxime mais do comportamento real a
compressao do CUADREF, deve-se levar em conta o fendmeno fisico do dano progressivo
relativo a microfissuragdo do material a deformagdes elevadas. Assim, Spasojevi¢ estudou a
possibilidade de extensdo dos modelos existentes a compressdo para o CUADRF do tipo
BSI® (Béton Special Industriel), de forma que os parametros encontrados nas expressoes a

seguir sdo calibrados para esse tipo de CUADREF.

Dentre os modelos estudados, como as curvas de Sargin e Handa, Carreira e Chu,
Thorenfeldt, Tomaszewicz e Jensen, € de curvas exponenciais para o trecho descendente da
curva, como de Cusson e Paultre, foi adotada em seu trabalho uma modificagao do modelo de

curvas proposto por Sargin ¢ Handa em 1969, que ¢ a base para o modelo simplificado de
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curvas adotado pelo CEB Model Code 90 (CEB, 1993). Em seus estudos, quando era
necessaria uma curva continua para analise, foi utilizada a Curva de Sargin Modificada, ja
nas andlises em que os trechos ascendentes e descendentes da curva pudessem ser separados,
a Curva de Sargin Modificada foi utilizada para o trecho ascendente (com parametro D —

0), enquanto a expressao exponencial foi utilizada no trecho descendente.
5.5.3.1 Curva de Sargin Modificada

Foi observado em seu trabalho que o aumento do parametro D aumenta, sobretudo, as tensoes
no ramo descendente da curva; as deformacdes ficam na faixa de €, < 1,45 ¢, e as tensdes
no ramo descendente da curva ficam maiores que 0,75f.,, sendo bem aproximadas com
0 < D < 0,4, o que segundo Spasojevi¢ (2008) esta de acordo com a aplicabilidade no Model
Code 90. A relagdao tensdo-deformagdo para nivel mais altos de deformag¢dao ¢ melhor
aproximada com valores 0,6 < D < 1. Desta forma, o pardmetro D estd em func¢do do nivel
de deformagdo pela seguinte expressao:

D = an + bn?

Onde n=¢./¢4, com a=1414—-0,848E./E.,; eb=—0,333+0,241E./E.;. Os
coeficientes a e b sao determinados de tal forma que as areas abaixo das curvas simuladas e
testadas sejam iguais (de igual resisténcia a fratura). Deste modo, a forma da curva de Sargin

modificada é:

An + (D — Dn? E
nt( ) ,ondeA=—C,Ecl=fC—m (5.1)

Y = 1¥(A—2)n+Dn? E,. £o

Os valores de deformagdo €., correspondente a resisténcia maxima para o CUADREF testado
ficam em torno de 4 a 5%o: 4%o para f.,, = 180 MPa e 4,85%o para f.,, = 195 MPa de acordo

com a calibracdo com os ensaios de Jungwirth e Muttoni (2005).
5.5.3.2 Expressdo Exponencial

A expressdo possui a seguinte forma:

k
o, = ef(Ec—ec)™ £ parae, > g, (5.2)

Onde k; = 175 ¢ k, = 1,05, obtidos a partir do ajuste com os dados experimentais.
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5.5.4 Tragdo uniaxial

O comportamento do CUADREF 4 trag@o uniaxial € caracterizado por uma de suas principais
caracteristicas, o comportamento de endurecimento na tracdo, causado pela presenca de fibras
em sua matriz cimenticia. Dessa forma, seu comportamento a tracdo pode ser categorizado
nos trés dominios seguintes (Spasojevi¢, 2008):

e Linear elastico: este dominio se estende até o nivel de tensdo correspondente a
resisténcia da matriz de CUADRF a tra¢do f,;,,. Embora a maior parte da tensdo de
tracdo seja atingida neste dominio, apenas uma pequena parte das deformagdes ¢
atingida aqui, &,;. O mddulo de elasticidade ¢ o mesmo modulo de elasticidade inicial
a compressao, E..

¢ Endurecimento ou Pseudoplastico: no qual passa a ocorrer a formacgao de multiplas
microfissuras, que proporcionam um aumento na tensao de tragdo em uma propor¢ao
muito menor do que no dominio elastico, ou at¢ mesmo, fazendo com que essa
permanecga constante, até atingir deformacdes maximas ¢, elevadas da ordem de 2 a
3%o (correspondentes a tensdo maxima de tracdo f,,. Tanto a deformacao ¢, quanto a
tensdo f,; sdo fun¢des da quantidade e das propriedades das fibras e da interacdo
destas com a matriz de CUAD.

e Abrandamento: a tensdao decresce e as deformacdes passam a ser localizadas em uma
ou mais macrofissuras principais. Assim como no dominio anterior, esse também ¢
governado pela acdo das fibras, mas também ¢ influenciada pelas dimensdes do
elemento estrutural. Dessa forma, para expressar o comportamento como uma
propriedade do material, ¢ preciso relacionar a tensdo ndo mais em relacdo as
deformac¢des médias, mas sim em relagao as deformagdes localizadas, como a abertura
de fissuras. A tensdo torna-se zero para uma abertura de fissura de aproximadamente
metade do comprimento da fibra, ou seja, para a deformagao limite &;,,, resultando na

formacao real de fissura (Habel, 2004).

A Figura 5.3 demonstra o comportamento tipico a tragdo uniaxial de um CUADREF,

juntamente com as notagdes para seus valores caracteristicos:
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Figura 5.3 — Comportamento do CUADREF a tra¢io uniaxial e notag¢des para os valores caracteristicos
(adaptado de Spasojevié, 2008)

Para representar o comportamento do material a tragcdo ¢ necessario utilizar-se de duas curvas:
uma para representar a tensdo-deformacao até a maxima tensao de tracdo atingida ao final do
dominio de endurecimento, e outra para representar a tensdo-abertura de fissuras que

descrevem as deformagdes localizadas.

Para tanto deve ser utilizado um modelo baseado na macroestrutura do material, no qual a
formulacdo ¢ proveniente da afinidade das curvas analiticas com o comportamento do

material observado em ensaios experimentais.
5.5.4.1 Relagdo tensdo-deformagdo

A curva utilizada para representar a relacdo tensdo-deformacdo ¢ do tipo elastopléstico
perfeito tal como descreve Spasojevi¢ (2008), a partir dos dados de testes de tragdo direta
proveniente de Jungwirth (2006):

e Dominio linear elastico: f,; = 9 MPa e E. = 60 GPa;

e Dominio pseudoplastico: multipla microfissuracio com endurecimento, mas sem

inclinag@o (aumento apenas das deformacgdes), e com patamar limitado a 2,5%o;

Quanto ao descarregamento, o médulo de elasticidade para o concreto multi-microfissurado ¢
constante e estd em fun¢do da deformacdo pseudoplastica atingida, sendo que ao final do
dominio de abrandamento o modulo de elasticidade do material em andlise possui o valor de

E* =5,8GPa.
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Figura 5.4 — Parametros caracteristicos da curva tensao-deformacao (adaptado de Spasojevic, 2008)

5.5.4.2 Relagado tensdao-abertura de fissuras

No dominio de abrandamento a tracao, € possivel utilizar tanto uma curva multilinear quanto

uma curva baseada na seguinte forma semelhante ao modelo de Stang:

W) = for

p 5.3
( 1+ ) (5.3
Wn,w
Onde p = 1,2 e wy,,, = 1 mm foram obtidos a partir do ajuste com os dados experimentais.
O parametro wy, ,, corresponde a abertura de fissuras em que a tensdo decresce para um valor
de 27Pf... Embora esta equagdo seja imprecisa para aberturas de fissuras grandes, da ordem

de 6 mm, como relata Spasojevi¢ (2008), estes valores ja nao sao de interesse pratico.

Também ¢ possivel a utilizacdo de uma curva multilinear para descrever a abertura de

fissuras. O primeiro trecho linear ¢ descrito a seguir como:

-0
U(W)=C1—C2W=fct—$w VOo<w<w (5.4)
1

Onde a primeira inflex3o da curva ocorre para w; = 0,5 mm e para a tensdo correspondente

proveniente da expressao anterior.

Para pequena abertura de fissuras, a utilizagdo do primeiro trecho linear da curva multilinear

ja ¢ suficiente para necessidades de projeto.
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5.5.5 Recomendacdes de projeto para o CUADRF
5.5.5.1 Estado Limite Ultimo

De acordo com a AFGC (2002), o comportamento do CUADRF em compressao ¢ definido

pela sua resisténcia caracteristica a compressao f. € pelo seu modulo de elasticidade E..

Para o Estado Limite Ultimo (ELU) as recomendagdes francesas sugerem a utilizagdo de uma
lei constitutiva linear com um patamar de escoamento para o comportamento do material a
compressdo. A resisténcia de calculo do CUADREF segundo essa norma ¢ obtida dividindo-se

a resisténcia caracteristica por um coeficiente de seguranca y.r = 1,3 (valor para o caso de
combinagdes fundamentais) e multiplicando por um coeficiente a = 0,85, proveniente do

efeito Riisch.

Quanto ao patamar de escoamento ¢ feita adog¢do do limite de deformagdo a 3,0%o, como em
Spasojevi¢ (2008), embora esse valor ainda seja conservador comparado ao comportamento

ductil que o material possui.

Outro fator também ¢ utilizado para levar em conta os efeitos da distribuicdo das fibras no
material, chamado de coeficiente de orientagdo 1/K, utilizado para minorar a resisténcia a

tragao do CUADREF.

Com relagdo a tragdo, ¢ proposta pela AFGC (2002) a utilizagdo de uma curva tensao-
deformacao continua, inclusive em relacdo ao comportamento de abrandamento, embora este
tipo de curva ndo exista simplesmente como propriedade do material. Para tanto, é proposta
por essas recomendacdes a utilizagdo de uma equacdo para transformar a relagdo tensdo-

abertura de fissuras em tensao-deformacgao, tal como:

w
v, fu

lc ycf-Ec

(5.5)

Onde w ¢ a abertura de fissura, [, ¢ o comprimento caracteristico (para se¢do retangular ou

secdo “T”: 1. = 2h/3) e h ¢é a altura da secao.

O diagrama tensdo-deformagdo para o CUADRF (com lei de endurecimento) no ELU,
segundo as mesmas recomendagdes, ¢ visto na Figura 5.5 e seus parametros sdo explicados

em seguida.
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Figura 5.5 — Diagrama tensao-deformacio com lei de endurecimento no ELU (AFGC, 2002)

Onde os seguintes parametros e limites devem ser utilizados:

e Deformacao correspondente ao inicio do patamar de escoamento &,.:

. 0,85 . Opcw 085 f¢j
bcu = Jcj "t €bc T = =
Yef Eij  Ver Eij
e Deformacao correspondente ao inicio do endurecimento &,:
_ f ctj
= ——
YerEij
e Deformacdo correspondente a maxima tensdo de tragao &, g 3:
Wo,3 fet; . o(Wo,3)
€403 =—— ,comwyz = 0,3mm & opy = ———
lc Yer E; j K Yer
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(5.6)

(5.7)

(5.8)

e Deformacdo correspondente a abertura de fissura w;q,: onde H ¢ a altura da amostra

do teste de flexdo de acordo com as dimensdes da estrutura, dada pelo item 1.4.4 da

AFGC (2002):

Wiy fctj
gu 1% — l + E
c YerEij

,comwqy, = 0,01H

(5.9)

e Deformagdo maxima a tragdo &,m,: onde lr € o comprimento da fibra e [. € o

comprimento caracteristico:

(5.10)
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A verificagdo ao esfor¢o cortante obtido da combinagdo ultima ¢ feita levando em
consideragdo a participacdo do concreto, da armadura e das fibras. Como descreve a AFGC, a
participagdo da armadura é idéntica ao comumente utilizado em outras normas de projeto:

Sw

A
Vew = 0,9d S—fywd [sen(a) + cos(a)] (5.11)
t

A participagdo do concreto depende se for armado ou protendido. Como se trata do ultimo

caso, esta mesma norma propde (notagao da norma brasileira):
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e v

ferbwz (5.12)

Onde yr ¢ um coeficiente de seguranca tal que yzy, = 1,5, devido a extrapola¢do para o
CUADREF da foérmula para os concretos de alto desempenho (HPC) para os quais a resisténcia
a compressdo ¢ caracterizada menor do que 80 MPa. A participagdo das fibras na resisténcia

ao cisalhamento ¢ dada por:
So

Vp=—Trs 5.13
Yertan(By) 13)
1 1 Wiim
= —_—— d 5.14
oy K Wi )y o(w)dw (5.14)

Onde S é o efeito da 4area de fibra, tomado para secdo circular como S = 0,8z2, K é o
coeficiente de orientacdo para efeitos gerais, wy,, ¢ o maximo entre w,, = l.&, ¢ 0,3 mm,
sendo o primeiro a abertura de fissura obtida da deformagdo na fibra mais tracionada no

estado limite ultimo, 3, ¢ o angulo de inclinacdo das bielas de compressao.

Ainda ¢ preciso que a tensdo de cisalhamento 7,4, ndo seja maior do que:

0,85 2/,

Treau < 1,14 . sen(2p,) (5.15)

Onde (, ¢ o angulo das bielas de compressdao. Tomando pelo limite inferior 5, = 30°, a

expressao anterior torna-se:

2/3
Tredu < 0'56fck

5.5.5.2 Estado Limite de Servico

Ao prover-se de protensdo do tipo pos-tracdo com aderéncia posterior, comum no processo
construtivo de torres eoélicas, alguns limites sdo impostos pela AFGC (2002) quanto a

resisténcia do CUADREF a compressao dependendo da combinagao:
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e Em combinagdes quase permanentes: 0,50f,;
e Em combinagdes frequentes e raras: 0,60f;;
e Na fase de construgdo o valor limite a ser utilizado € 0,60f.;, uma vez que serd

admitido que j ¢ maior do que 3 (sendo j a data da protensao).

Em relacdo a partes sujeitas a fadiga, a tensdo de tracdo deve ser restrita em:
e Valor minimo entre gy € f.t2g para combinagdes frequentes;

e Valor minimo entre oy, € f,;; durante a fase de construg@o.

Onde 03,; ¢ a maxima tensdo de tracdo antes do abrandamento e f.; ¢ a tensdo de tragdo

atingida no dominio elastico.

5.6 Comportamento reoldgico

5.6.1 Fluéncia

A fluéncia no CUADREF ¢ significativamente reduzida a partir do tratamento térmico, que
também tem como principal efeito um aumento mais rapido das resisténcias a tragdo e a
compressao ¢ um consideravel aumento da durabilidade (AFGC, 2002). Isto ¢ provocado
devido a reducdo de ar retido no interior do material, da remog¢do do excesso de agua e da
aceleragdo da reagdo pozolanica. Segundo essas recomendagdes quando tratado termicamente
(caso dos elementos pré-fabricados), o coeficiente de fluéncia a ser adotado tem valor de 0,2,

e de 0,8 quando tratado e ndo tratado termicamente.
5.6.2 Retracao

A retragdo no concreto € sua redugdo de volume durante o processo de endurecimento, devido
a diminui¢do de agua dos poros (Araujo, 2003). Essa ¢ usualmente dividida em retragdo
autogena, que ocorre sem perda de dgua para o exterior e pela hidratacdo do cimento, e
retragdo por secagem, influenciada pelas condi¢des do ambiente. No CUADREF a retracao ¢
principalmente do tipo autégena, sendo que os valores da deformagdo aumentam conforme a
relagdo agua/cimento. No caso do elemento submetido a tratamento térmico, os valores da
deformagdo por retracdo apos a cura sdo proximos a zero (no caso do Ductal® cerca de 10
um/m), e quando ndo tratado termicamente a deformagao total por retracdo fica em torno de

550 pm/m, para relagdes agua/cimento em torno de 0,17 a 0,20 (AFGC, 2002).
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5.7 Diagramas tensdo-deformacdo

As propriedades mecanicas e seus valores caracteristicos para o CUADREF utilizado, “Béton
Spécial Industriel” (BSI), encontram-se também presentes nas recomendacgdes provisorias da
(AFGC, 2002) e sdo: fp, = 180 MPa, fy = 9,1 MPa e E, = 65 GPa. O coeficiente parcial
de seguranga € Y, = 1,3 € no caso da tragdo € ainda considerado um coeficiente adicional de
orientacdo das fibras K = 1,25 (quando ndo se considera efeitos locais). Sdo utilizados os
mesmos coeficientes de ponderacdo a e [, para dimensionamento e andlise de segunda
ordem, respectivamente. E feita a partir daqui, como ja evidenciado, a mudanca do indice ¢

para o indice b, de forma a diferenciar o CUADRF do concreto convencional.
5.7.1 Estados Limites de Servigo

As combinagdes adotadas quanto ao Estado Limite de Servico sdo as mesmas descritas na
secdo 4.9.2. Portanto, ndo sera admitida tensdo de tragdo (ELS-D) na se¢do transversal para a
combinagdo rara. Isto reduz o diagrama tensdo-deformacdo da AFGC apenas a sua parte
elastica na compressdo, muito embora o material seja capaz de manter a tensdo de tragdo
mesmo depois de atingir sua maxima deformagdo elastica. Entretanto, esta imposi¢ao ¢ feita
tanto para uma melhor resisténcia ao longo prazo e impedir tensdes de tragdo nas juntas
horizontais, tendo em mente o caso da estrutura ser pré-fabricada. Além do mais, permitir que
o CUADREF atingisse sua maxima tensdo de tragdo em servigo ¢ alcancasse o dominio
pseudopléstico também poderia corresponder a um ganho indesejavel de deformagdes

residuais ao longo da torre.

O Estado Limite de Servigco de Compressdo Excessiva (ELS-CE) ¢ dado pela AFGC (2002),
na qual a tensdo de compressdo maxima no concreto ¢ limitada em 0,60f;, em combinagdes

frequentes e raras, sendo esta ultima a combinagao utilizada.
5.7.2 Estado Limite Ultimo

Da mesma forma que para o concreto convencional, também se deve trabalhar com dois
diagramas no ELU para o CUADRF: o primeiro para calcular os esforgos internos e

deformacgdes e o segundo para o dimensionamento da secao.
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5.7.2.1 Andlises ndo lineares de segunda ordem

Para o célculo dos esforgos internos e deformagdes, na analise ndo linear de segunda ordem, ¢
utilizado o mesmo coeficiente de majoragdo da resisténcia de calculo usado nos concretos
convencionais. Assim, a tensdo de pico do concreto ¢ considerada igual a 1,10f,; na
compressdo ¢ 1,10f;;4/K na tragdo (K = 1,25). Na compressao ja se inclui o efeito de carga

mantida (efeito Riisch dado pelo coeficiente de reducao a = 0,85).
5.7.2.2 Capacidade resistente

Na verificacdo da capacidade resistente utiliza-se para a tensdo de pico do concreto o valor
de 054 = afpq (@ =0,85) na compressdo € f,.4/K na tragdo. Quanto a tensdo de pico na
tracdo, nada ¢ dito a respeito do uso do coeficiente de reducao a pela AFGC (2002) ou por

Spasojevi¢ (2008) e sera aqui negligenciado.

No Estado Limite Ultimo, quando da obtengdo da armadura passiva, sera feita uma
simplificagdo tendo em vista a inexisténcia da parte experimental do trabalho para validar o
trecho descendente da tragdo do diagrama tensdo-abertura de fissuras. Com isto, na tragao,
apenas sera utilizado o diagrama tensao-deformacao até o inicio da abertura de fissuras,
quando passa a haver a localizagdo das deformagdes, considerando o diagrama elastoplastico
perfeito at¢ uma deformacao de 2,5%o (Spasojevi¢, 2008), a partir dos testes de tragdo direta
de Jungwirth (2006), porém desconsiderando o trecho descendente. E claro que se trata de
uma simplificacdo, porém justifica-se uma vez que ao se tratar de um problema de
dimensionamento com nivel de protensdo completa deseja-se a principio eliminar ou ao

menos reduzir a armadura passiva.

Quanto ao dimensionamento da se¢do transversal, existindo armadura passiva ou ativa, a
AFGC (2002) permite o uso do método simplificado em que sdo definidos os dominios de
dimensionamento e as deformacgdes ultimas tal como no concreto convencional:
e Ponto A: deformacdo excessiva da armadura: quando a armadura mais tracionada
atingir o valor 10%eo;
e Ponto B: esmagamento do concreto em se¢des parcialmente comprimidas: quando a
deformacdo na fibra mais comprimida atingir o valor de 3%o;
e Ponto C: esmagamento do concreto em secgdes totalmente comprimidas: quando a

deformacao na fibra situada a [1 — 10000,/ (3El- j)]h da borda mais comprimida
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atingir deformag@o no valor de a;,4/E;j, onde E;; € 0o médulo de elasticidade inicial na

js
idade j.

Desta forma, os diagramas tensdo-deformagdo adotados para o dimensionamento do

CUADRF, para o calculo das deformagdes e da capacidade resistente sdo aqueles

apresentados na Figura 5.6.

GvrA
Bfiaf------- ,
(bed “““““ | |
2,5%o Ebe | ; N
| | . €
: /1£,.4/K €vo &y b
: = betd/K

Figura 5.6 — Diagramas tensao-deformacio para o CUADRF proposto

Mesmo que em muitos casos 0 CUADRF ndo necessite de armadura passiva, a resolucao do
equilibrio dos esforgos internos e externos na se¢ao considerando a disposi¢do da armadura
passiva tal como no dimensionamento de pilares, permite obter a area de aco para a se¢do,
caso o valor seja ndo nulo. Portanto, isto permanece adotado para 0o CUADRF. Uma vez que a
existéncia das fibras nestes concretos serve para garantir ductilidade, ndo ha que se falar em

adoc¢do de armadura minima.
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6 MODELO ESTRUTURAL

6.1 Método dos Elementos Finitos

O M¢étodo dos Elementos Finitos, quando baseado no modelo dos deslocamentos, consiste na
discretizacdo de um sdélido continuo em uma associacdo de elementos e na determinagdo das
equagdes de compatibilidade e equilibrio entre eles, admitindo fungdes continuas que
representam o campo de deslocamentos no dominio de um elemento € ao obter o estado de
deformacgdes associados as relacdes constitutivas do material, permite-se definir o estado de
tensdes em todo o elemento, que por sua vez ¢ transformado em esforgos internos que devem

estar em equilibrio com as a¢des externas.

No que se refere o uso do método, a estrutura da torre sera discretizada em elementos finitos
unidimensionais retos para poértico espacial utilizado pelo programa SAP 2000. Esse
elemento desenvolvido por Bathe ¢ Wilson (1976) leva em consideragdo na sua formulagao os
efeitos da flexdo biaxial, tor¢do, deformagdo axial e deformagdes pelo esforco cortante
biaxial. A Figura 6.1 evidencia o modelo unidimensional discretizado em m elementos e m+1
nds, embora esteja representado o modelo de uma pilar engastado, € possivel prover uma

mola rotacional para levar em conta os efeitos da fundagao.

Figura 6.1 — Representacao do modelo unidimensional torre eélica discretizado

Uma vez que os parametros geométricos da se¢do (como didmetro externo, espessura,
disposi¢do das armaduras, taxa de armadura) variam ao longo de todo o comprimento da
estrutura da torre, torna-se importante adequar a matriz de rigidez do elemento para que
considere estas variagdes entre os nos de cada elemento. Assim, também ¢ possivel discretizar

a estrutura em elementos suficientemente pequenos, considerando constante a geometria de
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cada elemento. A priori, a rigidez do elemento sera considerada desta forma, utilizando-se dos
parametros geométricos da torre correspondente ao ponto médio de cada elemento (Figura

6.2).

Ll (NMor EI,.;
dut NMes , pp..
As/2
2 .
L (M) > EL © elemento
t (N M) > EI ~_, ponto médio
\ i do elemento
Ap ‘ espessura constante rigidez em
anel (disposigdo elementos em €m cada elemento cada elemento
da armadura) cada anel Modelo considerado

Figura 6.2 — Consideracio da rigidez em cada elemento

Como serd feita uma andlise ndo linear fisica e geométrica, em que a rigidez de cada elemento
sera alterada de acordo com o diagrama momento-curvatura para cada secdo em questdo,
torna-se fundamental avaliar um nivel adequado de discretizacdo em relagdo ao numero de

elementos.

A Figura 6.3 mostra um exemplo de discretizagdo tomando um valor de 4 metros para a
altura dos anéis que formam uma torre de 100 m de altura, sendo cada anel composto por 10
elementos unidimensionais. As 250 se¢des foram geradas automaticamente com o aplicativo
desenvolvido em MATLAB. Também nesta figura ¢é apresentada a representacdo

tridimensional para o modelo unidimensional da torre.



120

[/

=50

Figura 6.3 — Discretizacio ao longo do comprimento do anel da torre e representacio tridimensional da
torre com o programa SAP 2000

6.1.1 Calculo dos momentos e deformagdes através da teoria de 22 ordem

Dado momento fletor M(x) e for¢a normal N(x) ao longo do eixo da barra esta associada
uma curvatura y(x), que € obtida com o auxilio dos diagramas momento-curvatura-forca
normal, descritos no capitulo 4. E possivel através de uma dupla integracio e levando em
conta as condi¢des de contorno, calcular as rotacdes 6(x) e as deflexdes §(x) a partir das
curvaturas ao longo do eixo (Collins; Mitchell, 1997). Os momentos fletores finais de acordo
com a teoria de segunda ordem podem ser determinados iterativamente, sendo que o ponto
inicial pode ser tanto o diagrama de momentos fletores de primeira ordem quanto um
diagrama de momentos fletores de segunda ordem aproximado e baseado em uma estimativa

da deflexdo da curva (Griinberg; Gohlmann, 2013).

De forma semelhante, em relacio ao Método dos Elementos Finitos, ¢ possivel utilizar a
rigidez a flexdo associada a um determinado ponto no diagrama momento-curvatura-forga
normal, aplicando-a em cada elemento que compde a torre a cada nova iteragcdo. Ao final, a

convergéncia € obtida satisfazendo as condigdes de equilibrio.
6.1.2 Analise nao linear

A seguir ¢ feita uma breve descricdo do procedimento ndo linear usado em programas de
elementos finitos e encontrado em diversas referéncias, como a exemplo, Alves Filho (2012).
Ao se considerar uma aplicagdo ndo linear, a rigidez dos elementos varia a cada incremento
de carga, modificando a propor¢do na qual os deslocamentos aumentam. Deste modo, a
rigidez precisa ser tratada separadamente em cada incremento de carregamento, o que ¢

chamado de andlise incremental.
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Também os deslocamentos sdo definidos a partir da rigidez da estrutura. Uma vez que esta
varia conforme os deslocamentos ocorrem a partir da aplicacdo dos esforgcos externos, para
calcular os novos deslocamentos seria preciso conhecer a rigidez atualizada, entretanto isto
ndo ¢ conhecido. Logo, para um dado incremento de carga conhecido pode-se propor uma
condi¢do deformada para a estrutura e verificar se ela gera esforcos internos que equilibrem
com os esforcos externos, propondo novas deformadas até que seja alcancado o equilibrio. A

isto se da o nome de andlise iterativa.

Portanto, em cada incremento de carga ha diversas iteragdes até atingir a condi¢ao de
equilibrio da seguinte equacao:

{F} = (IK] + [K¢]). {A}

Onde F ¢ o vetor de forcas nodais internas, A é o vetor de deslocamentos nodais, K ¢ a matriz
de rigidez da estrutura montada a partir das matrizes de rigidez de cada um dos elementos, e

K ¢ a matriz de rigidez geométrica que ndo participa do calculo da primeira iteragao.

O processo iterativo de resolu¢do da equagdo para cada incremento ¢ descrito a seguir.
Primeiro, tem-se a primeira iteragdo que ¢ a primeira estimativa para os deslocamentos nodais
{4}.

{8} = [K]o".{F}

E feita a atualizagcdo da matriz de rigidez, utilizando a matriz de rigidez geométrica calculada
a partir das forgas internas ao final da primeira itera¢do. Dispondo os indices para as proximas
iteragoes:

(K], = [K]o+[K({A}o)]¢ - [K]; = [K]o+[K({A}i-1)]g

Sao calculadas as forcas nodais internas {F}" utilizando a rigidez atualizada ap6s a primeira

iteracdo. Usando indices para as proximas iteragoes:

{F}i-1 = [K];- 6{A};_y

Sao computados os erros da solucdo, que ¢ o desequilibrio entre as forgas externas aplicadas e

as forcas internas geradas pela deformada proposta. Portanto:

{E}; ={F} = {F}o ~ {E}; = {F} = {F}i_,

Com base na diferenga de forca dada por {E}; pode-se calcular a diferenga dos deslocamentos

que equilibrariam a forga interna ainda restante para o equilibrio:

{E}; = [K];.6{8}; ~ 6{A}; = [K];' . {E};
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Deste modo, pode-se calcular o novo deslocamento total apds a primeira iteracao:

{A}; = {A}i_1 + 6{A};

Com o deslocamento total obtido repete-se novamente o procedimento desde a atualizagao da
matriz de rigidez total até que o desequilibrio entre as forcas externas e internas seja inferior a

tolerancia estabelecida (tol).

O teste de desequilibrio ¢ efetuado por meio do célculo da norma, aplicada ao desequilibrio de
forcas {E}; e das forgas externas aplicadas {F};:
[E]; - [ET;

— l

[F]7.[F]

6.2 Parametros da Armadura Passiva

6.2.1 Espacamento entre barras

Visto que ¢ adotada metade da drea de ago total para os perimetros delimitados tanto pelos
raios externo e interno de armadura, isto equivale dizer que o valor maximo de barras de aco
¢ definido pelo espacamento minimo entre as barras do raio interno, enquanto o valor
minimo de barras de ago ¢ definido pelo espacamento maximo entre as barras do raio

externo.

O espagamento maximo (e,,s,) entre eixos de barras serd limitado pelo menor dos dois

valores:
40 cm
emax = { 2.b (6.1)
Onde b ¢ a espessura da se¢do transversal. Enquanto que o espagamento minimo (e,,;,) entre

barras ¢ definido por:

€min =

{2 cm
6.2)

¢
Onde ¢ ¢ o diametro da barra. Estas sdo as defini¢des contidas na NBR 6118 (2014) para os
espacamentos maximo e minimo, entretanto, o didmetro maximo do agregado ndo ¢

considerado uma vez que o mesmo inexiste nos Concretos de Ultra-Alto Desempenho.
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6.2.2 Disposicao vertical

Estabelecendo a altura de cada anel em 4 metros, também ¢ admitida que a area de aco da
armadura passiva ndo varia em relacdo a cada anel. Isto se reflete na adogdo da quantidade
maxima e minima de barras de aco, pois enquanto o menor valor para o numero de barras ¢

dado pela se¢do do fundo do anel, o maior valor é dado pela secdo do topo.
6.2.3 Taxa de armadura longitudinal

Uma area de ago minima para armadura passiva ¢ necessaria para garantir ductilidade ao
membro estrutural, evitando deste modo uma falha repentina da armadura no surgimento da

primeira fissura.

No caso de uma torre eélica, a area de aco para uma se¢do submetida a determinado par de
esfor¢os solicitantes (N;, M,) € obtida realizando o dimensionamento a flexo-compressao
normal, sem restri¢ado quanto ao dominio de dimensionamento no qual recai a profundidade
da linha neutra x, diferentemente do caso das vigas, em que ha a limitacdo devido a exigéncia
da ductilidade. Isto ndo impede que algumas se¢des possam ser dimensionadas como vigas €

outras como pilares.

De qualquer forma, no calculo da area minima de a¢o passivo para pilares, mesmo que o
dimensionamento da se¢do mais solicitada de um pilar recaia no maximo no dominio 3
(esmagamento do concreto e escoamento da armadura), caso resulte na area minima de ago,
esta ¢ dada conforme a seguinte equagao:

Fq
Acfyd

Pmin = 0,15 > 0,40%
Onde p,,in ¢ a taxa minima de armadura longitudinal (p = Ag/A.). Ja Griinberg e G6hlmann
(2013), utilizam a seguinte relacdo de acordo com a DIN 1045-1 para o célculo da taxa de

armadura minima:

f ctm f ctm Es Es
= 1+« < B S — , a = — = _
( Edps) fyk Psmin fyk _ aEdfctm Ed Eco Ve EcOm

O-S T
N

Onde E.y ¢ o modulo de elasticidade tangente inicial do concreto, E.y, ¢ o modulo de

elasticidade tangente inicial médio do concreto, y,. ¢ o coeficiente parcial de seguranca de
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valor 1,50, f.m € a resisténcia a tragdo média do concreto, € fy € a tensdo de escoamento

caracteristica do acgo.

Devido a necessidade de padronizar o procedimento de célculo e tendo em vista a lacuna
existente entre as ado¢des de armadura minima para vigas e pilares, toma-se a adogdo mais
conservadora, que ¢ a das vigas. Quanto a maxima taxa de armadura passiva, seu valor ¢
tomado igual a:
=—==0,04
Psmax = A_ - Y
c
6.2.3.1 Consideracgoes

Considerando que a armadura longitudinal passiva se enquadre na categoria de armadura
principal de laje armada em uma diregdo, e que a armadura ativa ¢ do tipo aderente, a taxa de

armadura passiva ¢ dada por:

Ps = Pmin — Pp 2 0,5Pmin (6.3)

De acordo com a norma brasileira (NBR 6118, 2014), a armadura minima em elementos
estruturais armados e protendidos deve ser obtida através de um dimensionamento da se¢do a

um momento fletor minimo My ,,,q, dado por:

Md,min = 018W0fctk,sup 6.4)

Onde W, ¢ o modulo de resisténcia da segdo transversal bruta de concreto, relativo a fibra
mais tracionada. A taxa minima de armadura ¢ calculada pela seguinte expressdo,

respeitando-se a taxa minima absoluta de 0,15%:

Ao
Pmin = —5— = 0,15% (6.5)

c

6.3 Parametros da Armadura Ativa

6.3.1 Propriedades das cordoalhas

Todos os cabos deverdo ter a mesma quantidade de cordoalhas, definindo-se um valor
maximo de 12 cordoalhas por cabo € minimo correspondente a 1:

1< Ngprqg < 12 (6.6)

Tendo em vista a reducdo da quantidade de cabos e o extenso uso, ¢ adotada apenas a

cordoalha de sete fios, com didmetro nominal de 12,7 mm e de categoria CP-190-RB
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(Relaxacdo Baixa). A cordoalha de sete fios de didmetro 15,2 mm ndo ¢ utilizada neste

trabalho.
6.3.2 Espacamento entre cabos

O espagamento maximo entre 0s cabos, epysyx canos> d€ ago serd considerado igual a 120 cm. Ja
o valor do espagamento minimo, €,y capos> ¢ adotado em 30 cm entre os centros de gravidade
de cada cabo. Com esta adocdo também ¢ possivel obter as quantidades minimas e méaximas

de cabos em cada secao:
T

N =
min,cabos asen (M)
Tm

- (6.7)

Nms =
max,cabos asen (M)
Tm

6.3.3 Tracado da armadura ativa longitudinal

Nem todos os cabos de protensdo precisam estar ancorados da base até o topo da estrutura,
uma vez que os esforcos solicitantes assim como as seg¢des diferem significativamente a

depender da altura. Nesta secdo isto ¢ denominado tracado.

Desta forma, a quantidade de tragados t, pode variar de 1 até um valor que passe a gerar
dificuldades ou impossibilidades construtivas. Tomando o comprimento de cada tracado, L,
como um multiplo da fragdo do comprimento total i.L/t,, com 1 < i < t,, logo, é possivel a
partir da quantidade maxima e minima de cabos para cada se¢do (dada pelo espagamento),
definir para cada quantidade de cordoalhas por cabo (1 a 12), o nimero de cabos que atenda

esses limites ao longo dos trechos.

Desejando-se analisar o comprimento total das bainhas metalicas de protensao, Lyginnas»> € de
cabos, e verificar sua influéncia em relagdo a quantidade de tragados, ¢ possivel desenvolver
uma expressao geral a partir de algumas consideragdes:
e A variagdo horizontal do tracado ¢ desprezivel. Considerando para um cabo (no
plano):
AX K Az o As =\ Ax? + Az? = Az

e O numero de cordoalhas ¢ 0 mesmo para cada cabo:

Ap,cabo = AcoraNcora = constante
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e Admitindo que a variagdo da for¢a de protensdo varie linearmente da base ao topo e
que neste possua aproximadamente valor nulo (pequena tensdo de tragdo), e ainda,
definindo a quantidade de cabos da base por n_,p,s, cada segmento da torre, L/t,., tera

uma fragdo dessa quantidade, i/t,:

X . i .
Np(x) = Np pase (1 - Z) ncabos,tr(l) = Ncabos P 1<ic<t,
T
Assim, o comprimento total de cabos e bainhas metalicas torna-se:
tr tr
L i L _ Lt.(t,+1)
Lpainhas = Leavos = t_z ncabost_ = Ncabos t_zz L = Ncapos 12 2
4 T T < T
i=1 i=1
(& +1)
Lpainhas = NeabosL (6.8)
2t,

Determinando o limite inferior desta fungdo quando o niimero de tragados tende a infinito:

ty = 0 Lpginhas = > NeabosL  Lpainhas = YNecabosL =+ ¥V = E

Logo, se o objetivo for reduzir a quantidade de bainhas metalicas, o que implica em redu¢do
no custo do material, ndo compensa nestas circunstancias trabalhar com um grande niimero de
tracados, pois primeiro o valor de ¥y se aproximard muito lentamente do limite inferior, e
segundo, para um nimero maximo de cinco tragados, o comprimento total de bainhas ja ¢
reduzido para 60%. Para dois tracados, o custo é reduzido para 75% do valor inicial (Tabela
6.1) e por este ser um valor intermediario entre os limites da fun¢do, aqui permanece adotado

este numero de tracados.

Tabela 6.1 — Correspondéncia entre y e a quantidade de tracados

t,| 1 2 3 4 5 10 o0
y | 2/2=1]3/4=0,75 | 4/6=0,666... | 5/8=0,625 | 6/10=0,6 | 11/20=0,55 | 0,5

6.3.4 Perdas de protensao

A forga de protensdo inicial, Np;, aplicada nos elementos de concreto protendido sofre
inevitavelmente um processo de reducdo, o qual é chamado de perdas de protensdo. No caso
da pos-tragdo, este processo pode ser separado em:
e Perdas imediatas: ocorrem durante a operacdo de protensdo e envolvem as perdas
devido ao atrito, perdas devido a acomodacdo da ancoragem e encurtamento elastico

do concreto;
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e Perdas progressivas: ocorrem ao longo do tempo, posteriormente a operagdo de
protensdo, ¢ envolvem as perdas por fluéncia, retracdo e relaxagdo da armadura de

protensao.
6.3.4.1 Perdas imediatas

Ao se deslocar no interior das bainhas durante a protensdo, o cabo sofre perdas por atrito
nos pontos de contato devido ao tracado, reduzindo assim a for¢a de protensdo ao longo do
cabo. Esta perda pode ser expressa pela seguinte equagdo, proveniente da analogia com o
equilibrio do segmento de polia:

N.

— —ua
po—Npi.e s

Onde u € o coeficiente de atrito, @ € o angulo de desvio cumulativo entre a ancoragem e um
ponto subsequente do cabo. O valor do coeficiente 4 pode ser adotado igual a 0,20,
considerando atrito entre cordoalhas e bainha metalica, ou 0,10, se a bainha metalica for
lubrificada. Ainda, o cabo apresenta inevitavelmente ondulagdes ao longo do seu
comprimento, chamados de desvios parasitarios, que devem ser adicionados a expressao
anterior por meio de um éangulo equivalente, a., = kx. O coeficiente k (k = kqu) € o
coeficiente de perda por metro provocada por curvaturas ndo intencionais do cabo e pode ser
tomado como 0,01 (1/m):

NpO = N.. . e (hatkx)

pi (6.9)

ANy = Np; . [1 — e~ (Hatko)] (6.10)

A perda por acomodacio da ancoragem ¢ causada pelo encunhamento individual das
cordoalhas, que provocam pequenos deslocamentos, mobilizando for¢ca de atrito contréria
aquelas da operagdo de protensdo, resultando na perda na forca de protensdo junto a
ancoragem. Na auséncia de valores experimentais, devem ser adotados os valores indicados
pelo fabricante dos dispositivos de ancoragem para esse deslocamento (em torno de 2 a 6

mm).

Na medida em que forem sendo protendidos um por vez, cada cabo provoca uma deformagao
imediata do concreto e, por conseguinte, afrouxamento dos cabos anteriormente protendidos e
ancorados. A perda média de protensdo, devido ao encurtamento elastico do concreto,

conforme a NBR 6118 (2014) pode ser determinada por:

(n—1)
Ao, = Tap (0cp + 0¢g) (6.11)
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Onde n € o nimero de cabo protendidos sucessivamente, um a um, a,, € a relagdo entre os
modulos de deformagao inicial do ago e do concreto, g, € a tensdo no concreto no baricentro
da armadura ativa, devido a protensdo simultinea dos n cabos, o4 € a tensdo no concreto no

mesmo baricentro anterior, devido a carga permanente mobilizada pela protensao.

Partindo de algumas consideracdes, € possivel simplificar a expressao anterior para perdas por
encurtamento eldstico. Uma vez que se trata de protensdo centrada, a se¢ao possui uma
grande quantidade de cabos (apresentam distribui¢do uniforme), desconsiderando a parcela

devido a carga permanente mobilizada, chega-se a:

n
Ao = p%p _ 1 Ep 2j=1 Moo, _ 1 Ep Npo (6.12)
p 2 2E; A, 2Eq Ag

E a perda de protensdo por encurtamento elastico ¢ ao longo da torre:
1 E, Ny

AN, = Ao, A, = —————
P OpAp 2E, A, p

(6.13)
Entretanto, ¢ preciso lembrar que a torre possui variacdo na secao da base ao topo, que devem
ser levadas em conta na expressdo, assim, a equacdo anterior pode ser descrita em uma forma
mais geral com base na compatibilidade entre os deslocamentos do cabo e da torre,
considerando regime elastico e, assim, superposi¢ao de efeitos:
e
X
Sep = f P g

0 EciAg(x)

— 65'1’
Ep = L

1
AN, = 2 Ephpcy, 6.14)

Quanto as perdas por encurtamento eldstico dependerem da sequéncia de protensdo de cada
um dos tragados dos cabos, bastaria adicionar a variagdo da tensdo provocada pela

deformacao do segundo conjunto de cabos sobre o primeiro.
6.3.4.2 Perdas progressivas

Além das perdas imediatas de protensdo, existem perdas que ocorrem ao longo do tempo,
chamadas de perdas progressivas. Estas ocorrem devido ao comportamento dos materiais

constituintes da torre, como no concreto, que sofre retracao na secagem e fluéncia quando
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submetido a uma tensdo permanente, ¢ também ao aco, que sofre relaxacdo por estar

submetido a deformagdes elevadas por um longo periodo de tempo.

A forma adotada para determinagdo destas perdas progressivas de protensao ¢ o método geral
de calculo que permite a aplicagdo parceladamente em idades diferentes das acdes
permanentes (peso proprio ou protensdo). Contudo, para efeito de simplificagdo do processo
de célculo, ¢ considerado que todas as agdes sdo executadas em fases suficientemente
proximas. Para esta aplicagdo, sdo feitas as seguintes consideragdes:

e Existéncia da aderéncia perfeita entre armadura e concreto;

e O elemento estrutural permanece no estadio I;

e A concretagem do elemento estrutural, bem como a protensdo, cada uma delas, sdo
executadas em fases suficientemente proximas, desprezando efeitos reciprocos de uma
sobre a outra;

e Os cabos estdo sempre distribuidos uniformemente ao longo do perimetro médio da
secdo de modo que seus efeitos possam ser supostos equivalentes ao de um tnico

cabo, chamado de cabo resultante, situado na posi¢ao resultante desses esforcos.

De acordo com o processo simplificado (tensdo de compressao positiva e de tragdo, negativa),
no qual as perdas progressivas (fluéncia, retra¢do e relaxa¢ao) sao dadas por:

Ecs (t, tO)Ep - apac,pOg(P(t' tO) - O-pOX(tJ to)
)(p + Xcapnpp (6.15)

Aoy, (L, tg) = Aoy cis4r (L, tg) =

(x(t, to) = —In[1 = (¢, to)]
Xe=140,59(t, t,)
Parametros: Xp =1+ x(t t)

t—t, 0,15
lp(t' to) = Y1000 <m)

Para o calculo de acordo com o método geral, pode ser usada a formula derivada do método

da tensdo média presente no CEB-FIP 78 (tensdao de compressdo negativa e de tracdo

positiva):
Aagy, (t to) = Aoy cys (t to) — Ao-pr,rel(t; to) (6.16)
Ecs (t, tO)Ep + ap (Gc,pOQ + Uc,g)(p(t’ to) + ap Zi[Ao-c,gi (P(t, ti)]
AO'p,c+s (t, to) = 6.17
[1- (522 (125 o
P\ o 2
p0
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Ao t t
AUpr,rel (t, tO) = Ao-pr(t, tO) ll ) | p.C+s( 0)|l
pO0

(6.18)
, |A0,, c4s (8, to) Il
p0

o

= l,b(t, tO)UpO Il -

Com relacdo a relaxacio pura da cordoalha, devem ser adotados valores de 1o de acordo
com a Tabela 6.2, retirada da NBR 6118. Para valores inferiores a
0,5fp¢x ndo se considera perda por relaxagdo e para valores intermediarios aqueles descritos

na tabela, pode ser feita interpolacdo. Para a relaxagdo pura final, admite-se a adogao de:

Y(0,t9) = 2,5¥1000 (6.19)
Tabela 6.2 — Valores de 3, . . em porcentagem (adaptado da NBR 6118, 2014)
apO Oisfptk 0»6fptk 0»7fptk 0»8fptk
Cordoalhas — RB 0 1,3 2,5 3,5

RB - Relaxagao Baixa

As perdas por relaxacdo relativa sdo consideradas a partir do processo descrito e ja
apresentado no método geral. Fazendo t = oo e substituindo (oo, t,) na expressdo anterior,
tem-se:

? |A0'p,c+s (o, to)'

Opo

(6.20)

Ao-pr,rel(ooﬁ to) = 2,5V10000p0 |1 —

6.3.5 Consideracoes sobre as perdas de protensao

6.3.5.1 Estimativa inicial

A respeito da estimativa inicial das perdas de protensdo, ¢ admitido um valor de A = 20%
referente a forga inicial de protensdo, Ny,;. Assim, a for¢a de protensdo no tempo t — 0, Npq,,

em relagdo a Ny,; € dada por:

N, =22 =_F% — 125N, 6.21
30 p (6.21)

Npo

0,80

Este valor ¢ recalculado apos a obtengdo da forga total de protensdo descontando-se todas as
perdas. Isto ¢é feito para que seja verificado se a estimativa inicial ndo subestima as perdas de
protensao, € mesmo subestimando ou superestimando, o recalculo de todas as perdas a partir

de um novo A resulta ao final em uma area de ago ativo otimizada.

O alongamento total da armadura ativa aderente ¢ dado por:

Epi = A&y + Agpq (6.22)
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Sendo Ag,; o pré-alongamento da armadura ativa na data em estudo (usualmente para Ny, ).

O célculo mais rigoroso do pré-alongamento na pos-tragdo ¢ dado por:

Nyoo
Aep; = ¥p | (1 + apppn)

EyAp
A
(77 =1+ eﬁ £
I
R Ey
Parametros: < a; = —
ECS
A
Pp = £
\ Ay

Uma vez que o baricentro da armadura ativa localiza-se no centroide da se¢do de concreto, a

excentricidade e, possui valor nulo. A expressdo se torna:

A IN”“’ (1+a; )l IN ( 1 + 1 >l (6.23)
Epi = Vp |5 a500) | = Vo [ Npeo | =—— .
pi 14 EpAp prp 14 14 EpAp EcsAg

6.3.5.2 Perdas por atrito

No caso de torres tronco de cones, o angulo de desvio a na perda por atrito inexiste, o que
resume a equagdo ao segundo termo do expoente, kx. Entretanto, tomando a exemplo valores
minimo e maximo para o raio do topo e da base e propondo uma variagdo parabolica da base

ao topo, com o ponto de inflexdo no topo, obtém-se:

Tme = 1,8m
{rm,b =6m
L=100m

_ (Tm,b - rm,t) 2 2(rm,t - rm,b)
x° +

T (x) = Iz I X+ Tmp

O angulo de desvio da base em relacdo ao topo ¢ definido por:
dry,

20Ty — T 2(1,8—6
a = arctan (— ) = arctan <(mt—mb)> = arctan <¥>
x=0

X L 100
= arctan(—0,084) = —0,0838 rad = 4, 80°

Utilizando u = 0,10:

e~ (Ha+10,01x) — ,—(0,10. 0,0838+0,10. 0,01. 100) — ,—(0,10838) — () g97
)

Para uma torre tronco de cone (sem angulo de desvio do tracado):

e—(10,01x) — 5=(0,10. 0,01. 100) — »,=(01) — ( 905
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Ae = 0,897 — 0,905 = —0,008

Caso seja utilizada a torre com variagdo parabolica na metade inferior, como no exemplo de

Griinberg e Gohlmann (2013), tem-se:

Tmp = 6M

{rm,t =28m
L=120m

Assim, adaptando o ponto de inflexdo da parabola para metade da altura da torre, tem-se o
seguinte angulo de desvio na base:

_ aret ( )_ . 2.2(Tme = Tmp) ) _ . 4(2,8-6)
a = arctan dx o = arctan 7 = arctan 120

= arctan(—0,1067) = —0,1063 rad = 6,09°

dr,

e—(ua+u0,01x) — e—(0,13063) = 0,878

Para uma torre tronco de cone (sem angulo de desvio do tracado):

e~ (H0.01x) — o—(012) — () 887
Ae = 0,878 — 0,887 = —0,009

Portanto, € possivel concluir que os desvios parasitarios devido as ondula¢des do cabo
possuem importancia muito mais significativa do que os desvios a devido ao proprio tragado
do mesmo, resultando em uma diferenca de aproximadamente 1% relativo as perdas de

protensao por atrito.
6.3.5.3 Perdas por acomodag¢do da ancoragem

Uma vez adotado o valor do deslocamento relativo a acomodag¢do da ancoragem (Aw =

6 mm) e lembrando que essa movimentagdo gera, ao longo de um determinado trecho, forgas

de atrito contrarias aquelas que apareceram no estiramento do cabo, dando uma forma

espelhada para o diagrama de forgas de protensdo (com perdas) até o fim deste trecho, pode-

se determinar as perdas por acomodac¢ao da ancoragem por:
B fOW ANy (x)dx
- Epdp

(6.24)

Onde ANpo(x) ¢ a perda da forca de protensdo até o ponto de equilibrio w. Dividindo o

dominio da estrutura em pequenos trechos, essa integral pode ser substituida por uma
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integragdo numérica e o ponto de equilibrio obtido iterativamente através do método da
bissecante, primeiramente obtendo o intervalo (w;, w,,) no qual ha a raiz da seguinte funcao:

2 fOW[Npo(x) — Npo(w)]dx

fw) = Aw — A

(6.25)

Onde w ¢ um ponto qualquer ao longo do comprimento longitudinal do cabo, L. Caso o ponto
de equilibrio seja maior do que este comprimento longitudinal (considerando ancoragem
ativa-passiva) basta mudar a incdgnita do problema de w para P, valor da for¢a de protensdo
no final do comprimento L:

2 foL[Npo(x) — Pldx

f(P) =Aw — EA)

(6.26)

Neste caso, o intervalo de solugdo estard em P < N,y (L).

Tensao na cordoalha X Comprimento
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Figura 6.4 — Perdas de protensio referidas a tensdo na cordoalha

6.3.5.4 Perdas progressivas

Para a determinacdo dos coeficientes de fluéncia e de deformagdo especifica de retracdo,
adota-se a umidade média do ambiente de 75%, concretos entre classe C50 a C90, e para a
data de aplicagdo dos carregamentos, t, = 30 dias. Tomando o caso da se¢do anular, a

expressdo da espessura ficticia, hr;. pode ser expressa por:
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249 _ 2(Rexe —t/2)t
u Rext

hfic =

(6.27)

Deixando a espessura t em fung¢do do raio externo através de um coeficiente de proporgao p:
t = PRext
Aplicando a equagdo na expressdo de hg;, € simplificando o resultado, tem-se:
hfic = Rextp(2 —p) = 2t — pt (6.28)

Se a espessura da se¢do atinge um valor maximo de 10% do didmetro externo, ou 20% do raio
externo (p = 0,2), ou se a propor¢do p tende a zero, logo:

0<p<0.2

hfic(p = 0,2) = 1,8t < hfl'C < hfw(p - 0) = 2t

Definindo a menor espessura para t = 20 cm e utilizando a maior proporcao para p, tem-se a
espessura ficticia minima que ocorrera em uma sec¢ao anular:

hsie = 1,8t = 36 cm

E por interpolacao dos valores da Tabela 6.3 (NBR 6118, 2014), tém-se os maiores valores
possiveis para o coeficiente de fluéncia, @(t,ty), € de deformacdo especifica de retracao,
Ecs (toor to):

e Concreto das Classes C20 a C45: ¢(to, ty) = 2,12;

e Concreto das Classes C50 a C90: ¢ (to, ty) = 1,36;

o &.5(to, ty) =—0,322 %o.

Tabela 6.3 — Valores caracteristicos superiores da deformagio especifica de retracio £.,(t,t;,) e do
coeficiente de fluéncia ¢ (&, ty) (adaptado da NBR 6118, 2014)

Umidade média ambiente [%] 75
Espessura ficticia [cm] 20 60
5] 28 24
@(ty, ty) Concreto das Classes C20 a C45 30 22 2,0
60| 19 1,8
51 1,9 1,8
@(ts, ty) Concreto das Classes C50 a C90 | to dias {30 | 14 1,3
60 | 1,2 1,2
5 1-0,36 -0,32
Ecs(too, tg) %o 30 | -0,33 -0,31
60 | -0,30 -0,31

Em suma, mesmo havendo este limite superior para os valores, os coeficientes de fluéncia e

retracdo devem quase sempre corresponder aqueles de espessura ficticia igual a 60 cm.
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6.4 Cdlculo da Area de Aco Passivo Longitudinal

6.4.1 Concreto Protendido

Ao calcular a armadura ativa, considerando protensao limitada ou completa, faz-se uso da
combinacdo das acdes em estado limite de servico (ELS) quanto a formacao de fissuras,
descompressdo ¢ compressiao excessiva na secdo de concreto. Novamente, em um primeiro
calculo da estrutura, ¢ utilizado o modulo de elasticidade secante do concreto para o material,
frente a estas combinagdes no ELS. Com estas, procede-se uma analise ndo linear geométrica
através do programa SAP2000 (CSI, 2009) para que sejam obtidos os momentos fletores de
segunda ordem ao longo da estrutura, gerados pelo carregamento vertical ao longo do
comprimento deformado do pilar. A considera¢do da ndo linearidade geométrica através do
efeito P-Delta adotado pelo SAP2000 esta baseada na utilizagdo da matriz de rigidez
geométrica, onde as forgas axiais provenientes do efeito P-A e as deflexdes laterais

convergem mediante analise iterativa (Lopes, 2005).

Considerando os pares de esforco normal e momento fletor nas extremidades de cada
elemento e obtendo-se area de ago da armadura ativa correspondente a partir de uma
estimativa inicial das perdas de protensdo, procede-se a escolha da quantidade de cabos e

cordoalhas.

Dependendo da variagdo desta quantidade ao longo da torre, ¢ possivel estabelecer
comprimentos diferentes para os cabos, aproveitando-se melhor o uso da protensdo. Aqui
permanece a ado¢do de dois tragados, a priori: um da base ao meio da torre e outro da base ao
topo. Com a adogdo da armadura ativa, as perdas de protensdo sdo recalculadas, procedendo a

um novo calculo da area de ago ativo, corrigindo-a.

Quanto ao dimensionamento da armadura passiva longitudinal, o modelo descrito aqui utiliza
o método exato devido a esbeltez da torre e ¢ de certo modo andlogo aquele descrito por
Aratijo (2011), exceto pelo uso da protensdo e¢ de algumas simplificagdes para realizar o
acoplamento entre o algoritmo desenvolvido em MATLAB e o programa de elementos

finitos, SAP2000.

Ao dimensionar a armadura passiva, utiliza-se da combinacdo no estado limite ultimo,
realizando primeiramente uma analise ndo linear geométrica. Para tanto, ¢ usado inicialmente

o modulo de elasticidade secante do concreto E,, assim como o momento de inércia da se¢ao



136

bruta de concreto. Obtém-se deste modo os momentos iniciais de segunda ordem ao longo da

estrutura, gerados pelo carregamento vertical ao longo do comprimento deformado do pilar.

Feito o primeiro calculo e utilizando os esforcos solicitantes (N;, M;) no dimensionamento da
area de ago passivo, ja se pode incluir a mesma na obtencdo dos diagramas momento-
curvatura-forca normal ao longo das secdes. Como se trata de projeto estrutural, os
diagramas tensao-deformacdo utilizados para os materiais na obtengdo dos diagramas
momento-curvatura utilizam as resisténcias caracteristicas, com penalizacdo menor que a da
resisténcia de calculo no caso do concreto (ver 4.1.1.1 e 4.2.3), aplicando as rigidezes
correspondentes as solicitacdes em cada se¢do ao longo da estrutura. Na obtengao da area de
aco, devem ser utilizados os diagramas tensao-deformacao com as resisténcias de calculo dos
materiais, sendo a tracdo no concreto convencional desprezada (ver 4.1.1,4.2.4,4.3.1 e 4.3.2),

estando de acordo com a NBR 6118 (2014).

Uma vez com a obten¢do das areas de ago passivo, em um novo céalculo os deslocamentos
horizontais sofrerdo mudanca, modificando assim os momentos fletores de segunda ordem.
Caso o deslocamento seja inferior ao inicial, os momentos fletores serdo reduzidos e assim a
nova area de ago obtida sera menor que a inicial. Se os deslocamentos aumentarem, uma area
de ago ainda maior serd obtida. Este procedimento permite que ao se estabelecer um critério
para seu término (como convergéncia dos deslocamentos e esfor¢os solicitantes e a
consequente reducdo na diferenca percentual entre a drea de armadura) se obtenha uma drea
de aco otimizada (Griinberg; Géhlmann, 2013). O algoritmo também pode ser utilizado para

fazer uma analise completa do pilar até a ruptura, como ¢ visto no exemplo da se¢do 10.3.2.

6.4.2 Procedimento

O procedimento se da tal como descrito:
1. Geragdo de uma ou mais segdes transversais de concreto ao longo do comprimento do
pilar e disposi¢do das barras de aco;
Geragao da estrutura;
Geragdo do carregamento na combinagao em servico;

Exportagdo para o programa de elementos finitos;

A

Obtencao dos esforgos solicitantes e deslocamentos nas segdes através de uma analise

ndo linear geométrica;
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6. Para cada par de esforcos solicitantes e uma estimativa inicial das perdas de protensao
¢ obtida a drea de aco da armadura ativa,
A area de aco ¢ obtida para cada extremidade do elemento;
b. E adotada uma determinada distribuicio para a armadura ativa referente a
quantidade de cabos, cordoalhas e tragados ao longo da torre;
c. Recalculam-se as perdas de protensdo, repetindo-se o 6° passo até
convergéncia da area de aco ativo;

7. Geragdo do carregamento na combinacao ultima;

8. Exportagdo para o programa de elementos finitos;

9. Obtengao dos esforcos solicitantes nas se¢des através de uma analise nao linear
geométrica;

10. Para cada par de esforcos solicitantes ¢ obtida a drea de ago da armadura passiva;

a. A area de aco ¢ obtida para cada extremidade do elemento, sendo utilizada a
maior area de ago das duas extremidades;

b. Em cada anel ¢ adotado o maior valor entre as areas de aco da armadura
minima e as areas de ago obtidas do dimensionamento;

11. Dispondo da secdo transversal com a armadura passiva, obtém-se os diagramas
momento-curvatura para cada se¢ao;

a. E utilizada a rigidez do meio da segdo;

12. Utiliza-se a estrutura ja gerada modificando suas rigidezes (diagramas momento-
curvatura) ao longo de seu comprimento a partir dos pares de esforgos solicitantes
obtidos do calculo anterior. Assim a cada analise ndo linear fisica, executa-se a analise
ndo linear geométrica até a convergencia;

13. Uma vez que os valores dos momentos fletores ainda ndo convergiram (AM < 107",
n € N), repete-se a analise novamente alterando-se as rigidezes até que a variago seja
menor que o minimo aceitdvel. Logo, repete-se a partir do 12° passo até a
convergéncia;

14. Atingida a convergéncia, pode-se efetuar novamente o cdalculo da darea de aco. Se a
area de aco obtida neste calculo for maior do que a usada para o calculo das
deformacgdes, entdo se deve selecionar esta area para o projeto estrutural. Efetuando
novamente o processo, a partir do 10° passo, resultard em menores deflexdes e assim,
em menores momentos fletores na configuracdo deformada, o que leva a uma area de

aco menor para as segoes. E ao final do processo, a area de ago estara otimizada.
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6.4.3 Exemplo

A torre adotada ¢ a mesma descrita na se¢do 3.7.1.5. O concreto adotado para o seguinte
exemplo € de classe C50, o agco da armadura passiva CA-50, e o ago da armadura ativa, CP-
190-RB, entretanto esta ultima ndo ¢ utilizada aqui. A quantidade de barras de ago ¢ constante
em cada anel que possui 4 m de altura. A quantidade de cabos e cordoalhas ¢ definida
constante em relagdo a cada metade da torre, superior e inferior. Aqui nao ¢ adotado o

coeficiente de mola rotacional para representar a fundacao.

Na Figura 6.5 estdo apresentados os diagramas momento-curvatura para cada se¢ao da torre e
uma linha vermelha correspondente aos pares momento-curvatura associados aos esforgos
solicitantes provenientes da combinagdo ultima (momento fletor e esfor¢o axial, este ultimo
ndo evidenciado). Também ¢ possivel distinguir a subita mudanga da rigidez a flexdo na
metade da torre onde ocorre a variacdo da area do ago de protensdao e consequentemente da

forca de protensao.

Usando 100% da area de protens@o do nivel de protensdo completa (Figura 6.5), percebe-se a
manutengdo de um elevado valor para as rigidezes a flexao das se¢des uma vez que a linha
vermelha encontra-se situada na parte lateral da superficie do grafico, indicando uma

proximidade maior com a rigidez a flexdo da se¢ao transformada nao fissurada.

Isto demonstra que a area de aco da armadura ativa, obtida no Estado Limite de Servigo de
Descompressdo, e sua ado¢do em trechos possui um valor tdo elevado que impede que as
secdes trabalhem proximas da ruptura, o que ¢ confirmado pelos baixos valores da area de ago
passivo obtidos do dimensionamento e sua consequente ado¢ao de armadura minima em todas
as secoes (Figura 6.6 e Figura 6.7). Como exemplo, aqui ¢ adotada a taxa minima de

armadura para a estrutura tratada como pilar.



Figura 6.5 — Diagrama momento-curvatura para as secdes ao longo da torre para 1.A,
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Figura 6.6 — Convergéncia da 4rea de aco passivo para 1.A,
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Numero da segao

Mostram-se a seguir os resultados com a adogao de 70%, 50% e 30% da area de ago ativo

proveniente do dimensionamento com protensdo completa da Figura 6.5 a Figura 6.18.

[wo Ny ojuawoy

Curvatura [1/cm]

a0 longo da torre para 0,7.A,

as secoes

para

atura

Figura 6.8 — Diagrama momento-curv
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Figura 6.10 — Diagrama momento-curv
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Figura 6.11 — Convergéncia da area de aco passivo para
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Convergéncia da Area de Ago Passivo
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Figura 6.13 — Convergéncia da area de aco passivo para 0,3.A

Utilizando um percentual de 25% da area de ago da armadura ativa A,, obtida para a
combinac¢do do estado limite de servigo de descompressao (protensdo completa), nota-se que
houve como esperado um aumento da armadura passiva. Entretanto, a armadura passiva ainda
atinge a drea minima de aco ao longo dos 15 anéis inferiores que compdem a torre (Figura

6.14).

Convergéncia da Area de Ago Passivo

800

A 2
Area de aco [cm”]
N o » ~
o o o o
S IS S IS
| !

w

o

o
|

200

Numero da segéo

Iteragao
Figura 6.14 — Convergéncia da 4rea de ago passivo para 0,25.A,
E interessante notar que as linhas vermelhas da Figura 6.13 e Figura 6.15 apresentam nas
segOes proximas ao topo uma forma parecida com a de uma onda dente de serra. Isto € devido
a adocdo em cada anel da maior area de aco obtida no dimensionamento do mesmo, como

pode ser visto na Figura 6.17.
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Figura 6.15 — Diagrama momento-curvatura para as secdes ao longo da torre para 0,25.A,

Na Figura 6.16 e na Figura 6.17 mostram-se os mesmos resultados da area de aco passivo,
porém sem a adocdo de uma area constante para cada anel (com altura de 4 metros). Percebe-
se a auséncia da onda dente de serra pela mudanga suave na area de ago passivo. A Figura
6.18 demonstra mais claramente, no plano, a convergéncia da area de aco. De qualquer forma,

¢ mostrado apenas o resultado da se¢do inferior de cada um dos 25 anéis.
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Figura 6.16 — Convergéncia da drea de aco passivo para 0,25.A, sem adocdo de A, constante para cada
anel
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Figura 6.17 — Convergéncia da drea de aco passivo para 0,25.A,, sem adog¢iio de A constante para cada
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6.4.3.1 Taxa de armadura minima de viga

Para ilustrar as diferengas na obtencao do tratamento da torre como pilar ou viga, mostram-se

os diagramas momento-curvatura-forga normal e as areas de ago passivo obtidas ao final do
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Figura 6.19 — Diagrama momento-curvatura para as secdes ao longo da torre para 1.A,
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Figura 6.20 — Convergéncia da drea de aco passivo para 1.A,

Mostram-se a seguir os resultados com a ado¢ao de 70%, 50% e 30% da area de aco ativo

proveniente do dimensionamento com protensdo completa da Figura 6.21 a Figura 6.26.
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Figura 6.23 — Diagrama momento-curvatura para as secdes ao longo da torre para 0,5.A,
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Como forma de exemplificar a diferenca dos deslocamentos obtidos ao longo da torre por

outros métodos, como pelo método dos momentos de area e pela dupla integracdo das
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curvaturas, mostram-se nas Figura 6.27 e Figura 6.28 esses deslocamentos provenientes das

rigidezes no ELU para cada elemento, tomando o exemplo da Figura 6.19.
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Figura 6.27 — Comparacio entre os deslocamentos obtidos pelo modelo, método dos momentos de area
(por trapézio e Simpson) e dupla integracao
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Figura 6.28 — Detalhe da comparacio entre os deslocamentos

Mostra-se que as diferengas entre os deslocamentos obtidos sdo insignificantes, com
diferencas percentuais em relacdo ao modelo usado de: 0,098%, (momento de area por
integracdo numérica pela regra do trapézio), 0,12% (momento de area por regra de Simpson)

e 0,16% (dupla integracdo da curvatura).
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6.5 Dimensionamento ao Esforg¢o Cortante

Em contraste com o extenso uso das secdes circulares macicas e vazadas, por exemplo, em
pilares, postes, torres, chaminés e reservatorios, as referéncias normativas em geral nao
propdem nenhuma formulagdo especifica para a avaliagdo da resisténcia ao cisalhamento das
mesmas. Como descreve Teixeira et al. (2012), a aplicacdo da equacdo empregada em segdes
retangulares para essas se¢des implicariam em alguns problemas como:
e Aplicabilidade da expressao usada para determinagdo de V,.;,, forca cortante resistente
de calculo referente a ruina das diagonais comprimidas de concreto;
e Defini¢ao do valor de b, para o célculo de V., parcela da forga cortante resistida por
mecanismos complementares ao de trelica;
e Duvidas referentes a eficiéncia dos estribos circulares na resisténcia a for¢a cortante
quando da determinacao de V,,, parcela da for¢a cortante resistida pela armadura

transversal;
6.5.1 Eficiéncia dos estribos

Quanto a eficiéncia dos estribos circulares na resisténcia a forca cortante para segdes também
circulares, Turmo et al. (2009) apresenta uma formulacdo deduzida teoricamente e
comprovada empiricamente para a contribuicdo das armaduras transversais, considerando
tanto estribos verticais quanto espirais. No caso das se¢des anulares, a contribui¢cdo da
armadura transversal formada por estribos verticais ¢ dada pelo produto do ntimero de estribos
atravessando a fissura, multiplicada pela resisténcia mecanica do estribo e pela inclinagao
média dos estribos na interse¢ao com a fissura:

(¢o-¢f)Rcot(®) (fpo _ xtan(H)) do

(9o — )R cot(6) Iy R (6.29)
Vsra = 2A¢fy90d
St (900 - Qof)R cot(6)
Que simplificando resulta na mesma expressao tdo usada para se¢do retangular:
Vst =z.cot@ . Ago -fy90,d (6.30)

Onde z ¢ o braco de alavanca, 8 ¢ o angulo definindo a inclinagdo longitudinal das bielas de
concreto, Agy ¢ a area por unidade de comprimento de cada refor¢o com uma inclinagao de
90°, Ay € a area de um ramo de um estribo € f,99 4 € a resisténcia de calculo da armadura

transversal.
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Segundo Turmo et al. (2009), esse resultado surpreendente, evidenciando a mesma equagao
para a contribuicdo da armadura transversal em secdes retangulares, deve-se ao fato de que as
tensdes de cisalhamento possuem a mesma orienta¢do dos estribos. Assim, enquanto hd um
fator de eficiéncia com valores sempre menores do que 1 para se¢oes macicas, para a

secdo anular, o mesmo deve ser tomado igual a 1.

6.5.2 Calculo de V.

Uma forma de obter o valor de V. seria, tal como Teixeira et al. (2012), estimando-o
correspondente a primeira fissura de cisalhamento, considerando-se Estadio I para o

concreto, logo referente a maxima tensao de tragdo (na altura do centroide da secao).

Assumindo que a tensdo de cisalhamento seja uniforme através da espessura da parede,
agindo paralela ao contorno da secdo e utilizando a condicdo de antissimetria da tensao de
cisalhamento em seg¢des simétricas na formula do fluxo de cisalhamento (Turmo et al., 2009),
a tensao de cisalhamento, 7, para se¢do anular ndo fissurada pode ser estimada a partir de:

Vsengp

6.31)
Rt

Ts(s) =

i
> xz(ﬂ S
s N\ \\

-~
AN
\

RN\
N\ ////

Figura 6.29 — Tensio de cisalhamento em se¢fio anular nao fissurada (Turmo et al., 2009)

Onde t ¢ a espessura € R ¢ o raio médio. Desta forma, a tensdo de cisalhamento maxima que

ocorrera na altura do centroide da secao tera valor de:

2V

Tsmax = A_ (6.32)
c

Este resultado estd de acordo com a tensdo de cisalhamento maxima na se¢do obtida com a

formula de Jouravski para uma se¢do nao fissurada:



153

VQ _ 4V (rezxt t TextTint + rl%t) (6.33)

Tmax = 2 2
It 3AC Text + Tint

Fazendo o limite superior para o raio interno, a tensdo de cisalhamento méxima torna-se:
2V

Tint = Text ** Tmax —
Ac

E assim, o esforco cortante correspondente a primeira fissura de cisalhamento é dado por:

_ Ts,méxAc _ fctAc

_ (6.34)
¢ 2 2

Uma vez que as seg¢des de paredes finas podem ser consideradas como submetidas a um
estado plano de tensdes, desprezando a tensdo ao longo da espessura, g3, a ideia proposta
pode ser estendida para consideragdo de protensdo longitudinal centrada e circunferencial. As

tensdes principais sao:

Ox — 0y 2
+ 12, = Opmeq (—) + 12, (6.35)

ox + 0y, + (ax - ay)z .

2

012 =

Adotando para 0; = f¢; € Tyy = Tmax = 2V /A, e substituindo na equacéo anterior:

g, — 0. 2 A g. — O. 2
Ty = [(012 = Gméd)z - (%) V= 7"‘ (For — Omea)? — (%) (6.36)

Retirando-se a protensdo centrada e circunferencial, entdo na altura do centroide da segdo

or=0¢e0, =0:

A 0\%> f.A
= [ oy - (2) < fe @)

A fim de que se possa comparar o valor de V. com o de dados experimentais, serd admitido
para f.; o valor inferior da resisténcia caracteristica a tragdo do concreto, fery ins, @ depender

da resisténcia do concreto:

fctk,inf =0,7fctm

— 2/3
{f“m = fete = fom — 8 (MPa)
ferm = 2,12 In(1 + 0,11f,;,) para f,, > C55

Para a armadura transversal serdo feitas as seguintes adogdes: o angulo da biela de

compressao 0 ¢ de 45°, a altura util sera considerada igual a d = 0,8h (sendo um limite

inferior quando existir armadura de protensdo ao longo da altura de acordo com a norma
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brasileira), e a tensdo na armadura transversal igual a tensdo de escoamento caracteristica
fy = fyk =50kN/ cm?. Uma vez que a armadura transversal seja espiral a expressio de V;,

torna-se:
244 244
V;W =—.Z -fyk,t .cotd =—=.09.d -fyk,t (6.38)
p p
A forga cortante resistente de calculo relativa a ruina por tragdo diagonal, Vg,3, € a soma das
parcelas V. e V;,,,. A Tabela 6.4 apresenta os valores dos pardmetros geométricos e mecanicos
das vigas ensaiadas por Volgyi et al. (2014) e a comparagao entre 0 maximo esfor¢o cortante

obtido no ensaio e o calculado pelo modelo proposto.

Tabela 6.4 — Comparacio entre ensaio experimental de Volgyi ef al. (2014) e modelo proposto

Z
El ) =
L 2lzle |z |z %8|z | |2 |3
EIR|E| 7 |~ | & d|< | |2 |28 |52 |2
o 3
£l |3 N - e I A 5
A A E
- 0 12 12/0 57 93 15 12,15 4351 729 0 68,6 3,11 67,70 0,99
- 0 12 12/0 96 54 15 10,20 6152 702 0 95,0 3,06 94,02 0,99
- 0 16 12/0 64 8,6 15 11,80 4745 669 0 780 289 6849 0,89
5 15 16 12/0 55 9,5 15 1225 4233 729 0 1150 3,11 94,13 0,82
5 15 12 12/0 57 93 15 12,15 4351 669 0 1050 299 9324 0,89
5 15 16 12/0 93 57 15 1040 6048 702 0 158,0 3,06 120,7 0,76
5 11 16 12/0 9,1 59 15 10,50 5975 669 0 1870 299 127.8 0,68
5 15 16 84 58 92 15 12,10 4410 62,5 148 140,0 289 1219 0,87
5 15 16 84 92 58 15 1040 6012 64,8 88 141,0 294 1364 0,97
5 15 16 84 93 57 15 1035 6048 69,8 106 146,0 3,05 1439 0,99
5 15 16 84 93 57 15 1035 6048 62,5 228 163,0 289 160.8 0,99
5 15 16 84 95 55 15 10,25 611,8 69,7 238 161,5 3,05 1689 1,05
5 15 0 0/12 92 58 15 1040 601,2 722 237 1740 3,10 168,6 0,97
5 15 0 0/12 90 60 15 1050 5938 722 180 1450 3,10 157,6 1,09
Média 0,93
C.A.eC.P. D.P. 011
Média 0,99
Apenas C. P. D.P. 0,07
ng —numero de barras de ago, n,, — nimero de cordoalhas, p — passo da armadura transversal espiral
C. A. — Concreto Armado, C. P. — Concreto Protendido, D. P. — Desvio Padrdo

Vale relatar que para uma taxa geométrica de armadura longitudinal maior do que a minima
utilizada no ensaio (12 barras de 12 mm de didmetro), os valores obtidos dos ensaios sdo em
quase totalidade maiores do que aqueles calculados, entretanto isto se deve a inexisténcia na
expressdo proposta de uma correlagdo com a taxa de armadura, diferentemente da expressao

proposta por Merta para V., que leva em conta até efeito de carga axial. A influéncia da



155

distancia entre a carga aplicada e o apoio também ¢ mostrada por Volgyi et al. (2014),
resultando em valores também maiores do que aqueles calculados pelo modelo proposto.
Deste modo, o modelo sugerido aqui para os ensaios analisados apresentaram uma boa

concordancia e representa, sobretudo, um bom indicativo para o valor de V.
6.5.3 Calculo de Va2

Quando do célculo de V. e V,;,, uma forma de suprimir a dificuldade em se determinar o
valor de b,, seria utilizando o conceito de area efetiva na substituicao do produto b,,d, muito
embora esta mudanga precise de maior embasamento tedrico e/ou experimental (Teixeira et
al., 2012). Recentemente, Merta e Kolbitsch (2006), visando suprir a lacuna existente em
normas para a se¢do circular maciga, propuseram o uso da area efetiva de cisalhamento, Ay,
a partir de uma solu¢do analitica, obtendo um valor entre 0,6 e 0,8 da 4rea da secdo bruta.
Aqui também serd utilizado este conceito da area efetiva de cisalhamento, no entanto,

diferentemente de Merta e Kolbitsch, é utilizada outra abordagem.

Assim como definido pela NBR8800 (2008), a area efetiva seria aquela dada quociente entre a
forca cortante e a tensdo de cisalhamento méxima na se¢do obtida com a férmula de
Jouravski. Uma vez que as se¢des anulares aqui sdo tratadas como elementos de paredes finas,

a tensdo de cisalhamento maxima € T3, = 2V /A.. A area efetiva fica definida entdo:

Aos = = 0,54, = 1R (6.39)

Substituindo na expressdo da forgca cortante resistente de célculo relativa a ruina por

compressdo diagonal, V45, pela norma brasileira e com os valores de calculo:

Veaz = 0,27y, feabyd = 0'27av2fchef = 0,135, fcaAc (6.40)

Onde a,; = (1 — fcx/250) em MPa. Importante ser constatado ¢ que tomando A.f = b, d,

utilizando para b,, a menor largura da secdo, b,, = 2t, conduz a altura util d a um valor muito

proximo a de 0,8h (consideragdo feita anteriormente para o céalculo de V;,,,):

R mh
A =mRt = 2td ~ d = - = T = h.0,785... (6.41)
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6.5.4 Armadura minima transversal

Os valores para a armadura minima transversal podem ser adotados de acordo com a seguinte

expressao da norma brasileira (NBR 6118, 2014):

Aswmin = Psw100by, (sz/m) (6.42)
Sendo que:
Psw = O,Zf“—‘m (6.43)
f ywk

Onde b,,, no caso da espessura da nervura variar com a altura, pode ser adotado como a
largura média ao longo da altura. Pode ser calculado para a se¢do circular vazada como:

A mnyt
27"ext (rm + t/Z) .

by, ~ by, (t > 0)=mnt (6.44)

Portanto, o valor de b,, estard entre mt/2 e mt, mas como a espessura t tende a ser muito
menor do que o raio médio 7;,, o valor tende a mt. Na Tabela 6.5 apresentam-se os valores da

taxa de armadura transversal pg,, para todas as classes de concreto.

Tabela 6.5 — Valores para p_  em porcentagem para o aco CA-50
foacMPa] | 20 [ 25 [30 [ 3540455060 70 80 [ 90
feem[MPa] |2.21]2.56]/2.90|3.21|3.51[3.80]4.074.30(4.59|4.84|5.06

Psw [%] 10.09]0.1010.1210.13]0.14|0.15]0.16/0.17]0.18]0.19|0.20

Adotando-se armadura transversal tanto na face externa quanto interna, resulta em um estribo
de 4 ramos, do qual ainda ndo se sabe o espacamento entre estribos, s, nem o didmetro das
barras, ¢;. Deixando em fung¢do desses ultimos parametros:

ramosAs,qbt

n
Ag,, = 100 (cm?/m) (6.45)

Onde Ag 4, € a area da se¢do de uma barra. O didmetro das barras ndo pode ser menor do que

5 mm e nem maior do que b,,/10. O espagamento maximo, Sy, s, ¢ dado por:

{Se V; < 0,67Vgz4,, entdo s, = 0,6d < 30 cm
SeV; > 0,67Vgz4,,entd0 Sy = 0,3d < 20 cm

Considerando a altura util d = 0,8d,,;, para que S,,5, resulte em valores menores do que seus

limites superiores ¢ preciso que:

{ 0,6d < 30 = 0,6.0,8.755 < 30 = Ty < 31,25 cm
0,3d < 20 = 0,3.0,8.2. Ty < 20 = Ty < 41,67 cm
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Logo, os espacamentos maximos sao iguais aos limites superiores, pois 0s raios externos sao
muito menores do que os utilizados na pratica. A menor area de aco a ser obtida considerando
as disposicdes construtivas para Sz, = 20 cm, € o menor didmetro de 5 mm para a armadura
sera:

T amos A 4.0,196
Ay, = 100%5"’” = 100—-— =392 cm*/m

Este valor ¢ menor do que o obtido para a menor taxa de armadura transversal, considerando
uma espessura minima de t = 20 cm e concreto classe C50:

Asw,min = psw100b,, = 0,16.7. 20/2 = 5,03 sz/m

Assim, nota-se que a area de aco dada pela taxa de armadura minima ¢ sempre maior do que

aquela obtida pela disposicdo construtiva da armadura transversal.
6.5.5 Exemplo

Utilizando-se das consideragdes anteriores, ¢ possivel ver para o exemplo na se¢do 3.7.1.5,
que o esforco cortante solicitante de céalculo ndo representa dificuldades para o
dimensionamento das se¢des ao longo da torre, uma vez que nao chega a ser um valor maior
do que de V., tomado considerando flexdo simples (Figura 6.30 e Figura 6.31) que ndo ¢ o

Ccaso.

Também ndo ¢ relatado por Jammes (2009) dificuldades no dimensionamento ao esfor¢o
cortante, ressaltando que o critério de resisténcia ao esfor¢o cortante para o CUADRF ¢é
sempre satisfeito devido a grande area de concreto envolvida. Vale dizer que a tensao de
tracdo suportada pelo CUADRF ¢ consideravelmente maior do que para concretos
convencionais, além de ser mesmo capaz de manté-la apos atingir a maxima deformacgdo
elastica a tracdo. Além disto, os limites dos parametros geométricos, como espessura (entre 20
e 40 cm) e raio externo (maximo de 6 m), adotados por Jammes sdo valores aceitaveis ao se

tratar de torres de concreto (La Nier, 2005; Griinberg; Gohlmann, 2013).

Na realidade, a se¢do tratada monoliticamente nem mesmo necessitaria de armadura
transversal para resistir ao esforgo cortante, podendo ser adotada a armadura minima.
Entretanto, ¢ preciso lembrar que este assunto ¢ bastante complexo, merecendo estudo mais

aprofundado, e que aqui permanece adotada esta simplificagao.
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Esforgo Cortante de Calculo e V., adotado
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Figura 6.30 — Esforco solicitante de calculo e V. adotado
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Figura 6.31 — Relagdo entre Vi € Vg adotado Para cada se¢io ao longo da torre
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6.6 Rotagdo da Fundagdo

Como ressaltam Griinberg ¢ Gohlmann (2013), apenas a rotagao da fundagdo dependente do
aumento de curta duragdo no momento fletor na interface solo-estrutura ¢ significante para o
calculo da vibragdo e o calculo das deformagdes no estado limite de servico. O modulo da
fundacdo usado nestes casos ¢ obtido a partir do modulo de compressibilidade dindmico. Ja
no cdlculo das deformagoes de acordo com a teoria de segunda ordem no estado limite
ultimo devem ser consideradas as rotagoes nao elasticas da fundag¢do. De acordo com os
autores, estes efeitos ndo lineares podem ser levados em consideragdo aproximadamente
assumindo um modulo estatico de compressibilidade, em vez do moédulo dinamico, existindo
as seguintes relacdes entre os modulos estatico e dinamico para diferentes tipos de solo
(Kolymbas 1998 apud Griinberg; Géhlmann, 2013):
e Solos ndo coesivos: = 2 < E; o5 /Es gin <= 4

e Solos coesivos: = 6 < E; o5t/ Es gin <= 20

A rigidez da mola rotacional para a consideracdo da fundagdo pode ser obtida para os
diferentes formatos de fundag¢do e para o referente estado limite de acordo a seguinte
expressao:
0= Mgyna fe OMsyna ] _ Es Ifuna _ Es Ifyuna
T I N v

Sendo My,nq 0 momento fletor no apoio da interface solo/estrutura, ¢; 0 médulo da fundag@o,

lryng © momento de inércia da area da fundacdo, Asynq a drea da fundagdo, tryng a
profundidade efetiva para o efeito antissimétrico da acdo, e f' = 0,25 ¢ o fator de forma para
o tombamento. A rigidez da mola rotacional ¢, pode ser obtida adotando-se 0 momento de
inércia relativo a cada forma de fundagdo. Encontra-se especificada a seguir a rigidez da mola
para as fundagdes mais comuns:

1. Para fundagdes quadradas (lado asypq):

1 3
Cp = §Es Afund

2. Para fundagdes circulares (didmetro da fundag@o dgypq):
1
truna = §\/E dfund

_ Es n d;und _ Es \/E d;und
¢ 8\/E dfund 8

c
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3. Para fundag¢des anulares (diametro externo da fundagao d,,; € diametro interno d;,;):

e Considera-se uma estimativa superior para a profundidade efetiva como o valor

para a seg¢do circular:
1
tfund < §\/E dext

o> Es n df4und _ Es ‘/E dgxt - d?nt
e 8\/E dfund 8 dgxt

6.6.1 Exemplo

No exemplo dado por La Nier (2005) para a torre de 100 m de altura com uma turbina de 5
MW, a fundacdo, uma sapata quadrada de 20,32 m de largura, ¢ representada por seis molas
independentes (trés translacionais e trés rotacionais). A mola rotacional possui uma rigidez de
205.372 MN.m/rad. Este valor é obtido por meio do método de mola equivalente
recomendado pela Federal Highway Administration (FHWA), modificando a solugdo para
sapata circular determinada pela teoria do semi-espaco eldstico e tendo definido para o solo
um modulo de cisalhamento Gy = 20,7 MPa (3.000 psi) e um coeficiente de Poisson
vs = 0,35. Este valor de rigidez da mola ¢ utilizado por La Nier na obten¢do da frequéncia

natural da torre relativa ao primeiro modo de vibragdo (flexao).

Ja no exemplo fornecido por Griinberg ¢ Géhlmann (2013), para uma torre de 130,174 m de
altura com uma turbina de 5 MW, a mola rotacional possui uma rigidez de 500.000
MN.m/rad, proveniente do mddulo de compressibilidade dindmico, sendo este o valor

utilizado no calculo da vibragao.

Nota-se que a rigidez da mola rotacional no plano possui um valor da ordem de 10’
MN.m/rad. Tendo em vista as variagdes nos valores das rigidezes das molas da fundagdo dos
exemplos, mostra-se para a mesma torre do exemplo da secdo 3.7.1.5, com concreto classe
C50 (aqui com o modulo de elasticidade secante conforme a NBR 6118, 2014), resultados
obtidos para quatro diferentes rigidezes de mola na Tabela 6.6. Percebe-se o impacto
significativo da rigidez de mola da fundag@o na frequéncia natural da torre, percentualmente

maior que para os outros parametros analisados.
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Tabela 6.6 — Comparacdes entre esforcos na base com o modelo discreto, frequéncia natural e massa de
aco ativo em relacdo a rigidez de mola

Parametros para Comparacéo Rigidez de Mola [MN.m/rad]
100000 250000 500000 0
= Mpase ELU 3.27E+06 | 3.09E+06 | 3.00E+06 | 2.89E+06
2 ':, MpgsekLs 6.72E+05 | 6.38E+05 | 6.22E+05 | 6.03E+05
5= VpaseELU 528.053 | 498.195 | 484.2019 | 467.5673
E E ViaseELS 110.8857 | 105.3811 | 102.8561 | 99.8403
Z | Frequéncia Natural f, | 0.319 0.371 0.394 0.422
= Massa de acgo ativo 30346.39 | 29881.9 | 29649.66 | 29572.24
MpaseELU 1.13 1.07 1.04 1.00
S < MpaseELS 1.12 1.06 1.03 1.00
£= VpaseELU 1.13 1.07 1.04 1.00
? E VpaseELs 1.11 1.06 1.03 1.00
A« =~ | Frequéncia Natural f, 0.76 0.88 0.93 1.00
Massa de aco ativo 1.03 1.01 1.00 1.00

Quando da consideracao da fundagdo através de mola rotacional, para a rigidez da mesma serd

adotado um valor igual a 250.000 MN.m/rad.

6.7 Estabilidade da Torre quanto ao Solo

Fundagdes superficiais flexiveis sobre a torre podem leva-la a instabilidade, uma vez que o

carregamento horizontal incidente na torre provoca, além da deformagdo, uma inclinagao

como consequéncia de seu apoio elastico. Isto gera um momento de tombamento adicional na

estrutura deformada que deve ser resistido pelo proprio apoio eldstico.

Figura 6.32 — Modelo de molas para fundacfo de torre (Griinberg; Gohlmann, 2013)

Na descri¢ao dada por Griinberg e Gohlmann (2013) (Figura 6.32), t€ém-se as seguintes

solicitagdes na estrutura:

M1=Hh
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M, =G .hg.sen(¥) =G .hg .0

Onde M; ¢ o momento gerado pelo carregamento horizontal H atuando na altura h (considera-
se estrutura indeformada); M, é o momento de segunda ordem gerado pela inclinagdo 9 da
torre ¢ pelo seu peso proprio G atuando no centro de gravidade (situado na altura hg). A

reacdo sob a fundagdo da torre ¢ entdo dada por:

M, +M,).x
(Mt )

7 = +k;.x.tan(I) = ks .x .9
fund

Onde k; € o coeficiente de mola ou modulo de reagdo do solo, I,,q 0 momento de inércia, e
x ¢ a distancia entre o centroide da se¢do da fundacdo e um ponto qualquer até seu bordo.
Rearranjando e substituindo as varidveis na equacao:

H.h = (kg Iryng — G . hy)9

Conforme o autor, esta condicdo de estabilidade s6 ¢ alcancada quando o termo entre
parénteses ¢ positivo, portanto:

hg < ks . Iryna/G

Considerando o assentamento da fundacdo, o deslocamento vertical s, devido ao peso proprio

COmo:

S = G/(ks -Afund) hs < Ifund/(s- Afund)

6.7.1 Consideragoes

A estabilidade da torre quanto ao solo sera considerada como sempre satisfeita nas torres
analisadas neste trabalho, uma vez que nao se pretende abordar aqui de forma aprofundada o

dimensionamento das fundagdes.
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7 ANALISE PARAMETRICA

Para fins da andlise paramétrica, serd utilizado o mesmo exemplo para carregamento, turbina
e altura da torre, descrito ao longo da secdo 3.7. As seguintes variaveis devem ser restringidas
em valores maximos e minimos, assim como em valores discretos: os raios externos (base e
topo da torre), as espessuras (base, meio e topo da torre), as resisténcias caracteristicas do
concreto, a forma da torre, os espacamentos entre barras de ago tanto da armadura passiva

como ativa e a disposicao dos cabos da armadura ativa ao longo da altura.

A discretizag@o dos valores das variaveis deve levar em conta, além do custo computacional
quanto ao processamento, restrigdes com vistas a impedir situagdes nas quais a geometria da

torre ndo seria usual.

Ao fim, sdo obtidos os volumes correspondentes de cada material empregado para cada um
dos dimensionamentos feitos, podendo-se comparar os mesmos através dos custos dos

materiais.

7.1 Restricoes Geométricas

7.1.1 Forma externa em tronco de cone

Dentre as formas externas usuais de uma torre eolica, pode-se tomar como exemplo o tronco
de cone, visto em La Nier (2005). As restricdes geométricas a serem feitas com relagdo aos
raios externos para este caso sao:

e O raio externo do topo (Texttopo) da torre sera mantido o mesmo tais quais
aqueles dos exemplos utilizados. Isto ¢ feito uma vez que ndo ¢ considerada na
analise modificagdo na geometria do anel adaptador metélico que conecta a torre a
turbina eolica. O valor do raio no topo ¢ de 1,829 m.

e O raio externo da base (Teytpase) da torre sera restringido a um valor minimo
igual a do raio externo do topo. Embora a situacdo em que se atinja o valor
minimo ndo se observe na pratica, a mesma ¢ mantida para que os raios externos
sejam sempre maiores quanto mais proximos estiverem da base da torre. Os
valores para o raio externo da base irdo variar desde o valor do raio externo do

topo até um valor maximo de 6 m.
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As espessuras das secdes podem tanto variar ao longo da base até o topo da torre, como
também possuirem um valor constante. Esta variagdo pode ser linear, bilinear, caso se deseje
mudar a variacdo da espessura a partir de uma determinada altura, ou até ndo existir no caso
de espessura constante. A variacdo bilinear da espessura ¢ utilizada por La Nier (2005) e as

geometrias se encontram na Tabela 7.1 a seguir:

Tabela 7.1 — Didmetro externo e espessura de torre edlica em concreto de 3,6 e 5 MW (La Nier, 2005)

Torres | Posicao | Diametro Externo [cm] | Espessura [cm] ESPZSE;;?I/(]));;?]E“O
Topo 365,8 (12 pés) 45,7 (1,5 pé) 12,5
:ﬁ ; Meio 563,9 (18,5 pés) 61,0 (2,0 pés) 10,81
Base 792,5 (26 pés) 76,2 (2,5 pés) 9,62
Topo 365,8 (12 pés) 45,7 (1,5 pé) 12,5
W ; Meio 563,9 (18,5 pés) 68,6 (2,25 pés) 12,16
Base 762 (25 pés) 76,2 (2,5 pés) 10,00

Embora a espessura de cada anel se reduza quanto mais proéximo este estiver do topo da torre,

nota-se no exemplo citado que a mesma fica em torno de 10% do didmetro externo do anel.
7.1.1.1 Consideracoes

Estabelecidos os limites minimo e maximo para o raio externo da base, adota-se uma
discretizagao em dez valores, pois ela permite uma variagao de menos de 50 cm para o raio no

exemplo utilizado:
" _ Textmix ~ Textmin _ 600 —182,9 _ 417,1
extbase Nyext,base — 1 10-1 9

= 46,34 cm (7.1)

Sdo utilizadas duas formas para a adogdo da espessura:
e Na primeira ¢ usado o mesmo valor para a propor¢ao espessura/didmetro externo
(t/d.x¢) na base, no meio e no topo, tornando linear a variagdo da espessura ao longo
da torre. O valor da varia¢ao da proporcao ¢ de 0,005. Com a imposi¢ao da espessura

minima, permite-se a ocorréncia de variagdo bilinear:

0,025 < < 0,15, t=>20cm 7.2)

ext

e Na segunda forma ¢ utilizada a mesma espessura para a base, o meio € o topo,
tornando a espessura constante ao longo da torre. O valor da variagdo da espessura
sera de 5 cm considerando:

20cm <t <45cm (7.3)
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7.1.2 Base com varia¢ao parabdlica

No exemplo dado por Griinberg e Gohlmann (2013), para uma torre na qual foi utilizada a
classe de concreto C45/55, excetuando-se as plataformas internas da torre ao longo de sua
altura, as espessuras sdo predominantemente constantes e com valores de 45 cm e 35 cm.
Observa-se, na Figura 7.1, uma pequena reducdo na espessura nas se¢cdes mais proximas da

base até um valor de 40 cm.

Espessura x Altura
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55
45
35
25
15

Espessura [cm]

l 1 1 1 1 1 1 1 1 1 l

0 10 20 30 4 50 60 70 80 90 100 110 120 130
Altura [m]

=== ESpessura

Figura 7.1 — Variacao da espessura ao longo da altura

Na Figura 7.2, onde estdo descritos os raios externos e internos ao longo da altura, pode-se
notar que ha dois trechos caracteristicos: a metade inferior da torre em forma que pode ser
aproximada em interpolagdo por uma pardbola, e a “metade” superior (a partir de 66,6 m) que
possui raio externo constante. O raio interno fica menor a partir de 94,55 m e permanece com

o mesmo valor até 118, 174 m. A altura total da torre deste exemplo ¢ de 129,674 m.
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Raios Interno e Externo x Altura

|-

N
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Raios [m]
© =N WA Lo
OoOUIUINUTWUIRUTIUTIUTIOWUT

e

0O 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120
Altura [m]

—=Raio Interno ==Raio Externo

Figura 7.2 — Variacao dos raios interno e externo ao longo da altura

7.1.2.1 Consideracoes

Quanto a geometria adotada, serd feita uma generalizagdo que abrangera também torres
tronco de cones. A metade inferior possuird variacdo parabdlica para o raio externo, ja a
metade superior serd linear. Para garantir a continuidade da forma externa, a derivada da
fungdo da parabola na metade da torre possuird a mesma declividade da fungdo 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 parabdlica.

A variagao da espessura podera ser linear, bilinear e até constante, pois na geracdo das
geometrias devera ser atendida apenas a seguinte condi¢do, com t variando de 5 em 5 cm:

20 cm < tropo < timeio < thase < 45 cm (7.4)

A variagdo do raio externo da metade da torre serd limitada pela condigdo a seguir, que

permite que ela se também se torne uma torre tronco de cone:

T +
- ext,base ext,top0) (7.5)

rext,topo = rext,meio = ( 2

O raio externo da base possuird um valor minimo igual a 7oyt ¢opo € maximo igual a 6 m,

como supracitado.
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7.2 Abordagem apenas por custo do material

Ao contrario das estruturas metalicas em que a massa ¢ suficiente para que se seja possivel
comparar diversos dimensionamentos que atendam aos estados limites Ultimos e de servigo,
as estruturas de concreto armado e protendido por serem compostas por mais de um material,
exigem que as comparagdes entre dimensionamentos possiveis, a fim de se identificar a mais
econdmica, sejam feitas a partir do custo do material. Entretanto, deve-se lembrar de que o
verdadeiro custo de uma estrutura corresponde a seu custo global que abrange a facilidade e
flexibilidade na aquisicdo dos materiais, o custo dos materiais, servigos, transporte e a

montagem.

Por certo, implica em grande dificuldade uma abordagem tdo completa acerca do custo da
implantacdo de uma torre, e em razdo disto, serd aqui adotado apenas o custo do material
como pardmetro para comparagdo entre os dimensionamentos. S3o considerados para os
concretos, os valores fornecidos pela tabela do Sistema Nacional de Pesquisa de Custos e
Indices da Construgdo Civil (SINAPI, 2014) para o estado de Sdo Paulo, incluindo o servigo
de bombeamento, dispondo-os na Tabela 7.2. Os demais valores foram obtidos da revista

“Constru¢cdo Mercado” (PINI, 2015) também para o estado de Sao Paulo.

Tabela 7.2 — Custo unitario referente a cada material

. . Custo unitario
Material Unidade (RS)
C30 m’ 275,76
C40 m? 296,42
C50 m? 395,23
Concreto C60 m’ 507,51
C80 m? 673,68
CUADRF m’ USS$ 1.500,00 '
Aco passivo CA-50~ kg 4,12
CP-190 RB 12,7 t 5240,35
. Bainha m 21,72
Aco ativo
Ancoragem un 427 14
(6 cordoalhas/12,7) ’
' Valor obtido a partir de Jammes (2009)
* Valor médio adotado para todos os didmetros de vergalhdes CA-50
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7.2.1 Torres tronco de cone

As torres em forma de tronco de cone foram separadas em dois tipos, conforme descrito
anteriormente: um com variagdo proporcional ao raio (Torre — TC/PROP) e outro com
espessura constante (Torre — TC/CONS). Também ¢ analisada a influéncia do engastamento e
da mola na base da torre quanto ao custo material, para isto é adotado para a mola uma rigidez
de 250.000 MN.m/rad. Para que se possam aferir as diferencas na obtengdo das armaduras
passiva e ativa em relagdo aos raios externos e espessuras adotados, de modo que nao sejam
impedidos os dimensionamentos de vérias torres, ¢ retirada aqui a restri¢ao das frequéncias

naturais das torres, permitindo f; > 1,1P.
7.2.1.1 Engastamento na base

A seguir, na Figura 7.3, sdo apresentados os graficos do custo material total relativo a cada

classe de concreto (C50, C60, C80) para cada propor¢ao de espessura (0,025 a 0,05).

Torre - TC/PROP - C50 Torre - TC/PROP - C60
900000 1300000
- = 1200000 f
g 800000 —e—0.025 | £ 1100000 ( ——0.025
= 00000 = 1000000 ]
= 600000 ~#—0035 | £ 800000 —h=0.035
s s 700000
% 00000 IA —=0.04 % 600000 - —0.04
© i —=0.045 © 500000 | —4=0.045
400000 . 0.05 400000 | 0.05
4 s e 7 4 5 6 7 %
Raio da Base [m] Raio da Base [m]
Torre - TC/PROP - C80
. 1900000 ——0.025
= 1400000 —==003
]
5 V —4—0.035
N
]
= 900000 0.04
[=} %
g =#=0.045
S 400000 |
4 45 5 55 6 65 o005
Raio da Base [m]

Figura 7.3 — Custo material total para torres TC/PROP com engastamento na base
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A seguir, na Figura 7.4, sdo apresentados os graficos do custo material total relativo a cada

classe de concreto (C50, C60, C80) para cada espessura constante (0,20 a 0,45 m).

Torre - TC/CONS - C50 Torre - TC/CONS - C60
1200000 1500000
1100000 1400000
1300000
# 1000000 % 1200000 /
= 7 = 1100000 =02
.TS 900000 // —p=0.25 = X A 025
= £ 1000000 —a=0.
£ 800000 —=—0.3 £ //
S /ﬂ /‘ 015 S 900000 Iy A 0.3
=>=0. 700000
O 600000 © —=4=0.4
7 —34e=0.45 600000 /l
500000 500000 —0—0.45
400000 | 400000 *
4 5 6 7 4 5 6 7
Raio da Base [m] Raio da Base [m]
Torre - TC/CONS - C80
2000000
? 1800000 /l o—0.2
& 1600000 — 0.25
= 1400000 Lo S 0.3
St .
g 1200000 —— — >/ o
s 1000000 | g = L 04
£ 800000 — 0.
S 600000 i *=045
400000 |
4 45 5 5.5 6 6.5
Raio da Base [m]

Figura 7.4 — Custo material total para torres TC/CONS com engastamento na base

Dentre as torres analisadas, nota-se que a redugdo do raio da base assim como da espessura
levam a um menor custo para uma mesma espessura. De outro modo, ¢ possivel dizer que um
menor volume leva a uma estrutura mais economica para uma mesma espessura. Embora nao
seja possivel afirmar que sempre um menor volume leve a um menor custo, independente de

sua geometria, a0 menos se percebe que um menor volume tende a um menor custo, como ¢

visto na Figura 7.7.
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Este fato vai ao encontro da forma de dimensionamento adotada para a torre. Uma vez que se
admite um nivel de protensdo completa, que visa impedir a ocorréncia de tensdes de tragdo
em servico, a armadura passiva obtida da verificagdo no ELU possui uma area de ago
reduzida e frequentemente menor do que a area de ago minima exigida para garantir
ductilidade. Como esta area minima ¢ igual, em ultimo caso, a taxa geométrica minima
multiplicada pela area de concreto da se¢do, entdo torres com se¢des de maior area (maior

espessura e raio) passam a receber contribui¢do ainda maior do custo do ago passivo.

Por outro lado, quanto menor a area de concreto das segdes da torre, mais flexivel ela se torna,
aumentando os esforcos solicitantes, tanto devido ao modelo discreto quanto pela nao
linearidade geométrica, e obtendo uma area de aco ativo ainda maior o que leva a um aumento
no custo material total da torre. Esta situagdo nao foi obtida nos graficos anteriores, pois a
limitacdo do deslocamento do topo da torre em servico com A,,;,= L/400 impede o
dimensionamento destas torres. Entretanto, ¢ possivel obter esta situagdo reduzindo a
limitacdo do deslocamento, por exemplo, para A,,;,= L/250. Para evidenciar este fato,
apresenta-se na Figura 7.5 a relagdo entre o custo das torres (concreto C50) e a variacao dos

raios externos da base para espessuras constantes.

Torre - TC/CONS - C50

1200000 /
1000000
2
= 800000 =02
<
e ~-0.25
£ 600000
= 0.3
% 400000 0.35
o
200000 =04
~9-0.45
0
3 4 5 6 7

Raio da Base [m]

Figura 7.5 — Custo total para torres TC/CONS-C50 com engastamento na base e restricdo A,,;,= L/250

Na Figura 7.6 ¢ exposta a composi¢ao do custo total para as torres TC/CONS-C50 de 35 cm

de espessura da Figura 7.6. O termo “Diversos” refere-se ao custo das bainhas e ancoragens.
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Figura 7.6 — Composicio do custo total para torres TC/CONS-CS50, espessura de 35 cm, com

engastamento na base e restricio A,,;,= L/250

171

Quanto ao comprimento total das bainhas e cabos destas torres, mostra-se na Tabela 7.3 que

\

as consideragdes feitas na secdo 6.3.3 conduzindo a adogdo de 2 tragados apresentam

validade, uma vez que o comprimento das bainhas e cabos obtido ao final do

dimensionamento ndo distam tanto daqueles estimados pela expressao desenvolvida.

Tabela 7.3 — Diferenca percentual entre o comprimento calculado e estimado de cabos e bainhas

Raio da Base [m] 4416 | 4,61 | 5,073 | 5,537 6
Comprimento calculado [m] | 3300,9 | 2651 | 2201,2 | 2451,7 | 2652,3
Comprimento estimado [m] | 3150 | 2550 | 2100 | 2325 | 2475

Diferenca percentual [%] 4,6 3,8 4,6 5.2 6.7

2000000

Custo Total x Volume de Concreto

1800000

7 1600000
= 1400000
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1200

# TC/PROP (C50)
m TC/CONS (C50)
A TC/PROP (C60)
X TC/CONS (C60)
X TC/PROP (C80)
® TC/CONS (C80)

Figura 7.7 — Custo total em relagdo ao volume do concreto das torres tronco de cones dimensionadas
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Considerando as torres mais econOmicas obtidas da analise paramétrica, dentro das
restricoes geométricas feitas, observa-se que o aumento da classe de concreto proporciona
uma elevacdo no custo material das torres, o que também indica a grande influéncia que o

volume de concreto possui na composicao do custo total (Figura 7.8).

Custo para cada Classe de Concreto

700000
600000
&
& 500000
%‘ 400000 M Espessura Constante
%
Rl
]
% 300000 B Espessura
‘g 200000 Proporcional
O

100000

TC(C50) TC(C60) TC (C80)

Figura 7.8 — Custo relativo a classe de concreto para as torres tronco de cones mais econdémicas

Também se percebe que o aumento da classe de resisténcia do concreto permite a obtengao de
torres cujas geometrias anteriormente ndo satisfaziam os critérios de dimensionamento. Estas
geometrias obtidas para as torres mais econdmicas possuem em comum o fato de possuirem
sempre o menor volume dentre todas as geometrias analisadas (Figura 7.9), evidenciando a

impossibilidade do dimensionamento devido ao ELS-DEF.

Volume da Torre para cada Classe de
Concreto

H Volume (Espessura
Constante)

Volume [m?]
N oW A

M Volume (Espessura
100 Proporcional)

TC(C50) TC(C60) TC(C8O)

Figura 7.9 — Volume da torre relativa a cada classe de concreto para as torres tronco de cones mais
econdmicas

Nota-se que ao comparar torres de mesma geometria, 0 aumento da resisténcia & compressao

do concreto convencional ndo reduz significativamente a area da armadura ativa (Figura
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7.10). Isto ocorre, pois 0 aumento da rigidez secante utilizada tanto na obten¢ao da frequéncia
natural da estrutura, e posteriormente, na obtencdo dos esforcos solicitantes (incluindo nao
linearidade geométrica), ndo reduz de modo significativo os esforcos solicitantes na estrutura
para uma mesma geometria € consequentemente, praticamente ndo reduz a armadura ativa e
quando o faz, ¢ insignificante do ponto de vista do custo total de material. Na legenda da
figura tem-se o raio externo da base e a espessura (caso seja maior que 0.20, significa que €

do tipo constante, e menor significa que ¢ do tipo proporcional).

Para o CUADRF com f, = 180 MPa, a reducdo da massa de aco ativo € mais significativa,
porém, novamente, o peso deste custo em relacdo ao custo total é pequeno, desta forma,
apenas a reducao de volume da torre contribuiria de forma expressiva no custo total (tendo em

vista o valor elevado por metro cubico deste tipo de concreto).

Massa de aco ativo x Classe de concreto

17500

15000 *‘% —.—5'537’0.25
“W_.'\\.i +6,0.25

12500

O-O—O\\K —A=5.537,0.3

10000 N =>é=650.05
7500 T T T T T T T I : . +5537,005
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200 —@=6,0.4

Classe do concreto

Massa de aco ativo [kg]

Figura 7.10 — Massa de aco ativo em relacio a classe de concreto

J& comparando a massa de ago da armadura passiva para as mesmas torres (Figura 7.11),
percebe-se um aumento significativo com o aumento da resisténcia do concreto,
principalmente em torres de maior volume e area de concreto. Isto ocorre uma vez que a taxa
geométrica de armadura minima também se eleva com a resisténcia do concreto, pois a area

minima € obtida a partir do dimensionamento com M ,in, que depende de Wy € de fer sup»

para a disposi¢ao adotada das barras.
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Massa de aco passivo x Classe de concreto
200000
=
=
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40 50 60 70 80 90 ~®—604
Classe do concreto

Figura 7.11 — Massa de aco passivo em relaciio a classe de concreto

7.2.1.2 Mola de fundag¢do na base

A seguir, na Figura 7.12, sdo apresentados os graficos do custo material total relativo a cada

classe de concreto (C50, C60, C80) para cada propor¢do de espessura (0,025 a 0,05).

Torre - TC/PROP - C50 Torre - TC/PROP - C60
900000 1300000
_ __ 1200000 X
& 800000 Z & 1100000
= = 1000000 —0.03
5 700000 ——=0.035 | 5 900000 /
k& j = 800000 /) 0.03>
= 600000 —=—0.04 =
s 4 S 700000 4 —#—0.04
g —4—-0.045 | £ Lo
& 500000 5 600000 =>6=0.045
—=0.05 500000
400000 400000 =¥=0.05
4 5 6 7 4 5 6 7
Raio da Base [m] Raio da Base [m]
Torre - TC/PROP - C80
— 1800000 ——0.025
€ 1600000
= 1400000 P —8—0.03
£ 1200000 o X 0,035
& //\/ '
£ 1000000 e 0.04
= 800000 — =0
£ 600000 =3#=0.045
=
& 400000 —0—0.05
4 45 5 55 6 6.5
Raio da Base [m]

Figura 7.12 — Custo material total para torres TC/PROP com mola de fundacéio
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Nota-se nos graficos acima para concreto de classes C60 e C80 uma importante ocorréncia: o
custo material total usando propor¢des maiores para as espessuras com raios menores pode
resultar em valor proximo ou ainda mais econdmico em relagdo a torres de proporgdes
menores para espessura. Naturalmente, este fato se refere a parametrizagdo aqui utilizada e a
impossibilidade de dimensionamento de torres com menores raios para a menor propor¢ao de
espessura, mas indica que torres de concretos de classes superiores possam ter inclusive maior

proporcao de espessura garantindo uma estrutura econdmica.

A seguir, na Figura 7.13, sdo apresentados os graficos do custo material total relativo a cada

classe de concreto (C50, C60, C80) para cada espessura constante (0,25 a 0,45 m).

Torre - TC/CONS - C50 Torre - TC/CONS - C60
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Figura 7.13 — Custo material total para torres TC/CONS com mola de fundacéo
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No grafico da Figura 7.14 observa-se a ocorréncia descrita anteriormente, na qual a torre mais
economica do tipo TC/PROP (C60) possui um maior volume € um menor custo material
comparado com a torre com menos volume deste tipo. De qualquer modo, esta ndo ¢ a torre

mais econdmica obtida na parametrizagao.

Custo Material x Volume de Concreto
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200008 © TC/CONS (C80)
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Figura 7.14 — Custo do material em relacdo ao volume do concreto das torres tronco de cones
dimensionadas (considerando mola na fundacio)

Conforme visto na Figura 7.8, a Figura 7.15 também mostra que o aumento da classe de
resisténcia do concreto também provoca um aumento no custo material total, para espessura

constante e espessura proporcional.

Custo para cada Classe de Concreto
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Figura 7.15 — Custo para cada classe de concreto considerando fundacio engastada e com mola
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Tal como na Figura 7.9, o aumento da classe de concreto permite o dimensionamento de
torres de menor volume. Na Figura 7.16 também estdo evidenciados apenas os volumes das

torres mais econdmicas obtidas.

Volume de Concreto para cada Classe de
Concreto
800

m Volume (Espessura
600 Constante, eng.)

M Volume (Espessura
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w b U

100 M Volume (Espessura
Proporcional, mola)

TC(C50) TC(C60) TC (C80)

Figura 7.16 — Volume de concreto para cada classe de concreto considerando fundacio com mola e
engastada

Considerando as torres mais econdmicas para cada tipo de variacdo de espessura para cada
classe de concreto, observa-se que a consideracao da mola da fundacdo pode proporcionar um
aumento de 26% no custo material total em relacdo a torre mais econdmica obtida com
engastamento da fundagdo para a classe C50. E este aumento ¢ ainda maior para as classes de

maior resisténcia com as torres obtidas nesta parametrizagao (Figura 7.17).

Relacio entre Custo e Volume
(mola/engastamento)
2.00
Lac 1.49
o 1.50 1.26 132
xR
£
S 1.00 -
£
™ 0.50 -
0.00 -
TC (C50) TC (C60) TC (C80)
m Custo Material [RS]  ® Volume [m?3]

Figura 7.17 — Rela¢do entre fundag¢do com mola e engastada considerando custo material total e volume
de concreto da torre
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Para torres de mesma geometria que foram dimensionadas tanto com engastamento da
fundagdo e mola rotacional de 250.000 MN.m/rad, notam-se pequenas diferencas que em
média ndo chegam a impactar significativamente o custo material total da estrutura. Portanto,
conclui-se que o engastamento contribui para uma reducdo no custo material total no sentido
de que as torres providas de mola rotacional que ndo passavam nos critérios de
dimensionamento, como a restricdo do deslocamento no topo da estrutura (L/400), passam a
satisfazé-los apds o engastamento da base. Entretanto, como explicitado anteriormente, nesta
secdo foram retiradas algumas restrigdes, como as de frequéncia natural, para permitir a

geracao de mais torres e avaliar as diferengas obtidas da parametrizagao da geometria.
7.2.2 Torres com variacdo parabdlica

Com os resultados obtidos para as torres tronco de cones e para uma melhor parametrizagao
das torres com variagdo parabolica (Figura 7.18), serd adotado o seguinte critério na ordem do
dimensionamento das torres: apds a gera¢do das geometrias parametrizadas, as torres serao
ordenadas do menor para o maior volume. Deste modo, a torre mais economica deve ser
obtida logo nos primeiros dimensionamentos. Isto também possibilita aumentar o nivel de

discretizagdo das variaveis.

| Iext,topo
q\ ttopo
\

\ \

L/2

v\ .
VA rext,melo

\\t .
\ \tmeio

v\

L/2

rext,base

tbase
Figura 7.18 — Geometria das torres edlicas com variacio parabdlica
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A restricdo do deslocamento do topo da torre permanecerd em L/250, a restricdo mais baixa
até entdo adotada. O intervalo de frequéncia operacional do rotor ndo sera considerado ainda,

a priori, e a fundagdo sera considerada engastada.

Custo Material X Volume de Concreto
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Figura 7.19 — Custo material referente ao volume de concreto para cada classe de concreto

As torres de menor custo para cada classe de concreto (C50, C60 a C80) sdo todas torres de
base parabolica, para as restrigdes consideradas. Uma vez que ndo ¢ possivel simplesmente
aplicar o mesmo preco praticado em outros paises para realizar a comparagdo por custo
material das torres de CUADREF, serdo calculados os precos competitivos para cada torre de
CUADRF em relagao a torre mais econdmica de cada classe de concreto convencional

igualando os custos totais das duas:

Ctotal,CSO - Coutros,CUADRF

CVol,CUADRF = (7.6)

Volcyaprr

Onde o termo “outros” refere-se a todos os custos com excecao do custo do concreto. Na
Tabela 7.4 ¢ possivel ver os custos estimados para o CUADRF (R$/m?) em relacdo a cada
classe de concreto. A medida que a classe de resisténcia do concreto aumenta, também é
aumentada a propor¢do do valor estimado para o CUADREF, viabilizando cada vez mais seu
custo quando comparado a outras classes de resisténcia:

e (50: 2,02 vezes: Custo competitivo: 799,50 R$/m?

e (C60: 2,48 vezes: Custo competitivo: 1.261,10 R$/m?

e (80: 3,17 vezes: Custo competitivo: 2.163,30 R$/m?
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Também na Tabela 7.4 podem ser vistas diferengas nas geometrias das torres, nas massas de
aco ativo e passivo, comprimento total de bainhas e cabos, quantidade de ancoragens e o custo
material. As torres econdmicas de CUADREF, referentes ao custo competitivo, apresentam

volume menor do que as demais torres e ndo apresentam armadura passiva.

Tabela 7.4 — Torres de baixo custo em concreto convencional e CUADREF e seu custo competitivo relativo
a cada classe

22 2 | g% £ E) £ £
g 58 =8 |z | E|:|E|z| 222
E 5 6 % oﬁ 8 8 g @ gl) © g S
(ay = S‘\ ﬁ Eﬁ o ,.8 2 qu 8 b 2 <
) 2 E | 8| Z 2D
A R = 2 g OR®
50 | (5,76, 3,30, 1,83) | (0,2,0,2,0,2) | 432,5| 11,06 | 18,36 | 2,40 | 60 | 0,390
180 | (6,2,66,1,83) | (0,2,02,02) | 383,6 | - |17,06]275] 64 | - | 7995
Razdo (CUADRF/C50) 0,887 - 0,929 | 1,15 | 1,07 | 2,02
60 (6, 3,08, 1,83) (0,2,0,2,0,2) | 418,3 | 11,62 | 17,90 | 2,65 | 64 | 0,439
180 | (5,26, 2,69, 1,83) | (0,2,0.2,02) | 3703 | - |2045]245] 58 | - |1.261,1
Razdao (CUADRF/C60) 0,885 - 1,14 | 0,92 | 0,91 | 2,48
80 (6,3,08,1,83) |(0,2,0,2,0,2) | 418,3 | 12,71 | 17,75 ] 2,55 | 62 | 0,509
180 | (5,26, 2,69, 1,83) | (0,2,0,2,0,2) | 370,3 - 20,45 | 245 | 58 - 2.136,3
Razdo (CUADRF/C80) 0,885 - 1,15 1 0,96 | 0,94 | 3,17

Em analogia ao que foi feito por Ma ¢ Meng (2014), restringindo o deslocamento maximo em
L/100 e também restringindo a frequéncia natural da torre, adotando-se agora um intervalo de
frequéncia operacional do rotor de 6,0 a 11,2 rpm, sendo 6 rpm um valor usual para a
frequéncia inicial de operacdo do rotor para turbinas de 5 MW (Griinberg; G6hlmann, 2013).
De acordo com estas restricdes, mais severas, t€ém-se as torres mais econdmicas para cada

classe de concreto na Tabela 7.5.
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Tabela 7.5 — Torres de baixo custo em concreto convencional e CUADREF e seu custo competitivo relativo
a cada classe

E E | E| S| = -
N~ ~ Q 2 Q ? o — E
S o w9 15 7 2 — 3 E =
— Q. aQ, wn = — — - oA
gl §¢ te |z | &1 ZE | g8
= ) 2 s 3 2 S | % | o | Eg
3 2 g & 2 g | 5| 3 S| 5| = | Y2
L‘\ '5 N Lu T o o] pt ’qb S v 8 <C
&g g = 3 2 Z e
A 2 = 2 ‘2" CR)
50 | (5,51,1,83,1,83) | (0,4,0,4,0,2) |519,1 | 35,36 | 26,67 | 2,91 58 10,579
180 | (5,02, 1,83,1,83) | (0,2,0,2,0,2) |291,2 10,339 | 2821 | 3,05 | 62 - | 1154,7
Razdo (CUADRF/C50) 0,561 | 0,01 | 1,06 | 1,05 | 1,07 -
60 | (5,51,1,83,1,83) | (0,35, 0,35, 0,2) | 466,5 | 24,16 | 26,60 | 2,91 | 58 | 0,564
180 | (5,02,1,83,1,83) | (0,2,0,2,0,2) |291,2]0,339 | 28,21 | 3,05 | 62 - | 1103,3
Razdo (CUADRF/C60) 0,624 | 0,014 | 1,061 | 1,048 | 1,069
80 | (5,27,1,83,1,83) | (0,3,0,3,0,2) |402,3 3329|2822 3,11 | 64 | 0,651
180 | (5,02,1,83,1,83) | (0,2,0,2,0,2) |291,2 0,339 | 28,21 | 3,05 62 - 1403,0
Razdo (CUADRF/C80) 0.724 | 0.010 | 0.999 | 0.981 | 0.969

Observam-se fatos importantes: & medida que a classe de resisténcia do concreto aumenta as
espessuras da base e do meio reduzem-se gradativamente de 40 a 30 cm, havendo inclusive
reducdo do raio externo da base para a classe C80, consequentemente reduzindo o volume de
concreto. Entretanto, percebe-se que dentro da analise paramétrica feita, a torre edlica mais
econdmica foi da classe C60 e ndo da C50, o que evidencia ndo ser possivel dizer que o
emprego de um concreto de menor custo leve também a um menor custo material para a torre

eoblica.

Exceto por poderem ser tratadas como pilar esbelto, pouco se pode justificar sobre a
realizacdo de um dimensionamento nao linear para torres de frequéncias mais elevadas, como
as de tronco de cone de La Nier (2005), na qual com um nivel de protensdo completa ainda
nao chega a ocorrer a otimizagao da area de ago passivo, pois resulta em area minima de ago.
Porém, para torres de frequéncia natural mais baixa, ou seja, mais flexiveis, a otimizacdo da
area de acgo passivo passa a ocorrer de forma sistematica, o que permite concluir que o uso de
um dimensionamento ndo linear ¢ indispensavel em torres eolicas protendidas de concreto

para as quais se deseja manter uma baixa frequéncia natural de flexao da torre.

Apresenta-se na Figura 7.20 a mudancga na area de aco passivo de cada anel (4 m) em relagao
ao numero de iteragdes para a torre protendida de concreto de classe C80, também exposta na

Tabela 7.5. Esse aumento da area de aco passivo também ocorre para as demais torres que



182

possuem essa baixa restricdo do deslocamento (L/100) e grande restrigdo no intervalo de

frequéncias naturais possiveis para o modo de flexao da torre.
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Figura 7.20 — Area de aco passivo relativo ao niimero de iteracdes para torre econdomica classe C80
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8 CONCLUSOES

Essa dissertacdo apresenta uma abordagem para o dimensionamento de torres eolicas de
concreto protendido, ao qual se inclui o Concreto de Ultra-Alto Desempenho. A torre foi
analisada no plano, por meio de analise ndo linear fisica e geométrica, pelo método dos
elementos finitos, a partir de elementos unidimensionais retos de pértico, considerada como
um pilar livre no topo e com os deslocamentos impedidos e uma mola rotacional na base para

representar a fundacdo em um dos casos analisados.

O carregamento de vento que incide ao longo da torre foi considerado como estatico
equivalente, para estruturas suscetiveis a vibragdo, e os esfor¢os no topo da torre provenientes
do rotor foram utilizados a partir daqueles obtidos na literatura. O peso proprio distribuido ao
longo da torre foi definido para cada geometria adotada e conjunto rotor-nacele foi
considerado como uma massa concentrada no topo da torre. Dada a importincia em se evitar
o efeito de ressonancia em relagdo as frequéncias de operacao do rotor e de passagem da pa (3
vezes a frequéncia do rotor), foi feita a analise de vibragdo livre com a finalidade de obter a
primeira frequéncia natural de flexdo da torre e seu modo de vibragdo, este utilizado no

calculo do carregamento equivalente.

Os diagramas momento-curvatura-for¢a normal utilizados no célculo das deformacdes na
teoria de segunda ordem apresentaram concordancia com aqueles obtidos na literatura. A
consideracdo do trecho descendente no diagrama tensdo-deformag¢do para o concreto
tracionado, o tension stiffening, foi feita apenas para o calculo dos deslocamentos. J4 no
dimensionamento da armadura passiva, a resisténcia a tracdo do concreto convencional foi
completamente desprezada. Os diagramas de interagdo adimensional gerados pelo algoritmo

desenvolvido foram validados com aqueles presentes na literatura.

Paro o célculo do equilibrio de esforgos nas sec¢des, tanto as armaduras passiva e ativa foram
consideradas discretas para que a representagao fosse mais proxima da realidade. A éarea de
aco passivo foi dividida metade para o perimetro definido pelo raio interno e a outra metade
para o perimetro do raio externo, considerando a distancia d’ entre o centroide das armaduras
e as respectivas faces da se¢do. As cordoalhas foram concentradas em ntimero de 1 a 12 em
cabos distribuidos uniformemente ao longo do perimetro do raio médio da se¢do, de modo
que todos os cabos possuissem o mesmo numero de cordoalhas e respeitando os

espacamentos maximos € minimos impostos para a distdncia entre seus centroides. Também
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foi verificado que a partir de premissas e do posterior calculo que o uso de dois tracados de
cabos ¢ um valor adequado para que se atinja economia na quantidade de cabos e bainhas.
Uma maior quantidade de tragados traz mais economia a principio, embora este valor tenda

lentamente a um limite de 50% (infinitos tragados) do valor de apenas um tracado.

Todas as perdas de protensdo, imediatas e progressivas, foram consideradas para cada tracado
de cabo. Deste modo, também foi feito recalculo das forcas de protensdo e consequentemente
da area de ago ativo, obtendo ao final do processo uma armadura ativa coerente ndo com a

estimativa inicial das perdas, mas sim, com as perdas calculadas.

A armadura passiva longitudinal das torres foi obtida por meio de um modelo que leva em
conta tanto a nao linearidade fisica como a geométrica. Para isto foi feito um acoplamento
entre o programa feito em MATLAB com o programa SAP2000. Utilizaram-se os diagramas
momento-curvatura-forca normal das se¢des para atribuir as rigidezes correspondentes ao

modelo de elementos finitos.

A resisténcia ao esfor¢o cortante das se¢des anulares foi considerada através da concordancia
de um modelo com os resultados experimentais obtidos na literatura. Disto pode-se concluir
que a grande area de concreto da secdo transversal, em quase totalidade das vezes, ¢ capaz de
por si so resistir ao esfor¢o cortante. Para o concreto convencional ainda ¢ adotada uma
armadura minima transversal de acordo com a norma brasileira. A armadura ativa transversal
responsdvel por unir os segmentos que compdem os anéis pré-fabricados das torres ndo ¢

abordada neste trabalho.

Foram analisadas duas geometrias externas para as torres. A primeira possui variacao linear
(tronco de cone) da base ao topo para o raio externo e as espessuras ou foram consideradas
proporcionais ao raio externo, ou foram consideradas constantes ao longo de toda a torre, ou

seja, variacdo linear para a espessura.

Na segunda geometria, foi feita uma generalizagdo que abrangeu também torres tronco de
cones. Considerou-se para a metade inferior uma varia¢do parabolica para o raio externo, ja a
metade superior foi considerada linear. Para garantir a continuidade da forma externa, a
derivada da funcdo da parabola na metade da torre possui a mesma declividade da fungdo
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 parabodlica. Para estas a variacdo da
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espessura foi linear, bilinear e até constante, pois na geracdo das geometrias foi atendida
apenas a condicao de que quanto mais proxima do topo, menor seria a espessura, cujos limites
ficaram entre 20 cm e 45 cm (variando de 5 em 5 cm). A variagdo do raio externo
(aproximadamente de 25 em 25 cm) foi limitada pelo raio externo do topo e pela média entre
o raio externo do topo e da base (tronco de cone). O maior raio externo da base usado foi de 6
m e o raio externo do topo foi mantido o mesmo para todos os exemplos uma vez que nao se
pretendeu modificar o anel adaptador metalico que conecta a turbina a torre € nem a propria

turbina.

Constata-se um fato importante que relaciona a frequéncia natural da torre e o deslocamento
maximo no topo da estrutura. Embora pareca ainda ndo haver um critério simplificado
claramente definido para o deslocamento maximo no topo da estrutura (Ma e Meng, 2014),
isto se explica tendo em vista a rigidez da estrutura. Como visto em Griinberg e Géhlmann
(2013), a consideracao de toda a faixa da frequéncia operacional do rotor (1P) e da passagem
de pa (3P) restringe ja de forma significativa o intervalo possivel da primeira frequéncia
natural da torre. Por certo que o deslocamento no topo da estrutura precisa ser limitado,
entretanto, a limitacdo excessiva acaba por ir em dire¢do contraria ao que se espera de uma
torre de concreto protendido, que deve possuir baixa frequéncia, e impossibilitando, portanto,
a obten¢do destas frequéncias naturais mais baixas e dentro da faixa possivel. Logo, ndo ha

critério simples para definir esta limitacao.

A restricdo do deslocamento no topo para L/400 provoca uma grande restri¢do nas geometrias
disponiveis para as torres. Nas torres tronco de cone, para uma mesma espessura ou
propor¢do de espessura, a variagdo do raio externo da base evidencia que sempre para o
menor raio externo, menor o custo da torre. Isto ocorre, pois ainda ndo se chegou ao ponto de
inflexdao da curva do custo material, a partir do qual o impacto da area de ago ativo (e seus
componentes respectivos: bainhas e ancoragens) no custo material seria mais significativa.

Entretanto, adotando L/250 ja € possivel ver este impacto como, por exemplo, na Figura 7.6.

Quanto ao Concreto de Ultra-Alto Desempenho Reforcado com Fibras, mesmo com as
simplificagdes feitas, em quase maioria das torres praticamente ndo houve utilizagdo de
armadura passiva, uma vez que a ductilidade ja ¢ garantida pela presenca de fibras neste
concreto. As torres dimensionadas de CUADRF foram comparadas com as torres de concreto
convencional (C50, C60 e C80) por meio da obtengcdo do preco por metro cibico do

CUADREF, valor a partir do qual apresentaria competitividade. Deve-se lembrar de que o
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CUADREF possui grande durabilidade em longo prazo, diferente dos concretos convencionais,
e esta grande vantagem nao foi considerada aqui. Ainda, tanto as torres de concreto quanto de
CUADREF foram limitadas em espessuras minimas de 20 cm, portanto, descartando o uso de

espessura de 15 cm, o que poderia gerar precos ainda mais competitivos.

Ao final, ao restringir a frequéncia natural de flexdo da torre a uma faixa restrita devido a
consideracdo do intervalo de frequéncia operacional do rotor (6,0 a 11,2 rpm) e modificando a
restricdo do deslocamento méaximo no topo para L/100 (Ma e Meng, 2014), as torres mais
econdmicas (C50, C60 e C80) com as restricdes aqui impostas sdo parabdlicas, com o raio
externo das segdes da metade superior constantes, portanto, semelhantes ao exemplo de
Gilinberg e Gohlmann (2013), com espessuras das secdes da metade inferior constantes e
maiores do que as da metade superior. A torre mais econdmica neste caso foi com concreto de
classe C60, e nao a classe de resisténcia mais baixa, o que significa ndo ser possivel afirmar
que concretos de menor resisténcia representem maior economia do ponto de vista material.
A otimizagdo da 4rea passiva foi feita de forma sistemdtica para essas torres, devido a
flexibilidade proporcionada pela baixa frequéncia natural de flexdo das mesmas,
diferentemente de torres de frequéncia mais elevada como as de La Nier (2005). Isto implica
dizer que o modelo ndo linear para o dimensionamento ¢ fundamental ndo apenas pelo
tratamento da torre edlica como pilar esbelto, mas pela propria necessidade em fazé-la
satisfazer todos os critérios de dimensionamento, obtendo ao final um correto valor para a

armadura passiva escalonada ao longo de todos os anéis constituintes da estrutura.
8.1 Sugestoes a trabalhos futuros

A variagdo parabdlica da base permite que mesmo com geometria diferente se obtenha uma
estrutura tao rigida quanto uma em tronco de cone. Ao levar em consideragdo o angulo de
rotagdo do topo da estrutura, dever-se-ia garantir que a pa da turbina ndo atinja a torre quando
a estrutura tentasse reestabelecer sua posi¢ao inicial de equilibrio (sem carregamento de
vento), oscilando na direcdo do vento. Esta restricdo esta relacionada ao carregamento de
vento, ao angulo de rotag¢do do topo da torre, ao raio da p4, ao deslocamento da ponta da pa
devido a flexao, a posicao do cubo do rotor e a propria geometria da torre. Um estudo mais
aprofundado levando em conta estes efeitos poderia respaldar e viabilizar ainda mais o

dimensionamento das torres de base parabdlica frente as torres em tronco de cone, uma vez
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que o acréscimo significativo no raio externo ocorre nas secoes proximas da base da torre, ao

contrario de uma torre em tronco de cone que possui variacao linear da base ao topo.

A utilizagdo de mais de dois tracados de cabos poderia levar a uma maior economia no custo
material das torres, devido ao melhor aproveitamento da protensdo, ja que o uso de dois
tracados utilizados foi devido a estimativa e posterior concordancia com o comprimento total
obtido para os cabos e bainhas; e ainda, para um nimero de tragados maior, estima-se a priori

um menor custo.

Da mesma forma que se utiliza na fundagdo, concretos de resisténcia inferior em relagdo
aqueles utilizados na torre, poder-se-ia também, discutir a influéncia da variagao das classes
de concreto dos anéis constituintes da estrutura, obtendo um arranjo que satisfaga melhor os
varios estados limites sob o ponto de vista econdmico da quantidade de materiais e financeiro.
Nesta mesma ideia, poder-se-ia utilizar o concreto de ultra-alto desempenho reforgado com
fibras, tal como ¢ feito em torres hibridas, nas quais a “metade” inferior ¢ de concreto e a

“metade” superior ¢ metalica, substituindo esta ultima por este novo tipo de concreto.

O carregamento no topo da torre foi tratado como estatico equivalente e as cargas de vento ao
longo da torre também, ndo para um local especifico de implantagdo, mas de acordo com a
classe da turbina edlica. Dispor dos dados da velocidade de vento e do carregamento da
turbina no topo da torre ao longo do tempo permitiria a obtencao da resposta estrutural a este

carregamento dindmico, norteando ainda mais o dimensionamento deste tipo de estrutura.

Tal como para o esfor¢o cortante, embora nao seja fator de impedimento, a consideracao da
tor¢do pode levar a valores um pouco maiores da area de aco transversal e até longitudinal.
Isto traria ainda maior vantagem ao CUADREF frente aos concretos convencionais, uma vez

que este pode ainda neste caso ndo necessitar de armadura transversal passiva.

Embora nio tratado aqui, deve-se considerar ainda o Estado Limite Ultimo de Fadiga dado
que o problema refere-se a acdes dindmicas repetidas que provocam modificagdes
permanentes na estrutura interna do material, submetido a oscilagdes de tensdo. Esta restricdo
adicional teria como possivel consequéncia o aumento das espessuras das secdes da torre,

tornando sua investigagao pertinente.

Além disso, ¢ importante levar em consideracdo o carregamento de vento que atua durante a

construgdo da torre a fim de verificar a necessidade de protensdao ao longo deste processo.
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Por certo que na pratica, limita-se a velocidade de vento a um méximo para o qual ¢ possivel
realizar a montagem da estrutura, porém, ressalta-se que independente do processo de
montagem, a estrutura parcialmente construida deve resistir as solicitagdes que lhe sdo
impostas, sem com isto sofrer deterioracdo de qualquer tipo, como fissuragdo, pois do
contrario, a estrutura ja terd sofrido danos sem sequer ter entrado definitivamente em servigo

de operacao.

A interagdo solo-estrutura deve ser sempre levada em considera¢do, uma vez que provoca
alteragdo na frequéncia natural de flexao da torre (primeiro modo de vibragao), que no caso de
estar suficientemente proxima da frequéncia de operacdo do rotor ou da passagem das pas,
pode invalidar o carregamento inicialmente utilizado para o dimensionamento devido aos
efeitos de ressonancia e até impedir o dimensionamento das torres. Um modelo estrutural que
represente tanto a torre quanto a fundacao conjuntamente, ou até mesmo o solo, pelo método
dos elementos finitos, elevaria o nivel de sofisticacdo da andlise e também permitiria, junto
com dados experimentais, a discussdo com métodos mais simplificados de andlise e os limites

de sua validade.

O presente trabalho ndo enfocou no estudo de custo da estrutura levando em consideragao o
custo de sua fundagdo. Uma analise de custo envolvendo os diferentes formatos do bloco de
fundagdo (quadrado, circular, anular e poligonal) ¢ a opcdo por fundagdo superficial ou
profunda, visando inclusive o uso de estacas inclinadas para resistir aos esfor¢os horizontais,

contribuiria na composi¢ao do preco total da estrutura, permitindo justificar sua adogao.

Também seria possivel realizar a andlise de interagdo fluido-estrutura. Este tipo de andlise
permitiria obter a resposta estrutural, tanto da torre quanto do proéprio rotor, devido ao
escoamento do fluido, o ar. Seu uso poderia até mesmo ser estendido para torres offshore, ao
considerar as correntes maritimas, o que possibilitaria o aprimoramento das analises e ainda

maior entendimento do problema estudado.
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10 ANEXO A

10.1 Fluxograma de dimensionamento

Propriedades dos materiais
Geometria dos elementos

Massa da turbina edlica

Propriedades geométricas e mecanicas das
secoes:

Tint> "med> Vext> Ac; Ic: Elsec

\ 4
Com Elg,, obtém-se f; (¢, # 0):

e 0<c,< (mola rotacional)

e ¢, = oo (estrutura engastada)

@

\ 4
v, (E0G50), v, (EWM50)

Cargas de vento na torre: Modelo estatico ou
modelo discreto

A4

Combinacao de carregamento para ELS-D:
acoes ao longo e no topo da torre (provenientes
da turbina edlica)

Anadlise nao linear geométrica: esforcos
solicitantes (N, V, M) e deslocamentos

Continua




l

Obtengao de A4,

Adogdo de A, em trechos ao longo da estrutura

Y

Combinacao de carregamento para ELU:
acdes ao longo e no topo da torre (provenientes
da turbina edlica)

Analise nao linear geométrica (El,.):
esforgos solicitantes (Ng, Vi, M) e

Y

Obtencao de A para (Ngz, My)

Adogdo do maior valor entre Ag € Ag i, Para
cada anel

\

Diagrama momento-curvatura-for¢ga normal
para cada secdo (teoria de 22 ordem)

\

Obtencdo da rigidez a flexdo EI para o par de
esforcos solicitantes (N4, M;) para cada segao

Y

Modificacdo de EI para cada se¢ao no modelo

Analise nao linear geométrica (EI): esforgos
solicitantes (N, V4, M) e deslocamentos

Continua
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Néo |AM;| < tolerdncia

Sim

|AASl.| < tolerdncia

7\

Sim

Fim
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10.2 Algoritmos implementados

10.2.1 Método da bissecante

f(S)a f(S)a
f,

10.2.2 Método de Newton

f(S)a

N
fy
/S
S 7 L
v z
E ; &l au g
By,
____',5 Cin =i —1(S)
fo f&)



10.3 Exemplos de validacgdo

10.3.1 Momento-curvatura em pilar protendido

200

Este exemplo refere-se a obtencdo dos diagramas momento-curvatura do pilar-parede

protendido, ou wall panel, sujeito a compressao axial (Figura 10.2). Propriedades e diagramas

tensdo-deformacao relativos a cada material, concreto e armadura ativa, dados por Collins e

Mitchell (1997, p. 237-242). No algoritmo foi desconsiderado o trecho descendente do

diagrama tensao-deformacgao do concreto, o tension stiffening (Tens. Stiff.).

A Figura 10.1 evidencia a concordancia entre o algoritmo desenvolvido e utilizado com os

dados obtidos por Collins e Mitchell (1997). A resposta momento-curvatura para a secao dada

pelos autores encontra-se também na Tabela 10.1.

Diagrama Momento-Curvatura

5000 +

4500

i1
m
!

Momento [kN.cm]
[
i
8

2000 -
1500 ,
1000 - \ ‘
500 1f
|
0 4- t i + - 1- =
0 0.025 0.05 0.075 0.1 0.125 0.15 0.175

Curvatura [1/m]

> 890 kN/Tens. Stiff. = Sim (Collins; Mitchell, 1997) [ 890 kN/Tens. Stiff. =Nio (Collins; Mitchell, 1997)
———890 kN/Tens. Stiff. =Nao (Algoritmo) & 222 kN/Tens. Stiff. = Sim (Collins; Mitchell, 1997)
[0 222 kN/Tens. Stiff. =Nio (Collins; Mitchell, 1997) 222 kN/Tens. Stiff. =Nao (Algoritmo)

Figura 10.1 — Diagrama momento-curvatura de pilar-parede sujeito 2 compressao axial
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Tabela 10.1 — Resposta momento-curvatura de pilar parede sujeito a cargas de compressao axial
(adaptado de Collins; Mitchell, 1997)

51mm{

102 mm

Ae,;=6,52x 103
3 cordoalhas de 7 fios (¢ = 12,7 mm)
= 1860 Mpa

Figura 10.2 — Pilar parede protendido pré-moldado do exemplo referido

10.3.2 Efeito P-A em pilar esbelto

Compressao Axial
222 kN 890 kN
¢x102 [1/m] | M [kN.cm] | $x10° [1/m] | M [kN.cm]
0 0 0 0
1.33 373 2.26 622
5.13 1433 7.12 1933
6.46 1639 9.23 2504
14.01 2168 12.3 3023
23.94 2446 18.58 3624
35.55 2638 25.69 3996
48.15 2782 33.24 4233
61.26 2895 41.05 4382
74.65 2976 41.79 4287
77.44 2865 56.92 4394
103.78 2949 69.81 4316
117.91 2956 80.31 4127
126.54 2949 88.88 3871
145.08 2902 - -
159.84 2827 - -
1219 mm R
[ ] [} [ ]
f.= 34,5 Mpa (5000 psi)
203 mm

Provendo-se do mesmo pilar-parede protendido da se¢do anterior com uma carga de

compressdo de 890 kN e estabelecendo um comprimento efetivo de 305 cm, ¢ possivel fazer

uma analise completa do pilar até a sua ruptura com o algoritmo descrito na se¢ao 6.4,

bastando ndo reprocessar o dimensionamento da secdo e adotar os mesmos valores para as

propriedades e geometrias dos materiais dados em Collins ¢ Mitchell (1997). Na Figura 10.3
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estao evidenciados os momentos fletores ao longo do pilar relativos a cada excentricidade de
carregamento. O tension stiffening foi desprezado na analise. O maior valor para a
excentricidade obtido pelo algoritmo ¢ de aproximadamente 2,2 cm, a partir do qual ocorre a
ruptura do pilar. Este valor estd de acordo com aquele fornecido por Collins e Mitchell, que ¢

de 2,3 cm para maior excentricidade possivel.

Momentos fletores x Excentricidade de carregamento (890 kN)

4000  --—~ - ! o
-7 - 74,%././7" '/i/"},/

3000 -~
2000 |

1000

Momento fletor [kN.cm]

300

Comprimento [cm] 0 0

Excentricidade [cm]

Figura 10.3 — Momento fletor ao longo do comprimento relativo a cada excentricidade de carregamento



