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RESUMO  
 
 
ANÁLISE DE TORRES METÁLICAS ESTAIADAS SUBMETIDAS À AÇÃO DO 
VENTO 
 
 
Este trabalho faz parte de uma pesquisa onde o objetivo é o desenvolvimento de um estudo 

numérico envolvendo estruturas de torres metálicas estaiadas de seção transversal 

quadrada, utilizadas para sistemas de telecomunicações, submetidas às ações estática e 

dinâmica do vento.  

 

Os procedimentos adotados para a determinação das forças estáticas do vento seguem a 

metodologia apresentada na norma NBR6123. Para o desenvolvimento da análise dinâmica 

ao longo do vento, o procedimento é baseado na formulação de Monte Carlo que permite a 

simulação da parcela flutuante do vento.  

 

Para o estudo numérico, as torres estaiadas foram modeladas utilizando formulações 

matemáticas lineares e não-lineares que permitem a introdução de forças de pré-

tensionamento nos elementos de cabo das torres como também os efeitos da variação da 

temperatura. Estes modelos foram introduzidos em quatro programas computacionais 

desenvolvidos por Menin (2002), cujos resultados obtidos foram comparados aos do 

programa comercial SAP2000.  

 

Para ilustrar a versatilidade dos programas computacionais empregados neste trabalho, 

uma ênfase particular é dada à análise considerando os efeitos da ruptura súbita de um 

elemento de cabo das torres estaiadas sob nenhuma pressão do vento.  

 

Os resultados obtidos através das análises realizadas para torres estaiadas revelaram à 

importância de se considerar as ações estática e dinâmica do vento para a determinação dos 

esforços axiais máximos nos elementos estruturais de cabos e perfis metálicos. 
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ABSTRACT  
 
 
ANALYSIS OF GUYED METALLIC TOWERS UNDER WIND LOAD 

 
 
This work is part of a research where the objective is the development of a numeric study 

involving structures of guyed metallic towers of square transverse section, used for 

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

 

The procedures adopted for the determination of the static forces of the wind follow the 

methodology described in Brazilian Code – NBR6123. For the development of the 

dynamic analysis along the wind, the procedure is based on Monte Carlo's formulation that 

allows the simulation of the fluctuating portion of the wind. 

 

For the numeric study, the guyed towers were modeled using linear and nonlinear 

mathematical formulations that allow the introduction of prestressing forces in the 

elements of cable of the towers as well as the effects of the variation of the temperature. 

These models were introduced in four programs developed by Menin (2002), whose results 

obtained were compared to the of the commercial program SAP2000. 

 

In way to illustrate the versatility of the programs used in this work, particular emphasis it 

is given to the analysis considering the effects of the sudden rupture of an element of cable 

of the guyed towers under no wind pressure. 

 

The results obtained through the analyses accomplished for guyed towers revealed the 

importance of considering to the actions static and dynamic of the wind for the 

determination of the maximum axial forces in the structural elements of cables and 

metallic bars. 
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1 – INTRODUÇÃO 
 

1.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAIS 

 

O desenvolvimento de novos serviços de telecomunicações, especialmente suportados por 

tecnologias mais avançadas, e a abertura do setor à competição, ocorridos a partir do ano 

de 1998 com a reestruturação e a desestatização das empresas do Sistema Telebrás, 

implicou na expansão de novos sistemas de radiodifusão.  

 

A expansão dos sistemas de radiodifusão, em destaque para a área de transmissões de 

ondas de rádio e televisão, evoluiu em direção a aquisição de equipamentos de 

telecomunicações, que pode ser traduzido pelo aumento considerável da utilização de 

torres de aço treliçadas em todo país, já que as mesmas servem de suporte para antenas 

empregadas nas transmissões.  

 

Para o adequado funcionamento do sistema de telecomunicações, é necessário o 

conhecimento preciso do comportamento de torres dentro de suas condições limites e de 

utilização, de modo que engenheiros projetistas disponham de recursos operacionais ágeis 

e versáteis, proporcionando segurança satisfatória para garantir a confiabilidade de 

projetos.  

 

O setor das telecomunicações é um dos mais atraentes e lucrativos para o investimento 

privado. Trata-se de um dos setores líderes da nova onda de expansão econômica. Pode-se 

contar que não faltarão investidores interessados em expandir essa atividade no mundo, em 

geral, e num país com as dimensões e o potencial do Brasil, em particular.  

 

1.2 – JUSTIFICATIVA 

 

O mercado de telecomunicações teve grande impulso nos últimos anos no Brasil, em 

especial os sistemas de radiodifusão. Essa expansão demandou a instalação de uma 

quantidade considerável de torres, desde zonas pouco povoadas até os grandes centros 

urbanos, utilizando-se muitas vezes as coberturas de edifícios como base de sustentação.  
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As torres de telecomunicações são estruturas que se caracterizam pelo seu baixo peso 

próprio, elevada esbeltez e flexibilidade e um sistema no qual os esforços axiais são 

preponderantes. Essas características, somada a rara ocorrência de terremotos no Brasil, as 

tornam suscetíveis à ação do vento, o qual vem a ser o fator determinante para o projeto. 

 

Como as torres são projetadas para resistir basicamente à ação imposta pelo vento, o 

comportamento dessas estruturas é geralmente avaliado segundo análises estáticas 

enquanto que a carga do vento possui um caráter essencialmente dinâmico e aleatório.  

 

As torres são utilizadas como suporte de antenas de rádio, de celulares e de micro-ondas 

ou, também, como suporte para linhas de transmissão de energia. Devido à instalação de 

novos equipamentos, ocasionado pelo aumento das tecnologias de informação, a 

capacidade resistente destas estruturas será provavelmente levada próxima ao limite. Dessa 

forma, surge a necessidade de se avaliar melhor o desempenho de torres existentes ou 

otimizar as torres novas em decorrência da influência dinâmica do vento. As torres 

existentes muitas vezes são recalculadas visando detectar a possibilidade de acréscimo de 

cargas (novas antenas ou antenas-extras). As torres novas precisam compatibilizar 

desempenho mecânico e “atratividade” comercial (rapidez na fabricação, preço, qualidade 

e garantias).  

 

Como conseqüências da ação dinâmica do vento em torres de telecomunicações, são 

apresentados abaixo alguns casos de colapso de torres em maior número aos ocorridos com 

outros tipos de estruturas, conforme Madugula (2002):  

 

 Alemanha, 1912 – torre estaiada de 200m de altura – colapso por oscilações; 

 Inglaterra, 1965 – torre estaiada de 384m de altura – colapso por oscilações; 

 Inglaterra, 1966 – torre de 290m de altura – colapso por cargas cíclicas; 

 Estados Unidos, 1968 – torre estaiada de 60m de altura – fazendeiro transportando feno 

corta acidentalmente com o trator um cabo da torre; 

 Argentina, 1968 – torre de 25m de altura – a queda de uma antena do tipo parabólica 

ocasionou o corte do cabo;  
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 Finlândia, 1970 – torre de 212m de altura – colapso devido a oscilações, vento e gelo; 

 Alemanha, 1974 – torre com seção de topo cilíndrica – oscilações na estrutura; 

 Finlândia, 1976 – torre de 56m de altura – oscilações ocasionadas na seção de topo; 

 Suécia, 1979 – torre de 320m de altura – oscilações na estrutura; 

 Alemanha, 1985 – torre de 298m de altura – oscilações e fadiga da estrutura; 

 Itália, 1992 – torre de 100m de altura – fadiga nos montantes da estrutura. 

 

A motivação para este trabalho vem da observação que ainda existem dificuldades na 

concepção, cálculo, projeto, fabricação, instalação e reforço de torres e de elementos 

estruturais dos sistemas de radiodifusão e do número reduzido de publicações nacionais 

sobre o assunto, especialmente na avaliação da sua resposta dinâmica. 

 

Por outro lado, há também a necessidade de se desenvolver e implementar programas 

computacionais com os quais seja possível o cálculo e a análise de torres metálicas 

treliçadas, considerando carregamentos estáticos e/ou dinâmicos do vento.  

 

1.3 – NATUREZA DO TRABALHO 

 

As torres de telecomunicações variam principalmente quanto à geometria, ao modelo e ao 

material utilizado, podendo ser destacadas sete formas básicas: Torres Estaiadas 

Quadradas, Torres Estaiadas Triangulares, Torres Autoportantes Quadradas, Torres 

Autoportantes Triangulares, Torres Tubulares (Concreto), Postes de Concreto e Postes 

Metálicos.  

 

As torres investigadas nesta pesquisa constituem estruturas treliçadas estaiadas de seção 

transversal quadrada. Tanto a estrutura principal quanto o sistema de contraventamento 

utilizam perfis laminados do tipo cantoneira de abas iguais ligadas por parafusos. O 

material utilizado é o aço ASTM A36. Cabos de aço pré-tensionados (estais) suportam a 

estrutura principal, denominada mastro. Alguns desses cabos estão ligados a dispositivos 

anti-torção compostos por barras adicionais dispostas em uma configuração que permite a 

elevação da rigidez global da estrutura. 
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1.4 – METODOLOGIA  

 

Para a realização da análise estática, foram levadas em consideração as prescrições da 

norma NBR6123 submetendo as torres estaiadas ao carregamento do vento proposto pela 

referida norma (com incidência perpendicular em relação à face da torre), assim como as 

cargas de peso próprio e de tensionamento dos cabos. Na discretização das estruturas são 

empregados elementos finitos retos (cabos ou treliças), considerando-se apenas a rigidez 

axial e utilizando uma formulação que admite alongamentos nos elementos de cabo para a 

introdução das forças de pré-tensionamento, segundo três modelos matemáticos distintos: 

 

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

 
 Modelo não-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991) e linear clássico de treliça 

 espacial (Gere e Weaver, 1987). 

 

Estes modelos descrevem basicamente a obtenção da função Energia Potencial Total do 

sistema, a fim de que a posição de equilíbrio estático seja obtida pela minimização dessa 

função através de um algoritmo do tipo Quasi-Newton.  

 

As freqüências e modos naturais de vibração da estrutura são determinados a partir de uma 

expressão linearizada da equação de equilíbrio dinâmico, admitindo-se pequenas 

oscilações em torno da configuração de equilíbrio estático e utilizando-se um algoritmo do 

tipo Jacobi Generalizado.  

 

O cálculo do efeito dinâmico do vento na estrutura é realizado seguindo metodologia 

utilizada por Franco (1993), Guimarães (2000) e Menin (2002), tratando-se de uma 

simulação do tipo Monte Carlo, onde o carregamento do vento é dividido em duas 

parcelas, sendo uma constante (vento médio) e outra variável com respeito ao tempo 

(rajadas). A resposta dinâmica da estrutura é obtida pela integração explícita da equação de 

equilíbrio dinâmico ao longo do tempo, utilizando o método proposto por Newmark 

(1959), admitindo-se aceleração média constante no passo de tempo considerado. A partir 

dos resultados obtidos, pode-se, então, realizar um estudo estatístico.  
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Para a obtenção dos resultados das análises estática, modal e dinâmica de torres metálicas 

estaiadas, são utilizados quatro programas computacionais desenvolvidos por Menin 

(2002). Os programas utilizam as três formulações matemáticas para modelos de análise 

linear e não-linear empregados para elementos finitos de dois nós (cabos e treliças). 

   

1.5 – OBJETIVOS 

 

Nesta pesquisa consolidam-se três intenções básicas. A primeira delas associa-se à 

contribuição para o aperfeiçoamento técnico envolvendo torres estaiadas. A segunda diz 

respeito ao levantamento de informações para eventual referência a técnicos e projetistas. 

Finalmente, a terceira refere-se a encorajar outras pesquisas que propiciem a adequação 

destas estruturas às exigências de mercado.  

 

Em linhas gerais, a finalidade desta pesquisa é realizar um estudo numérico do 

comportamento estático e dinâmico de torres metálicas estaiadas de seção transversal 

quadrada, em termos dos deslocamentos nodais e esforços axiais solicitantes. Este estudo 

avalia também a precisão dos resultados, gerados pelos programas computacionais 

desenvolvidos por Menin (2002), comparando-os com os obtidos pelo programa de análise 

estrutural SAP2000 Advanced v.10.0.1.   

 

Para os objetivos específicos deste trabalho podemos destacar:  

 

 Estudar o comportamento de torres metálicas estaiadas de seção quadrada submetidas 

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

 

 Avaliar o comportamento de torres metálicas estaiadas frente a um eventual 

rompimento de cabo. Avaliar a mudança nas freqüências e modos naturais de vibração, 

bem como a distribuição dos esforços nos elementos de cabo; 

 

 Avaliar a resposta dinâmica de torres estaiadas na direção do vento, em termos dos 

deslocamentos máximos nodais de topo, quando submetidas simultaneamente à parcela 

do carregamento estático e à parcela referente ao carregamento flutuante (rajadas); 
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 Comparar as respostas estática e dinâmica de torres estaiadas, na direção do vento, em 

termos dos deslocamentos máximos de topo e dos esforços axiais máximos nas barras;  

 

 Validar os resultados obtidos pelos programas computacionais utilizados neste 

trabalho. 

 

1.6 – ORGANIZAÇÃO DO TRABALHO  

 

No Capítulo 2 é apresentada uma revisão bibliográfica referente aos estudos relacionados 

ao comportamento estático e dinâmico de estruturas reticuladas espaciais (torres) para 

telecomunicações, procurando-se salientar as conclusões obtidas por diversos autores e o 

desenvolvimento atual das pesquisas. 

 

No Capítulo 3 são apresentadas as principais características relacionadas às torres 

metálicas estaiadas utilizadas para telecomunicações, bem como os tipos de cabos de aço e 

antenas de transmissão utilizados nestas estruturas. 

 

No Capítulo 4 são descritas as três formulações matemáticas utilizadas na análise de torres 

estaiadas submetidas aos carregamentos estático e dinâmico do vento.  

 

No Capítulo 5 é descrito o procedimento de projeto para o cálculo do carregamento 

estático do vento e seus efeitos sobre torres de telecomunicações. Neste capítulo é 

apresentado ainda o critério de dimensionamento dos cabos e perfis metálicos utilizados 

nas torres estaiadas.  

 

O Capítulo 6 traz os fundamentos para o cálculo da resposta dinâmica de estruturas 

esbeltas, incluindo torres de telecomunicações, sujeitas às vibrações forçadas induzidas 

pelo vento. Para a simulação do histórico de carregamento devido ao vento, foi utilizado o 

método de Monte Carlo. No final do capítulo é dada uma breve explicação sobre os 

parâmetros estatísticos utilizados na distribuição de Gumbel. 

 

O Capítulo 7 descreve os programas computacionais utilizados neste trabalho para a 

obtenção dos resultados das análises estática, dinâmica e modal de torres estaiadas.  
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No Capítulo 8 são realizadas aplicações do programas computacionais desenvolvidos por 

Menin (2002) para cinco torres estaiadas quadradas, verificando-se a precisão dos 

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

 

O Capítulo 9 apresenta as conclusões finais deste trabalho e sugestões para prosseguimento 

de análises futuras referentes ao objeto de estudo.  

 

Os Apêndices são apresentados ao final deste trabalho, onde é possível obter informações 

necessárias sobre os procedimentos das análises realizadas para as torres metálicas 

estaiadas. 
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2 – REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 

 

Neste capítulo, são apresentados alguns estudos e resultados de trabalhos recentes 

relacionados ao comportamento estático e dinâmico de estruturas reticuladas espaciais 

(torres) para telecomunicações, procurando-se salientar as conclusões obtidas por diversos 

autores e o desenvolvimento atual das pesquisas. 

 

Kahla (1995) publicou em artigo técnico a influência do mecanismo anti-torçor em torres 

estaiadas. O autor utilizou três tipos de modelagem para o exemplo de uma torre estaiada 

triangular de 152,40 metros. No primeiro modelo foram utilizados elementos de treliça, no 

segundo foram empregados elementos de viga para cada seção do mastro (totalizando 50 

elementos) e, por último, a modelagem em elementos de viga considerando o mastro 

dividido por três nós entre pontos de ancoragem de cabos (totalizando 14 elementos). 

Conforme o estudo, os modelos empregados não apresentaram variação significativa em 

relação aos esforços nos elementos do mecanismo anti-torçor e com respeito aos elementos 

da torre. Por outro lado, houve diminuição da magnitude dos deslocamentos como também 

do ângulo de rotação da estrutura.   

 

Madugula et al (1997) apresentaram uma análise em mastros estaiados visando o estudo do 

seu comportamento dinâmico. Os autores determinaram as freqüências naturais utilizando 

dois modelos em elementos finitos: elemento de treliça e elemento de viga. Por outro lado, 

verificaram a influência das tensões iniciais dos cabos no cálculo das freqüências naturais e 

os efeitos da instalação do dispositivo anti-torçor. Os dois modelos numéricos utilizados na 

discretização da estrutura foram avaliados através da fabricação de dois modelos 

reduzidos, em treliça de aço com seção triangular, testados em uma mesa vibratória. 

Segundo os autores, os resultados experimentais das freqüências naturais estão de acordo 

com os valores obtidos pelos modelos em elementos finitos. Adicionalmente, contataram 

que um aumento da tensão inicial dos cabos de 8% a 15% afeta as freqüências naturais da 

estrutura em até 35%.  

 

Kahla (1997) investigou a resposta não-linear dinâmica devido à ocorrência de uma ruptura 

súbita de cabo de uma torre estaiada, com 150m de altura e seção transversal triangular, 

submetida à pressão estática de vento. No estudo, a torre foi modelada em elementos 

 8



finitos de treliça e para representar os cabos foram incorporados elementos de catenária 

elástica. As análises mostraram que as tensões maiores foram obtidas para os cabos 

inicialmente a barlavento e que o colapso da estrutura acontece após a perda da capacidade 

resistente à compressão de um conjunto de barras verticais. Após a ruptura repentina de um 

cabo próximo ao topo da torre, os deslocamentos nodais tornaram-se menos significantes 

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

 

Kahla (2000) apresentou também um outro estudo da resposta dinâmica da mesma torre 

descrita acima, porém sem considerar a incidência do carregamento do vento. Para este 

tipo de análise o autor desenvolveu um programa que utiliza um modelo matemático exato 

de catenária elástica para representar o cabo estaiado. Os resultados revelaram que após a 

ruptura de um elemento de cabo, situado a 6,10m abaixo do topo da torre, as tensões finais 

nos cabos intactos não aumentaram consideravelmente e não excederam sua capacidade de 

carga. A magnitude das oscilações da torre foi bem menor quando comparadas com as que 

foram encontradas na presença da pressão devida ao vento. Segundo o autor, isto se deu 

em virtude do menor desequilíbrio de carga e, conseqüentemente, da menor aceleração 

inicial a qual a estrutura está sujeita quando um cabo é rompido na ausência de pressão do 

vento. Na avaliação dos esforços máximos, verificou-se que não houve perda de 

capacidade resistente para as barras verticais, exceção feita para a maioria das barras 

horizontais e algumas diagonais, o que ocasionaria o colapso da estrutura. Após as análises 

realizadas, levando em consideração os dois artigos apresentados, o autor conclui que no 

projeto de torres estaiadas deveriam ser considerados ambos os casos de carregamento, ou 

seja, sem e com o efeito do vento.  

 

Guimarães (2000) estudou o comportamento de torres metálicas autoportantes submetidas 

ao carregamento estático e flutuante decorrentes da ação do vento. Para o cálculo das 

pressões flutuantes o autor seguiu a metodologia utilizada por Franco (1993), tratando-se 

de uma simulação do tipo Monte Carlo. A análise considerando o carregamento flutuante 

levou a constatação que para as torres autoportantes os deslocamentos de topo 

apresentaram valores um pouco menor aos obtidos da análise estática.  

 

Menin (2002) estudou o comportamento de torres estaiadas de seção quadrada submetidas 

ao carregamento estático do vento, segundo o procedimento descrito na norma NBR6123, 

bem como a resposta na direção do vento empregando o método de simulação do tipo 
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Monte Carlo para o cálculo do carregamento flutuante. As torres estaiadas analisadas são 

compostas por perfis metálicos e cabos de aço (estais), empregando-se para a sua 

discretização elementos finitos retos (cabos ou treliças), considerando-se apenas a rigidez 

axial e utilizando formulações matemáticas lineares e não-lineares. Estas formulações 

admitem alongamentos nos elementos de cabo para a introdução de forças de pré-

tensionamento. Segundo o autor, as formulações lineares e não-lineares, para a análise 

estática, levaram a resultados muito próximos, não se mostrando necessária a formulação 

não-linear para o estudo das torres estaiadas. O estudo apresentou também uma análise 

dinâmica de uma torre estaiada de 10 metros, levando em conta o tempo máximo de 10 

segundos, onde foi verificado que o deslocamento de topo da estrutura foi maior do que o 

da análise estática. Porém, a análise dinâmica resultou em esforços menores que os obtidos 

na fase estática.  

 

Klein et al (2002) apresentaram uma metodologia de modo a analisar o colapso de uma 

torre metálica treliçada autoportante de 82 metros utilizada para transmissão de ondas de 

rádio. Dentre as análises utilizadas para determinar as causas do acidente, constam os 

métodos estático e dinâmico prescritos pela norma brasileira NBR6123. Conforme 

avaliação dos autores, observou-se que o método estático conduziu a cargas superiores 

àquelas resultantes da aplicação do método dinâmico. Com isso a análise estática indicou 

que, para a velocidade básica do vento de 46m/s adotada no projeto, a tensão atuante na 

seção do montante rompido atingiu 566MPa, sendo superior à de tensão de ruptura do aço 

que é de 387MPa. 

 

Nascimento e Requena (2002) apresentaram uma análise comparativa das ações estática e 

dinâmica devidas ao carregamento do vento em uma torre treliçada autoportante para 

telecomunicações com 64 metros de altura. Os carregamentos estático e dinâmico do vento 

foram obtidos da NBR6123, sendo que para a análise dinâmica utilizaram-se os dois 

processos descritos pela norma: o modelo simplificado e o modelo discreto. De acordo 

com os resultados das análises realizadas: estática, dinâmica simplificada, dinâmica 

discreta (com a contribuição do 1º modo) e dinâmica discreta (com a contribuição do 1º e 

2º modos), pôde-se verificar que os esforços devido à análise estática foram superiores aos 

da análise dinâmica até a altura de 40m, invertendo-se esta relação para a parte superior.  

Os autores concluíram que, para a determinação dos esforços solicitantes máximos nos 

perfis estruturais, é necessário efetuar tanto a análise estática como a dinâmica.  
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Merce (2003) apresentou uma análise dinâmica de torres metálicas autoportantes 

submetidas à ação do vento, utilizando o método estatístico de Davenport e o método de 

simulação de Monte Carlo para o cálculo da parcela flutuante do vento. Dos resultados 

apresentados, verificou-se que o deslocamento de topo das estruturas na análise estática foi 

superior ao obtido pela análise dinâmica. Adicionalmente, a autora pôde constatar que os 

resultados da análise dinâmica, obtidos através do método de Davenport, aproximaram-se 

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

 

Com o objetivo de desvendar o mecanismo de colapso de uma torre autoportante de 

energia elétrica de 32,86 metros de altura, além de obter estimativas mais precisas para os 

deslocamentos e esforços, Rodrigues et al (2004) propuseram uma modelagem numérica 

para a análise não-linear da estrutura. A torre e os cabos foram discretizados no modelo 

como elementos de pórtico espacial, em lugar dos elementos de treliça geralmente 

adotados. Para a torre, a finalidade foi considerar as tensões de flexão introduzidas pelas 

ligações parafusadas, importantes na verificação do estado limite último de ruptura. Para a 

linha de transmissão, adotou-se o modelo em pórtico espacial com o intuito de contar com 

a real rigidez à flexão dos condutores, de modo a evitar a instabilidade numérica na análise 

dinâmica não-linear. Os resultados obtidos da análise dinâmica não-linear, utilizando-se do 

método de integração direta de Newmark, evidenciaram o subdimensionamento das barras 

de ligação da torre à fundação, revelando o colapso por falha dos montantes da base, sem 

que as cargas nominais de ruptura dos cabos fossem atingidas.  Os resultados da análise 

dinâmica linear mostraram-se conservadores quando comparados à análise não-linear. A 

partir disso, os autores concluíram que a utilização de um modelo não-linear resulta em 

estruturas economicamente mais viáveis, além de representar de forma adequada os 

grandes deslocamentos.  

 

Requena et al (2005) realizaram uma análise comparativa do dimensionamento de duas 

torres autoportantes submetidas às ações estática e dinâmica do vento, definidas segundo o 

procedimento apresentado na norma NBR6123. As torres têm 30m e 60m de altura e foram 

modelas por elementos de pórtico espacial em regime elasto-linear, utilizando-se perfis 

tubulares no lugar de perfis cantoneiras para os elementos de barra. Segundo os autores, os 

resultados mostraram que o cálculo da ação do vento via método dinâmico, utilizando o 

modelo contínuo simplificado, conduziu a uma estrutura com peso próprio superior ao 

obtido da análise estática. A partir desta avaliação, notou-se a importância da análise 
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dinâmica para essas estruturas. O método estático, que é uma simplificação do método 

dinâmico, conduziu a resultados contrários à segurança da estrutura. 

 

Santos et al (2005) apresentaram uma análise estrutural de uma torre metálica autoportante 

utilizada no setor de telecomunicações, com seção circular tubular variável e com 40 

metros de altura, sob a ação do carregamento turbulento. A análise da torre sob este 

carregamento foi realizada no domínio do tempo por meio de históricos de velocidades do 

vento gerados a partir do espectro de potência de Harris. A resposta da estrutura foi 

comparada em termos do deslocamento de topo com a resposta estática segundo o modelo 

da norma NBR6123. Após a comparação dos resultados, os autores constataram que os 

deslocamentos correspondentes à análise dinâmica foram 20% superiores àqueles 

decorrentes das forças estáticas. Indicando, portanto, a relevância de se considerar o caráter 

dinâmico da ação do vento para este tipo de estrutura.   

 

Ribeiro et al (2005) realizaram uma análise estática e dinâmica para três torres estaiadas 

existentes de 50m, 70m e 90m de altura. Os estudos compreenderam uma análise 

comparativa para três diferentes tipos de modelagem estrutural: modelo tradicional 

(elemento de treliça), modelo em elemento de viga e por fim um modelo combinado com 

elementos de viga e treliça. Para o modelo em elemento de treliça utilizado em torres de 

seção transversal quadrada, foram introduzidas barras fictícias (travamento interno) de 

modo a evitar mecanismos hipostáticos.  Para a análise estática, o objetivo foi verificar se o 

tipo de modelagem tem influência significativa nos resultados das tensões e dos 

deslocamentos e, para a análise dinâmica, nos resultados das freqüências naturais. Os 

resultados mostraram, conforme os autores, diferenças significativas no que diz respeito 

aos valores máximos de tensão e, por outro lado, as deflexões laterais dos modelos foram 

pouco afetadas pela estratégia de modelagem utilizada. Com relação às freqüências 

naturais, não houve grande influência. Os autores concluíram o estudo recomendando a 

adoção da modelagem combinada (elementos de viga e de treliça), sendo os membros 

estruturais principais da torre representados por elementos de viga espacial e todo o 

sistema de contraventamento modelado a partir de elementos finitos de treliça.  

 

 

 12



3 – DESCRIÇÃO DE TORRES ESTAIADAS 
 

3.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAIS 

 

Este capítulo apresenta as principais características relacionadas às torres metálicas 

estaiadas utilizadas para telecomunicações. As características destas estruturas foram 

baseadas em informações levantadas no trabalho realizado por Menin (2002), onde podem 

ser obtidas maiores informações.  

 

Conforme Menin (2002), pelo fato das torres metálicas estaiadas serem projetadas 

repetidas vezes para atender a necessidades específicas, não existe fonte única de 

referência para caracterizar ou mesmo padronizar todos os elementos e modelos desse tipo 

de estrutura. Além dos catálogos de fabricantes e experiências de projetistas, o que se 

encontra neste sentido é o procedimento do Sistema Telebrás 240-410-600 Padrão (1996). 

Neste procedimento são estabelecidas as exigências mínimas a serem obedecidas na 

elaboração de projetos, reforço estrutural, acabamento de torres metálicas que venham a 

ser utilizadas no sistema nacional de telecomunicações.    

 

3.2 – CARACTERÍSTICAS DAS TORRES ESTAIADAS  

 

As torres estaiadas analisadas, neste trabalho, constituem estruturas treliçadas de seção 

transversal quadrada. Estas torres são as mais econômicas e fáceis de montar, porém, 

exigem uma área na ordem de dez vezes maior do que a utilizada para instalação de uma 

torre autoportante de mesma altura. 

 

As torres estaiadas são constituídas por corpo metálico esbelto e modulado, chamado de 

mastro, o qual é suportado por cabos (estais) pré-tensionados fixos ao longo de sua 

extensão. Os cabos são constituídos por cordoalhas de aço e são ancorados às fundações 

laterais da estrutura. Alguns destes cabos estão ligados a dispositivos compostos por barras 

adicionais dispostas em uma configuração que permite a elevação da rigidez global da 

estrutura, a diminuição do ângulo de rotação e da magnitude dos deslocamentos 

(dispositivos anti-torção).  
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O dispositivo anti-torção é composto por cabos adicionais pertencentes ao mesmo nível e 

afastados dos montantes formando braços de alavancas. Para torres com altura superior a 

60 metros, serão utilizados dois dispositivos anti-torção, sendo um posicionado no topo e o 

outro à meia altura da estrutura. Na Figura 3.1, é ilustrado um dispositivo anti-torção 

acompanhado de um detalhe da sua extremidade. 

 

 
Figura 3.1 – Dispositivo anti-torção e detalhe da extremidade (Menin, 2002) 

 

Entre o dispositivo anti-torção e o topo da estrutura existe uma região sem pontos de 

ancoragem de cabos (vão livre), cujo comprimento varia de 50cm a 300cm e destinada-se à 

colocação de antenas. Para torres com altura superior a 10 metros, o vão livre entre dois 

pontos de ancoragem de cabos ao longo do mastro deve ficar entre 8 e 12 metros.  

 

Os cabos são ancorados ao mastro através de prolongamentos de barras horizontais 

conhecidos como orelhas, onde é possível a colocação de sapatilhos para o encaixe dos 

cabos (Figura 3.2). 
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Figura 3.2 – Região de ancoragem de cabos na torre (Menin, 2002) 

 

A Figura 3.3 exemplifica a geometria básica de uma torre estaiada de seção transversal 

quadrada com mastro central constituído por seis módulos, numerados de cima para baixo, 

e com dez seções cada. Nesta figura, é mostrado também o vão livre entre cabos, que 

corresponde à distância vertical ao longo da torre entre dois pontos de ancoragem 

sucessivos. 

 
 

Figura 3.3 – Torre metálica estaiada de seção transversal quadrada 
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Cada módulo possui comprimento variável entre cinco e seis metros, sendo subdividido em 

seções compostas por barras unidas nas extremidades por parafusos ou soldas. As barras 

constituintes são classificadas conforme a função e posição na estrutura, sendo geralmente 

denominadas de montantes, horizontais, diagonais e travamento interno. Na Figura 3.4, é 

apresentado uma disposição típica das barras de cada seção da torre. 

 

 
Figura 3.4 – Disposição de barras em uma seção (Menin, 2002) 

 

A disposição das barras de travamento interno, ao longo do comprimento das torres 

estaiadas quadradas, apresenta algumas configurações usuais quanto ao posicionamento em 

relação à seção transversal. Nas extremidades de cada módulo constituinte utiliza-se uma 

barra diagonal de modo que no processo de montagem com os módulos superior e inferior 

ocorra cruzamento de barras, possibilitando também o transporte para o local de instalação.  

 

A Figura 3.5 mostra uma vista em planta de uma torre estaiada, onde são indicados 

separadamente os cabos ancorados no dispositivo anti-torção (8 cabos) e, na ancoragem 

normal, 4 cabos em direções inclinadas a 45º em relação à seção transversal da torre. 
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Figura 3.5 – Ancoragem normal e ancoragem em anti-torçor (Menin, 2002) 

 

Conforme recomendações práticas baseadas em projeto de torres estaiadas, deve-se utilizar 

no máximo três pontos de fundação lateral por montante da torre, admitindo-se a 

ancoragem de três cabos por fundação ou no máximo quatro, quando se tratar de cabos do 

dispositivo anti-torção.  

 

Por outro lado, a distância do ponto de fundação de ancoragem mais afastado é 

determinada por um ângulo de aproximadamente 60º entre o cabo e o plano horizontal do 

terreno. Os demais pontos são distribuídos em intervalos eqüidistantes a partir da extensão 

encontrada.  

 

Nas torres estaiadas, os perfis estruturais mais freqüentemente utilizados são as cantoneiras 

simples com abas iguais. Geralmente utilizam-se cantoneiras de aço ASTM A36, com 

tensão de escoamento de 250MPa, tensão de ruptura entre 400MPa e 500MPa e módulo de 

elasticidade de aproximadamente 201000MPa. Informações adicionais sobre os perfis 

metálicos utilizados nas torres estaiadas deste trabalho podem ser vistos no Apêndice A. 

 

Para cada tipo de barra de um mesmo módulo da torre, este trabalho utilizou a mesma 

designação – site – empregada por Menin (2002). Conforme o autor, as barras horizontais 

de um mesmo módulo constituem o primeiro site, os montantes constituem um segundo 

site e assim por diante. Desta maneira cada módulo possuirá quatro sites distintos. Caso o 

módulo possua dispositivo anti-torção, serão incluídos dois sites extras.  

 

No dimensionamento dos perfis da torre, determina-se o esforço máximo de tração e de 

compressão por site, sendo todas as barras de um mesmo site dimensionadas para estes 
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esforços solicitantes. Deste modo, todas as barras pertencentes ao mesmo módulo e de um 

mesmo site possuirão a mesma seção transversal.  

 

3.3 – CABOS DE AÇO (ESTAIS)  

 

Os cabos de aço de torres estaiadas são considerados membros estruturais que possuem 

uma relação diâmetro-comprimento tal que os efeitos de flexão são desprezados, possuindo 

rigidez somente na direção axial (Oliveira, 2002).  

 

Os cabos de aço apresentam características particulares que os distinguem de outros 

elementos estruturais. Os cabos resistem ao carregamento longitudinal apresentando uma 

deformação estrutural permanente ocasionada pelo ajustamento dos fios em relação à alma 

do mesmo. No local de fabricação, esta deformação pode ser quase totalmente removida 

através de um pré-estiramento (tração) não inferior a 50% da capacidade resistente nominal 

do cabo, conforme norma americana ASCE 19-96. O pré-estiramento pode ser considerado 

como uma prova de carga cuja aplicação é feita sem as terminações no cabo.  

 

Após a remoção da deformação estrutural através do pré-estiramento, os cabos são 

submetidos a forças de pré-tensionamento no local onde serão instalados de modo a 

garantir a rigidez das torres. A norma canadense de torres CSA S37-94 recomenda valores 

de pré-tensionamento na ordem de 10% da capacidade resistente nominal do cabo, 

admitindo-se valores entre 8% e 15%.  

 

Os cabos adotados para as torres estaiadas analisadas neste trabalho são compostos por sete 

fios de aço (Figura 3.6) com camada protetora de zinco contra corrosão atmosférica e 

apresentam capacidade resistente do tipo EHS (Extra High Strength). Informações 

adicionais sobre as características dos cabos de aço de sete fios podem ser vistas no 

Apêndice A.  

 

 

 

 
 

Figura 3.6 – Seção transversal do cabo de aço de sete fios  
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Nos pontos de ancoragens de cabos nas torres e nas fundações laterais, deve-se utilizar as 

terminações de cabos, que são dispositivos fixados nas extremidades dos mesmos, de 

modo a transferir a tensão do cabo para o ponto de ancoragem.  Neste trabalho, utilizou-se 

a terminação do cabo em sapatilho e fixo por grampos, conforme ilustra a Figura 3.7.  

 

 
Figura 3.7 – Terminação de cabo com laço, sapatilho e grampos (Menin, 2002) 

 

3.4 – TIPOS DE ANTENAS 

 

Conforme procedimento Telebrás, as torres estaiadas são definidas em relação ao tipo de 

antena para sustentação: Torre Estaiada Classe A (TEA) para suporte de antenas na 

freqüência SHF; Torre Estaiada Classe B (TEB) para suporte de antenas na freqüência 

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

 

As antenas utilizadas em torres estaiadas são definidas, geralmente, quanto ao tipo, à cota 

de instalação e o direcionamento com base em seu diagrama de irradiação, que pode ser 

encontrado nos catálogos de fabricantes. Alguns tipos são bem usuais: parábolas cheias, 

parábolas vazadas, Yagi, painéis, duplo delta, anéis FM, log-periódicas, etc. 

 

Neste trabalho, foram consideradas antenas do tipo Yagi (Figura 3.8), o que se justifica 

pela maior utilização no mercado para torres estaiadas, além de permitir a transmissão de 

sinais nas freqüências UHF e VHF.  

 

 
Figura 3.8 – Antena Yagi para transmissão em UHF e VHF (Ideal Antenas Profissionais) 
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Para o cálculo da ação do vento, adotou-se área exposta da antena igual a 7,5% da área de 

contorno do módulo e coeficiente aerodinâmico igual a 1,2. As antenas são posicionadas 

no primeiro módulo da estrutura (módulo de topo), localizadas sempre na extremidade 

superior da terceira seção abaixo do topo da torre.  

 

O procedimento Telebrás especifica limites para a rotação no plano horizontal e para a 

deflexão em relação ao eixo vertical (ângulo entre a vertical e a tangente à posição 

deformada da estrutura), na altura da antena mais alta, conforme a categoria da torre. Os 

valores limites são de 1o 40'00'' para torres do tipo TEB e 4o 00'00'' para torres estaiadas do 

tipo TEC.  
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4 – FORMULAÇÕES MATEMÁTICAS 
 

4.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAIS  

 

Este capítulo apresenta as três formulações matemáticas utilizadas na análise de torres 

estaiadas sob carregamentos estático e dinâmico do vento.  

 

As duas formulações iniciais compreendem modelos de análise linear e não-linear 

empregados na discretização de elementos finitos de dois nós no espaço (cabos e treliças). 

Estas formulações admitem alongamentos nos elementos de cabo de modo a considerar o 

efeito da força inicial de pré-tensionamento, podendo também ser usadas para modelar 

elementos de treliça, bastando definir como nulo o valor do tensionamento. 

Adicionalmente, os modelos também permitem considerar o efeito térmico causado por um 

aumento ou diminuição de temperatura (ΔT). A terceira formulação deve ser utilizada 

apenas para os elementos de treliça, pois não permite a inclusão do pré-tensionamento. 

 

As três formulações matemáticas utilizadas neste trabalho compreendem: 
 

 Modelo não-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991); 

 Modelo linear para cabo tensionado (Pulino, 1998); 

 Modelo não-linear para cabo tensionado (Pulino, 1991) e linear clássico de treliça 

espacial (Gere e Weaver, 1987). 

 

Estas formulações são apresentadas nas seções seguintes e descrevem basicamente a 

obtenção da função Energia Potencial Total para um arranjo de cabos. O modelo não-linear 

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

 

Para a discretização, admite-se que o elemento de cabo ou treliça possua um 

comportamento regido, respectivamente, pelas seguintes características: 

 

 O elemento é considerado reto entre coordenadas nodais; 

 As forças externas atuam somente nos nós do elemento; 

 Elemento provido apenas de rigidez na direção axial; 

 O comportamento do material é considerado como linear elástico. 
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Ressalta-se que estas formulações foram propostas por Pulino (1991, 1998), com base na 

minimização da função Energia Potencial Total, cuja aplicação foi realizada por Menin 

(2002) no que se diz respeito ao desenvolvimento dos programas computacionais 

utilizados, neste trabalho, para o estudo do comportamento estático, modal e dinâmico de 

torres metálicas estaiadas. 

 

4.2 – ANÁLISE ESTÁTICA  

 

4.2.1 – Modelo não-linear para cabo tensionado 

 

4.2.1.1 – Deformação longitudinal 

 

Na Figura 4.1, a configuração indeformada de um elemento de cabo é representada pelo 

segmento AB, o tensionamento pelo segmento BC e o efeito térmico por BD, de modo que 

o cabo indeformado, após sofrer o efeito térmico, é representado pelo segmento AD. A 

configuração deformada do elemento, após sofrer o efeito dos carregamentos nodais 

externos, é representada pelo segmento A'C'. Os deslocamentos nodais AA' e CC' são 

indicados pelos vetores – p e q – respectivamente. 

 
  

A 

D

B 

C 

A'

C '

Elemento 
Deformado

Tensionamento
do Cabo 

Efeito   
Térmico 

Elemento Indeformado
com efeito térmico  

-γtl 

λt 

c 

q 

p 

l' 

X 

Z 

Y

 
Figura 4.1 – Modelo não-linear de elemento de cabo e representação vetorial (Menin 2002) 
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Onde: 

cλ   : vetor que representa a distância entre os nós (segmento AC); 

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

t lγ α= ΔT l  : efeito térmico; α o coeficiente de dilatação térmica; ∆T a variação de 
temperatura; 

 

tλ   : vetor que representa a configuração indeformada com efeito térmico; 

l’  : vetor com a configuração deformada; 

p, q  : deslocamentos nodais nas extremidades inicial e final; 

cμ=  : módulo do vetor c; 

t t lμ γ=  : módulo do vetor . t lγ

 

Podemos verificar a partir da Figura 4.1 que: 

 

' t tp l l cλ γ+ = − + +q

p

l

z

    (4.1) 

 
' t tl l c qλ γ= − + + −     (4.2) 

Fazendo: 

tz q p c γ= − + −      (4.3) 

 
Tem-se: 

' tl λ= +       (4.4) 

 

A deformação longitudinal do elemento pode então ser dada por: 

 

' −
= t

t

l λ
ε

λ
     (4.5) 

Lembrando que: 

' ( ) (= + +T
t tl zλ λ )z

t u

    (4.6) 
Sendo: 
 

( )t c tc l Lλ λ γ= − + =  

 

t t tL u L u Lλ = = = t     (4.7) 
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Onde: 

u : vetor dos cossenos diretores do elemento de cabo na configuração indeformada; 

Lt  : comprimento indeformado do cabo com efeito térmico. 

 

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

 

' ( ) (= + +T
t tl L u z L u )z  

 

2' = + + +T T T
t t tl L u u L u z z L u z zT

t

   (4.8) 

Sabendo que: 

 

(cos , cos , cos )u η γ ξ=     (4.9) 

Então: 

 
2 2 2cos cos cos 1Tu u η γ ξ= + + =      e  T T

tL u z z L u=   (4.10) 

 

Substituindo (4.10) em (4.8): 

 

2' 2= + +T T
t tl L L z u z z     (4.11) 

 

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

 

2 2 T T
t t

t

L L z u z z
L

ε
+ + −

= tL
 

 

1 11 (2 )T
t tL z u L zε − −= + + −1

1
t

         (4.12) 

 

Fazendo: 
1 (2 )T

tL z u L zδ −= + −     (4.13) 
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Tem-se que a deformação longitudinal de um elemento de cabo será: 

 

1+ δ -1ε=      (4.14) 

 

4.2.1.2 – Energia Potencial Total 

 

A energia de deformação ( ) para um elemento de cabo com deformação constante é dada 

por: 

π

 

0
( )

V

d dV
ε

π σ ε ε⎡ ⎤= ⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦∫ ∫     (4.15) 

Onde: 

( )σ ε    : tensão no elemento de cabo; 

ε    : deformação longitudinal; 

V    : volume do elemento de cabo. 

 

Para um elemento de cabo com seção transversal constante (αc) e comprimento 

indeformado com efeito térmico (Lt), a energia de deformação será: 

 

0
( )c tL d

ε
π α σ ε= ε∫     (4.16) 

 

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

 

0
1

( )
n

T

i

x f xπ
=

Π = − +Π∑     (4.17) 

Onde: 

 

π   : energia de deformação para cada elemento de cabo; 

f  : vetor que contém as forças nodais externas; 

x  : vetor com deslocamentos nodais livres do sistema; 

0Π   : energia potencial inicial do sistema. 
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As configurações que representam uma posição de equilíbrio estático estável da estrutura 

são obtidas como pontos de mínimo local da função Energia Potencial Total – ( )xΠ , cuja 

otimização é obtida utilizando um algoritmo do tipo Quasi-Newton.  

 

4.2.1.3 – Gradiente da Energia Potencial Total 

 

O gradiente da função Energia Potencial Total para um arranjo de n cabos tensionados é 

dado pela derivada em relação aos deslocamentos livres (xi) do sistema, assim como: 

 

1

( )( )
n

ii

xx f
x

π
=

∂Π∇Π = = ∇ −
∂ ∑    (4.18) 

 

Neste caso, é necessário calcular o gradiente de energia de deformação ( ) para um 

elemento de cabo: 

π∇

0
( )c tL d

ε
π α σ ε ε∇ = ∇∫     (4.19) 

 

Fazendo: 

0
( ) ( )U d

ε
ε σ ε= ε∫  

 

onde o gradiente da energia de deformação específica representado pelo termo U(ε) é 

calculado da seguinte forma: 

 

( )
i i

U dUU
x d x

εε
ε

∂ ∂∇ = =
∂ ∂

 

Neste caso, temos que: 

 

0

( ) ( )dU d d
d d

ε σ ε ε σ
ε ε
= =∫ ε   e  

ix
ε ε∂ =∇

∂
   (4.20) 

 

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

 

( )c tLπ α σ ε ε∇ = ∇      (4.21) 
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O gradiente de deformação ( ) da equação (4.21) é dado em função dos seis graus de 

liberdade (três translações por nó) do elemento de cabo, conforme Figura 4.2.  

ε∇

 

x1

x2

x3

x4x6

x5

nó 
inicial

nó 
final

 
Figura 4.2 – Deslocamentos do elemento de cabo no espaço 

 

Conforme demonstrado na equação (4.14): 

 

1+ δ -1ε=  

Consequentemente: 

 

( ) 1/ 21 1
2k kx x

ε δε −∂ ∂∇ = = +
∂

δ
∂

2 T

l

   (4.22) 

 

Com as equações (4.3), (4.9) e (4.13), tem-se: 

 

( )1 1 12 2T T
t t t tL z u L z L z u L z zδ − − − −= + = +  

 

(cos , cos , cos )u η γ ξ=  

 

tz q p c γ= − + −  

 

{ }4 1 5 2 6 3[ ( )cos ], [ ( )cos ], [ ( )cos ]t tz x x x x x xμ μ η μ μ γ μ μ ξ= − + − − + − − + − t   
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Fazendo k = 1: 

 

1 2

1 1 1

2 ( ) (T
t tL z u L z

x x x
δ − −∂ ∂ ∂= +

∂ ∂ ∂
)T z

]

   (4.23) 

 

Mas: 

 

4 1

5 2

6 3

[ ( )cos ]cos
[ ( )cos ]cos
[ ( )cos ]cos

T
t

t

t

z u x x
x x
x x

μ μ η η
μ μ γ γ
μ μ ξ ξ

= − + − +
− + − +
− + −

 

 
2

4 1
2

5 2
2

6 3

[ ( )cos ]

[ ( )cos

[ ( )cos ]

T
t

t

t

z z x x

x x

x x

μ μ η
μ μ γ
μ μ ξ

= − + − +
− + − +
− + −

 

 

Portanto: 

1

( ) cosTz u
x

η∂ = −
∂

     (4.24) 

 

[ 4 1
1

( ) 2 ( )cosT
tz z x x

x
μ μ η∂ =− − + −

∂
]    (4.25) 

 

Substituindo as equações (4.24) e (4.25) na equação (4.23), obtém-se: 

 

[ ]{ }1 1
4 1

1

2 cos ( )cost t tL L x x
x
δ η μ μ− −∂ = − + − + −

∂
η   (4.26) 

 

Logo: 

 

[ ]{ }1 1/ 2 1
4 1

1

(1 ) cos ( )cost tL L x x
x
ε δ η μ μ− − −∂ =− + + − + −

∂ t η   (4.27) 
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Procedendo de forma análoga para k = 2, 3, 4, 5 e 6, obtém-se: 

 

[{ }1 1/ 2 1
5 2

2

(1 ) cos ( )cost tL L x x
x
ε δ γ μ μ− − −∂ =− + + − + −

∂
]t γ   (4.28) 

 

[{ }1 1/ 2 1
6 3

3

(1 ) cos ( )cost tL L x x
x
ε δ ξ μ μ− − −∂ =− + + − + −

∂
]t ξ   (4.29) 

 

4 1x x
ε∂ =−

∂ ∂
ε∂      (4.30) 

 

5 2x x
ε∂ =−

∂ ∂
ε∂      (4.31) 

 

6 3x x
ε∂ =−

∂ ∂
ε∂      (4.32) 

 

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

material linear elástico (

π∇

Eσ = ε ), será: 

 

[ ]{ }1/ 2 1
4 1

1

(1 ) cos ( )cosc tE L x x
x
π α ε δ η μ μ η− −∂ = − + + − + −

∂ t   (4.33) 

 

[ ]{ }1/ 2 1
5 2

2

(1 ) cos ( )cosc tE L x x
x
π α ε δ γ μ μ γ− −∂ = − + + − + −

∂ t   (4.34) 

 

[ ]{ }1/ 2 1
6 3

3

(1 ) cos ( )cosc tE L x x
x
π α ε δ ξ μ μ ξ− −∂ = − + + − + −

∂ t   (4.35) 

 

4 1x x
π∂ =−

∂ ∂
π∂      (4.36) 

 

5 2x x
π∂ =−

∂ ∂
π∂      (4.37) 

 

6 3x x
π∂ =−

∂ ∂
π∂      (4.38) 
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4.2.2 – Modelo linear para cabo tensionado 

 

4.2.2.1 – Deformação longitudinal  

 

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

representada por: 

 

t

L
L

ε Δ=      (4.39) 

Onde: 

LΔ    : variação do comprimento no cabo; 

tL  : comprimento indeformado do cabo com efeito térmico. 

 

As relações mostradas nas equações (4.3) e (4.4) podem ser representadas vetorialmente 

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

 

l' 

c 

-γtl 

λt 

q

-p 

z 

λ t 

l'

z

δ 
ΔL 

Y X 

Z 

 
Figura 4.3 – Representação vetorial do modelo linear de elemento de cabo (Menin 2002) 

 

Por se tratar de deslocamentos e deformações infinitesimais, a variação no comprimento do 

cabo ( ) pode ser aproximada pela projeção (δ) do vetor (z) na direção do cabo na 

configuração indeformada ( ). Logo, temos: 

LΔ

tλ

 
Tz uδ =      (4.40) 
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Consequentemente: 

 

t t

L
L L

δε Δ= =      (4.41) 

 

4.2.2.2 – Energia Potencial Total 

 

Para um elemento de cabo com seção transversal constante (αc) e comprimento (Lt), a 

representação da energia potencial é da mesma forma da equação (4.16), obtida 

anteriormente do modelo não-linear.   

 

0
( )c tL d

ε
π α σ ε= ε∫  

 

4.2.2.3 – Gradiente da Energia Potencial Total 

 

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

conforme equação (4.21). 

 

( )c tLπ α σ ε∇ = ∇ε  

 

Admitindo-se que no modelo linear a deformação longitudinal é dada conforme equação 

(4.39): 

tL
δε =  

 

Então, o gradiente de deformação ( ) pode ser dado por: ε∇

 

1

k t kx L x
εε ∂∇ = =

∂ ∂
δ∂     (4.42) 
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Porém, conforme demonstrado na equação (4.24) para k = 1, temos:  

 

1 1

( ) cosTz u
x x
δ η∂ ∂= = −

∂ ∂
    (4.43) 

 

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

 

1

1 cos
tx L

ε η∂ = −
∂

    (4.44) 

 

De forma análoga para k = 2, 3, 4, 5 e 6, temos: 

 

2

1 cos
tx L

ε γ∂ = −
∂

    (4.45) 

 

3

1 cos
tx L

ε ξ∂ = −
∂

    (4.46) 

 

4 1x x
ε∂ = −

∂ ∂
ε∂     (4.47) 

 

5 2x x
ε∂ = −

∂ ∂
ε∂     (4.48) 

 

6 3x x
ε∂ = −

∂ ∂
ε∂     (4.49) 

 

O gradiente da energia de deformação ( ) para o elemento de cabo será: π∇

 

1

cosc E
x
π α ε η∂ = −

∂
     (4.50) 

 

2

cosc E
x
π α ε γ∂ = −

∂
     (4.51) 
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3

cosc E
x
π α ε ξ∂ = −

∂
     (4.52) 

 

4 1x x
π∂ = −

∂ ∂
π∂      (4.53) 

 

5 2x x
π∂ = −

∂ ∂
π∂      (4.54) 

 

6 3x x
π∂ = −

∂ ∂
π∂      (4.55) 

 

4.2.3 – Modelo linear clássico de treliça espacial 

 

4.2.3.1 – Energia Potencial Total 

 

A energia de deformação para um elemento de treliça é dada por: 

 

1
2

T
Sx K xπ =      (4.56) 

Onde: 

π   : energia de deformação para um elemento de treliça; 

x  : vetor com deslocamentos nodais livres do sistema; 

SK   : matriz de rigidez do elemento de treliça em relação aos eixos da estrutura. 

 

A Energia Potencial Total para um conjunto de n elementos de treliça será então: 

 

0
1

( )
n

T

i

x fπ
=

Π = − +Π∑ x      (4.57) 

Onde: 

π   : energia de deformação para cada elemento de treliça; 

f  : vetor de forças nodais externas; 

x  : vetor de deslocamentos nodais livres do sistema; 

0Π   : energia potencial inicial do sistema. 
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4.2.3.2 – Gradiente da Energia Potencial Total 
 
O gradiente da função Energia Potencial Total para um conjunto de "n" elementos de 

treliça é dado pela derivada em relação aos deslocamentos livres (xi) do sistema, conforme 

abaixo:  

 

1

( )( )
n

ii

xx f
x

π
=

∂Π∇Π = = ∇ −
∂ ∑    (4.58) 

 

O gradiente da energia de deformação para um elemento de treliça espacial, em função dos 

seis deslocamentos nodais, será calculado a partir da equação (4.57). 

 

( )
S

i

x K x
x

π∂ =
∂

     (4.59) 

 

A matriz de rigidez para o elemento de treliça em relação aos eixos da estrutura (Ks) é 

obtida rotação da matriz de rigidez em relação aos eixos do membro, de modo que: 

 
T

SK R K= m R      (4.60) 

 
2 2

2 2

2 2

2 2

2 2

2 2

S

Cx CyCx CzCx Cx CyCx CzCx
CxCy Cy CzCy CxCy Cy CzCy
CxCz CyCz Cz CxCz CyCz CzE AK

L Cx CyCx CzCx Cx CyCx CzCx
CxCy Cy CzCy CxCy Cy CzCy
CxCz CyCz Cz CxCz CyCz Cz

⎡ ⎤− − −⎢ ⎥
⎢ ⎥− − −⎢ ⎥
⎢ ⎥− − −⎢ ⎥= ⎢ ⎥− − −⎢ ⎥
⎢ ⎥− − −⎢ ⎥
⎢ ⎥− − −⎢ ⎥⎣ ⎦

  (4.61) 

 

Onde: 

E  :módulo de elasticidade do material; 

A  :área da seção transversal; 

L  :comprimento do elemento de treliça; 

R  :matriz de rotação para transformar eixos de membro em eixos da estrutura; 

K  m   :matriz de rigidez em relação aos eixos do membro; 

Cx, Cy, Cz :cossenos diretores. 
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4.3 – ANÁLISE MODAL  

 

4.3.1 – Considerações iniciais 

 

Esta seção apresenta a formulação matemática para o cálculo das freqüências e modos 

naturais de vibração de torres metálicas estaiadas. O cálculo do problema de autovalores e 

autovetores foi desenvolvido para um estado de pequenas oscilações em torno de uma 

configuração de equilíbrio estático estável das torres estaiadas. 

 

Nesta formulação, partiu-se do modelo não-linear para cabos tensionados, conforme 

descrito na seção 4.2.1, e linearizou-se o vetor gradiente da Energia Potencial Total na 

equação de movimento através do truncamento da expansão em série de Taylor. Para a 

resolução do problema utilizou-se o método numérico do tipo Jacobi Generalizado. 

 

4.3.2 – Equação de equilíbrio dinâmico 

 

A equação de Lagrange que descreve o equilíbrio dinâmico para um sistema com n 

deslocamentos nodais livres é dada por: 

 

; 1,...,i
i i i

d T T Q i
dt x x x

⎛ ⎞∂ ∂ ∂∏⎟⎜ ⎟− + = =⎜ ⎟⎜ ⎟⎜∂ ∂ ∂⎝ ⎠
n    (4.62) 

 

onde T é a energia cinética do sistema, ∏  representa a Energia Potencial Total, Qi são as 

funções das forças generalizadas que contém as forças não-conservativas, incluindo as de 

amortecimento, e xi são as coordenadas generalizadas. Detalhes sobre a obtenção da 

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

 

No caso de sistemas submetidos a oscilações de pequena amplitude, os termos da equação 

de Lagrange podem ser escritos como: 

 

1
2

TT x M= x      (4.63) 
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0
i

T
x

∂ =
∂

      (4.64) 

 

i

d T Mx
dt x

⎛ ⎞∂ ⎟⎜ ⎟=⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟∂⎝ ⎠
     (4.65) 

 

( )
i

g x
x

∂∏ =∇∏=
∂

     (4.66) 

 

i iQ P cx= − i       (4.67) 

 

Substituindo-se as equações (4.63) a (4.67) na equação (4.62) obtém-se a equação (4.68). 

Esta equação apresenta características não-lineares devido às propriedades do vetor 

gradiente g(x) da Energia Potencial Total do sistema.    

 

( )Mx Cx g x+ + = P     (4.68) 

 
Onde: 

 

M  : matriz de massa consistente da estrutura; 

C  : matriz de amortecimento da estrutura; 

g(x)   : vetor gradiente da Energia Potencial Total da estrutura; 

P  : vetor das forças não-conservativas aplicadas externamente; 

x   : vetor das acelerações das coordenadas nodais da estrutura; 

x   : vetor das velocidades das coordenadas nodais da estrutura. 

 

4.3.3 – Problema de autovalores e autovetores 

 

A equação de equilíbrio dinâmico (4.68) na ausência de forças de amortecimento e de 

forças externas pode ser escrita como: 

 

( ) 0M x g x+ =      (4.69) 
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O vetor gradiente g(x), definido como uma função não-linear dos deslocamentos nodais x, 

pode ser expandido em uma série de Taylor, no intervalo de convergência 

( * *x y x x− < < + y ), no qual y>0 e x* o vetor que representa um estado de equilíbrio 

estável da estrutura, como segue: 

 

( )
* *

* *( ) 1 ( )( ) ( ) ( )
2! k

g x g xg x g x x x x x
x x x

∂ ∂= + − + − +
∂ ∂ ∂

* 2 ...   (4.70) 

 

Como g(x) representa a primeira derivada da Energia Potencial Total em relação aos 

deslocamentos nodais livres, neste caso g(x*)=0 e o vetor g(x) na expansão em série de 

Taylor resulta em: 

 
* *

* *( ) 1 ( )( ) ( ) ( )
2! k

g x g xg x x x x x
x x x

∂ ∂= − + − +
∂ ∂ ∂

2 ...    (4.71) 

 

ou, mudando-se de notação: 

 
T

T* * * 2( )( ) ( ) ( ) ( )
2

xx x x x x x
⎧ ⎫⎪ ⎪⎡ ⎤∇∏⎪ ⎪⎡ ⎤ ⎢ ⎥∇∏ = ∇ ∇∏ − + ∇ ∇ − +⎨ ⎬⎢ ⎥⎣ ⎦ ⎪ ⎪⎢ ⎥⎣ ⎦⎪ ⎪⎩ ⎭

...  (4.72) 

 
 

Admitindo-se pequenas oscilações em torno do equilíbrio estático do sistema, os termos de 

segunda ordem e superiores da série de Taylor podem ser desprezados, de modo que a 

equação acima resulta em: 

 

( )T*( ) ( ) *x x x x⎡ ⎤∇∏ ≅ ∇ ∇∏ −⎢ ⎥⎣ ⎦     (4.73) 

 

O termo entre colchetes da equação (4.73) representa o gradiente da Energia Potencial 

Total em relação aos deslocamentos livres da estrutura, conforme obtido pela seguinte 

expressão: 

 

1

( )( )
n

ii

xx f
x

π
=

∂∏∇∏ = = ∇ −
∂ ∑     (4.74) 
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De modo que o gradiente da energia de deformação ( ) é dado por: π∇

 

( )c tLπ α σ ε∇ = ∇ε      (4.75) 

 

Substituindo as equações (4.74) e (4.75) na equação (4.73), obtém-se: 

 
*( ) ( ) ( )c t cx L f xα σ ε ε x⎡ ⎤∇∏ ≅ ∇ ∇ − −⎢ ⎥⎣ ⎦∑    (4.76) 

 

O gradiente para os termos entre colchetes corresponde à segunda derivada da Energia 

Potencial Total do sistema e que pode ser representada pela matriz Hessiana H(x*).   

 

Portanto: 
*( ) ( ) ( )*x H x x x⎡ ⎤∇∏ ≅ −⎢ ⎥⎣ ⎦    (4.77) 

Definindo: 
*( )d x x= −  

 
d x=  

 
d x=  

 

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

 
*( ) 0Md H x d⎡ ⎤+ =⎢ ⎥⎣ ⎦     (4.78) 

 

A equação diferencial (4.78) apresenta um problema típico de autovalores e autovetores 

com solução da forma: 

 
2 ( )*Md H xω d⎡ ⎤= ⎢ ⎥⎣ ⎦      (4.79) 

Onde: 

 

ω2  : autovalores do sistema; 

ω  : freqüências circulares de vibração da estrutura (rad/s); 

d  : matriz dos modos de vibração da estrutura. 
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4.3.4 – Matriz Hessiana  

 

A matriz Hessiana H(x*), utilizada na equação (4.79), é dada por: 

 
*( ) ( )

T
H x x*⎡ ⎤= ∇ ∇∏⎢ ⎥⎣ ⎦     (4.80) 

 

Substituindo as equações (4.74) e (4.75), do gradiente da Energia Potencial Total, na 

equação (4.80), resulta: 

 
*( )

T
H x fπ⎡ ⎤= ∇ ∇ −⎢ ⎥⎣ ⎦∑  

 

{ }*( ) [ ( )] ( ) ( ) [ ]T T
c tH x Lα σ ε ε σ ε ε= ∇ ∇ + ∇ ∇  

 

Considerando o comportamento linear do material, a equação anterior resulta em: 

 

[ ] [ ]{ }*( ) ( ) TT
c tH x L E Eα ε ε ε= ∇ ∇ + ∇ ∇ε

}

   (4.81) 

 

A equação geral da matriz Hessiana para um elemento de cabo ou treliça é dada por: 

 

[ ]{*( ) ( ) TT
c tH x L Eα ε ε ε ε= ∇ ∇ + ∇ ∇    (4.82) 

 

Definindo as matrizes G e L como: 

 

( )TG ε ε= ∇ ∇     (4.83) 

 

[ ]TL ε= ∇ ∇     (4.84) 

 

Portanto, a equação da matriz Hessiana para um elemento de cabo ou treliça resulta em: 
 

{*( ) c tH x L E G Lα= + }ε    (4.85) 
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Conforme expressões abaixo, as matrizes G e L são quadradas e estão em função dos seis 

deslocamentos nodais livres do elemento. As matrizes são obtidas através dos gradientes 

de deformação ( ) do modelo matemático não-linear para cabo tensionado, conforme 

anteriormente apresentado. Essas matrizes são definidas por: 

ε∇

 

Matriz G : 

 

Fazendo:    ; ( , ,i
i

i a b c
x
ε∂Υ = =

∂
)  

 

A matriz G toma a seguinte forma:  

 
2 2

2 2

2 2

2 2

2 2

2 2

a a b a c a a b a

a b b b c a b b b c

a c b c c a c b c c

a a b a c a a b a

a b b b c a b b b c

a c b c c a c b c c

G

⎡ ⎤Υ Υ Υ Υ Υ −Υ −Υ Υ −Υ Υ⎢ ⎥
⎢ ⎥Υ Υ Υ Υ Υ −Υ Υ −Υ −Υ Υ⎢ ⎥
⎢ ⎥Υ Υ Υ Υ Υ −Υ Υ −Υ Υ −Υ⎢ ⎥= ⎢ ⎥−Υ −Υ Υ −Υ Υ Υ Υ Υ Υ Υ⎢ ⎥
⎢ ⎥−Υ Υ −Υ −Υ Υ Υ Υ Υ Υ Υ⎢ ⎥
⎢ ⎥−Υ Υ −Υ Υ −Υ Υ Υ Υ Υ Υ⎢ ⎥⎣ ⎦

c

c

   (4.86) 

 

Os termos da matriz G podem ser obtidos pela multiplicação das derivadas da energia de 

deformação de cada elemento a partir das equações (4.27) a (4.32). 

 

Matriz L : 

[ ]

1

2
1 2 6

6

..
:

T

x

xL
x x x

x

ε ε εε

⎧ ⎫∂⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪∂⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪∂⎪ ⎪⎪ ⎪⎧ ⎫⎪ ⎪∂ ∂ ∂⎪ ⎪⎪ ⎪⎪∂⎪ ⎪= ∇ ∇ = ⎨ ⎬⎨⎪ ⎪⎪∂ ∂ ∂⎪ ⎪⎪⎩ ⎭⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪∂⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪∂⎪ ⎪⎪ ⎪⎩ ⎭⎪ ⎪

⎪⎬⎪⎪
   (4.87) 

 
Considerando: 

; ( 1...6 ; 1...6)i j
i j

l i
x x

ε⎛ ⎞∂ ∂ ⎟⎜ ⎟⎜= =⎟⎜ ⎟⎟⎜∂ ∂⎜⎝ ⎠
j=  
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A matriz L  da equação (4.87) resulta quadrada e simétrica da forma: 

 
11 12 13 14 15 16

2 22 23 24 25 26

13 23 33 34 35 36

14 24 34 44 45 46

15 25 35 45 55 56

16 26 36 46 56 66

l

l l l l l l
l l l l l l
l l l l l l

L
l l l l l l
l l l l l l
l l l l l l

⎡ ⎤
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢= ⎢
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥⎣ ⎦

⎥
⎥     (4.88) 

 
Os termos da matriz L  são definidos por: 

 

( ) ( ){ } ( )
( )

1/ 23 / 2
1

11 4 1 2
1

11 (1 ) cos cos
2 t t

t t

l L x x
L x L

δδ δ η μ μ η
−−

− ++ ∂ ⎡ ⎤= + − + − +⎣ ⎦∂
 (4.89) 

 

( ) ( ){ } ( )
( )

1/ 23 / 2
1

22 5 2 2
2

11 (1 ) cos cos
2 t t

t t

l L x x
L x L

δδ δ γ μ μ γ
−−

− ++ ∂ ⎡ ⎤= + − + − +⎣ ⎦∂
 (4.90) 

 

( ) ( ){ } ( )
( )

1/ 23 / 2
1

33 6 3 2
3

11 (1 ) cos cos
2 t t

t t

l L x x
L x L

δδ δ ξ μ μ ξ
−−

− ++ ∂ ⎡ ⎤= + − + − +⎣ ⎦∂
 (4.91) 

 

( ) ( ){ } ( )
( )

1/ 23 / 2
1

44 4 1 2
4

11 (1 ) cos cos
2 t t

t t

l L x x
L x L

δδ δ η μ μ η
−−

− ++ ∂ ⎡ ⎤=− + − + − +⎣ ⎦∂
 (4.92) 

 

( ) ( ){ } ( )
( )

1/ 23 / 2
1

55 5 2 2
5

11 (1 ) cos cos
2 t t

t t

l L x x
L x L

δδ δ γ μ μ γ
−−

− ++ ∂ ⎡ ⎤=− + − + − +⎣ ⎦∂
 (4.93) 

 

( ) ( ){ } ( )
( )

1/ 23 / 2
1

66 6 3 2
6

11 (1 ) cos cos
2 t t

t t

l L x x
L x L

δδ δ ξ μ μ ξ
−−

− ++ ∂ ⎡ ⎤=− + − + − +⎣ ⎦∂
 (4.94) 
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( ) ( ){ }
3 / 2

1
12 5 2

1

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ γ μ μ

−
−+ ∂

t γ⎡ ⎤= + − + −⎣ ⎦∂
   (4.95) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
13 6 3

1

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ ξ μ

−
−+ ∂

tμ ξ⎡ ⎤= + − + −⎣ ⎦∂
   (4.96) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
23 6 3

2

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ ξ μ

−
−+ ∂

tμ ξ⎡ ⎤= + − + −⎣ ⎦∂
   (4.97) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
24 4 1

2

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ η μ μ

−
−+ ∂

t η⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂
   (4.98) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
34 4 1

3

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ η μ μ

−
−+ ∂

t η⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂
   (4.99) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
35 5 2

3

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ γ μ μ

−
−+ ∂

t γ⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂
   (4.100) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
45 5 2

4

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ γ μ μ

−
−+ ∂

t γ⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂
   (4.101) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
46 6 3

4

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ ξ μ μ

−
−+ ∂

t ξ⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂
   (4.102) 

 

( ) ( ){ }
3 / 2

1
56 6 3

5

1 (1 ) cos cos
2 t

t

l L x x
L x
δ δ ξ μ

−
−+ ∂

tμ ξ⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂
   (4.103) 

 

 

14 11l = − l l

l l

            (4.104) 25 22l = − 36 33l l= −

 

15 12l = −             (4.105) 16 13l = − 26 23l l= −
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As derivadas de δ podem ser expressas por: 

 

( ) ( ) ( ){ }1 1
4 1

1

2 cos cost t tL L x x
x
δ η μ μ− −∂ η⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂

  (4.106) 

 

( ) ( ) ( ){ }1 1
5 2

2

2 cos cost t tL L x x
x
δ γ μ μ− −∂ γ⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂

  (4.107) 

 

( ) ( ) ( ){ }1 1
6 3

3

2 cos cost t tL L x x
x
δ ξ μ− −∂ μ ξ⎡ ⎤=− + − + −⎣ ⎦∂

  (4.108) 

 

4 1x x
δ δ∂ ∂=−

∂ ∂
  

5 2x x
δ δ∂ ∂=−

∂ ∂
  

6 3x x
δ δ∂ ∂=−

∂ ∂
  (4.109) 

 

4.3.5 – Normalização dos autovetores 

 

A normalização dos autovetores da estrutura, utilizada neste trabalho, está baseada na 

proposta feita por Paz (1997).  

 

i j
i j T

j j

a

a M a
φ =      (4.110) 

 

onde: 

 

aij   : matriz dos autovetores não normalizados; 

ijφ    : matriz dos autovetores normalizados; 

aj   : vetor modal j não normalizado; 

M   : matriz de massa consistente do sistema. 
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4.4 – ANÁLISE DINÂMICA  

 

4.4.1 – Processo de integração numérica  

 

A aproximação mais geral para a solução da resposta dinâmica de sistemas estruturais é a 

integração numérica direta da equação de movimento, de modo que o equilíbrio dinâmico é 

realizado em instantes discretos do tempo.  

 

As aproximações podem ser classificadas fundamentalmente como métodos de integração 

explícitos ou implícitos, dependendo do instante do passo de integração (Δt) em que o 

equilíbrio da equação é satisfeito.  

 

Para o método explícito, a solução da equação diferencial para o tempo t+Δt depende 

somente da condição de equilíbrio no passo predito t. Para estruturas governadas por altas 

freqüências o método explícito é o mais indicado, exigindo para a solução do sistema um 

passo de tempo (Δt) muito pequeno. Portanto, todos os métodos explícitos são 

condicionalmente estáveis com relação ao valor do passo de tempo adotado (Δt ≤ Δt crítico). 

 

Quando a condição de equilíbrio da equação diferencial é satisfeita para o tempo t+Δt, o 

processo de integração é dito implícito.  Métodos implícitos podem ser condicionalmente 

ou incondicionalmente estáveis, por outro lado, podem ser utilizados passos de tempo (Δt) 

maiores, afetando somente a precisão do método (Wilson, 2000). Segundo Fernandes apud 

Lazanha (2003), para o caso de estruturas governadas por baixas freqüências, os métodos 

implícitos são os mais indicados.    

 

Nesta seção é descrito o método de integração direta de Newmark e que se refere a um 

processo explícito de solução da equação de equilíbrio dinâmico. 

 

4.4.2 – Integração da equação de movimento 

 

A equação de equilíbrio dinâmico, conforme seção 4.3.2, apresenta comportamento não-

linear devido às características do vetor gradiente g(x) da Energia Potencial Total.  

 

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

t+Δt são expressas, respectivamente, por: 

 

2
1 1

1
2t t t t t t tx x tx t x xβ β+Δ +Δ

⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎜⎢ ⎥= +Δ +Δ − +⎟⎜ ⎟⎟⎜⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦
   (4.112) 

 

( )2 21t t t t t tx x t x xβ β+Δ +Δ
⎡ ⎤= +Δ − +⎣ ⎦    (4.113) 

 

O algoritmo preditor-corretor de integração pode ser montado a partir da equação de 

equilíbrio dinâmico, no tempo t+Δt, da seguinte forma: 

 

(p p
t t t t t t )Mx Cx g P t+Δ +Δ +Δ+ + = +Δt    (4.114) 

 

onde  representa o gradiente, no tempo t+Δt, da Energia Potencial Total calculado 

com deslocamentos 

p
t tg +Δ

px  preditos.  De forma similar, as forças de amortecimento no tempo 

t+Δt são calculadas com um vetor de velocidades px  também predito. 

 

Os valores preditos para os deslocamentos e velocidades no tempo t+Δt são expressos 

respectivamente por: 

 
2

1
1
2

p
t t t t tx x tx t xβ+Δ

⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎜⎢ ⎥= +Δ +Δ − ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦
    (4.115) 

 

( )21p
t t t tx x t β+Δ x⎡ ⎤= +Δ −⎣ ⎦     (4.116) 

 

Após o cálculo dos deslocamentos e velocidades preditos, a aceleração no tempo t+Δt pode 

ser determinada através da equação (4.114) e em seguida são corrigidos os valores dos 

deslocamentos e velocidades através das equações (4.112) e (4.113).  Com os valores dos 

deslocamentos e velocidades corrigidos pode-se então calcular a aceleração corrigida 

através da equação (4.114) novamente. 

 

 45



Neste modelo foram adotados os valores β2 = ½ conforme recomendado por Newmark 

(1959) e β1 = ¼ o que representa uma aceleração constante no passo de tempo Δt igual à 

média entre a aceleração no tempo inicial e no tempo final. O passo de tempo Δt utilizado 

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

admitindo para este método o valor de Δt ≤ Tn / 5, onde Tn é o menor período de vibração 

natural da estrutura (Bathe e Wilson, 1976; Newmark, 1959). 

 

A descrição do algoritmo do método da aceleração média utilizado na análise dinâmica de 

torres metálicas estaiadas via integração no tempo é apresentada a seguir: 

 

Passo 1:  Com os valores iniciais conhecidos de ( )0x , ( )0x  e  no tempo t = 0, 

calcula-se a aceleração inicial: 

( )0P

 
( ) ( ) ( ) ( )1

00 0 0x M P Cx g x− ⎡ ⎤= − −⎣ ⎦                     (4.117) 

 
Passo 2:  Cálculo dos valores dos deslocamentos e velocidades preditos no tempo 

t+Δt, conforme equações (4.115) e (4.116): 
 

2
1

1
2

p
t t t t tx x tx t xβ+Δ

⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎜⎢ ⎥= +Δ +Δ − ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦
 

 

( )21p
t t t tx x t xβ+Δ

⎡ ⎤= +Δ −⎣ ⎦

)⎤⎥⎦

 

 

Passo 3:  Cálculo da aceleração no tempo t+Δt com os valores preditos de 

deslocamentos e velocidades: 

 
1 ( ) (p p

t t t t t tx M P t t Cx g x−
+Δ +Δ +Δ

⎡= +Δ − −⎢⎣         (4.118) 

 

Passo 4:  Determinação dos valores corrigidos para os deslocamentos e velocidades 

no tempo t+Δt: 
 

2
1

p
t t t t t tx x t xβ+Δ +Δ +Δ= +Δ           (4.119) 

 

2
p

t t t t t tx x t xβ+Δ +Δ +Δ= +Δ           (4.120) 
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Passo 5:  Determinação da aceleração no tempo t+Δt com os valores corrigidos de 

deslocamentos e velocidades: 

 
1 ( ) (t t t t t tx M P t t Cx g x−

+Δ +Δ +Δ
⎡= +Δ − −⎢⎣ )⎤⎥⎦         (4.121) 

 

Passo 6:  Comparação dos valores das acelerações obtidas nos Passos 3 e 5. Se for 

maior que um determinado valor estipulado, volta-se ao passo 4 com os 

valores de aceleração encontrados no Passo 5. Caso contrário inicia-se um 

novo passo de tempo. 

 

4.4.3 – Matriz de amortecimento 

 

O amortecimento considerado neste trabalho, empregado no programa computacional de 

análise dinâmica (ADTEQ), baseou-se na formulação apresentada por Clough e Penzien 

(1993), na qual a contribuição de cada modo de vibração, na matriz de amortecimento do 

sistema, é proporcional à razão de amortecimento crítico.  A matriz de amortecimento (C) 

da estrutura é dada por: 

 

 

1

2N
Tn n

n n
n n

C M M
M
ζ ω φ φ

=

⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∑ ⎟

n

    (4.122) 

 

Onde: 

C   : matriz de amortecimento da estrutura; 

M   : matriz de massa consistente da estrutura; 
T

n nM Mφ φ=  : matriz de massa modal; 

ωn   : freqüência natural do modo "n" (rad/s); 

ζn   : razão de amortecimento do modo "n"; 

nφ    : vetor modal "n" normalizado. 

 

A matriz de massa modal Mn é igual a 1 quando os modos de vibração da estrutura estão 

normalizados de acordo com a equação (4.110). 
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A razão de amortecimento (ζn) adotada no programa ADTEQ foi igual a 0,008 para todos 

os modos de vibração, conforme recomendado na NBR6123 para o caso de torres e 

chaminés de aço com seção uniforme. No programa SAP2000, o cálculo da matriz de 

amortecimento (C) é feito através do amortecimento proporcional de Rayleigh, cuja matriz 

de amortecimento é dada em função das matrizes de massa e rigidez. Neste caso, utilizou-

se a razão de amortecimento (ζn) igual a 0,008 para os dois primeiros modos de vibração.   

 

4.4.4 – Matriz de massa consistente 

 

A matriz de massa consistente para um elemento de cabo ou treliça no espaço foi baseada 

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

 

2 0 0 1 0 0
0 2 0 0 1 0
0 0 2 0 0 1
1 0 0 2 0 06
0 1 0 0 2 0
0 0 1 0 0 2

elemento A LM ρ

⎡ ⎤
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥= ⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦

    (4.123) 

Onde: 
elementoM  : matriz de massa consistente do elemento; 

ρ  : massa específica do elemento; 

A  : área da seção transversal; 

L  : comprimento do elemento. 

 
4.4.5 – Esforços internos 

 
Determinado os deslocamentos, velocidades e acelerações nodais, calculam-se os esforços 

internos em cada elemento de cabo ou treliça. No caso específico dos elementos de cabo, 

os esforços axiais foram calculados assegurando que durante a análise dinâmica nenhum 

elemento suporte forças de compressão. Caso ocorra a situação em que a deformação total 

no elemento de cabo seja de compressão (ε < 0), desconsidera-se a sua contribuição (ε = 0) 

na função Energia Potencial Total.  

 

As tensões podem então ser calculadas em função da deformação longitudinal do elemento 

obtidas em cada instante de tempo por intermédio da relação Eσ ε= . 
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5 – AÇÕES ESTÁTICAS DO VENTO SEGUNDO A NBR6123 
 

5.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAIS  

 

Este capítulo apresenta o procedimento de projeto para o cálculo do carregamento estático 

do vento e seus efeitos sobre torres de telecomunicações. A norma NBR6123 fornece 

apenas diretrizes gerais para o cálculo da carga do vento, porém este carregamento é 

determinado por expressões matemáticas, deduzidas por Blessmann (1988), obtidas de 

estudos em edificações altas que levam em consideração o perfil vertical de velocidades 

médias apresentado pela referida norma.   

 

A ação do vento em estruturas esbeltas é uma das mais importantes a ser determinada no 

projeto. As forças devidas ao vento em estruturas treliçadas estão relacionadas a fatores da 

norma NBR6123, tais como: índice de área exposta; efeito de proteção causado pelas 

treliças de barlavento; a forma das barras da treliça; a orientação da estrutura em relação à 

direção da velocidade média do vento; a velocidade básica do vento (Vo), adequada ao 

local onde a estrutura será construída; a consideração com relação às variações do relevo 

do terreno; a classificação do terreno em função da sua rugosidade e das dimensões da 

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

 

Fatores não considerados dentro da norma NBR6123, para o caso de edificação cujas 

dimensões e/ou formas provoquem perturbações importantes no escoamento ou por 

obstáculos na sua vizinhança, deve-se recorrer a ensaios em túnel de vento, onde possam 

ser simuladas as características do vento natural, de modo a conhecer melhor as forças 

atuantes na estrutura. 

 

5.2 – FORÇA DE ARRASTO 

 

As forças decorrentes da incidência do vento em uma estrutura, comumente conhecidas por 

forças aerodinâmicas, produzem uma componente horizontal na direção do vento chamada 

força de arrasto – Fa, calculada conforme equação (5.1).  

 

Fa Ca q= A      (5.1) 
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Onde: 

 

Ca : coeficiente de arrasto (parâmetro aerodinâmico); 

q : pressão dinâmica do vento (parâmetro meteorológico); 

A : área da superfície de referência (parâmetro geométrico). 

 

Para a determinação do coeficiente de arrasto (Ca) em torres reticuladas de seção 

quadrada, a norma NBR6123 apresenta um gráfico transcrito conforme Figura 5.1, onde 

este coeficiente varia de acordo com o índice de área exposta φ . Este índice é definido 

como sendo a relação entre a área frontal efetiva de uma das faces da treliça e a área total 

correspondente à superfície limitada pelo contorno da treliça.  

 

 

0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
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2,5
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φ

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.1 – Coeficiente de arrasto para torres reticuladas de seção quadrada (NBR6123) 
 

 

É importante ressaltar que o coeficiente de arrasto (Ca) não é constante ao longo da torre, 

pois o seu valor é calculado individualmente para cada um dos módulos em função do 

índice de área exposta (φ ) do respectivo módulo.  

 

Na Tabela 5.1, são apresentados os parâmetros das equações das retas utilizados neste 

trabalho para a determinação de Ca de acordo com a Figura 5.1. 
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Tabela 5.1– Parâmetros para Ca (Guimarães, 2000) 

φ  Ca = aφ+b 
Mín. – Máx. a b 

0,0-0,1 -2,0 3,60 
0,1-0,2 -5,0 3,90 
0,2-0,3 -4,0 3,70 
0,3-0,5 -2,5 3,25 
0,5-0,7 -1,0 2,50 
0,7-0,8 0,0 1,80 
0,8-1,0 1,0 1,00 

 

O parâmetro meteorológico (q) representa a variação da pressão dinâmica do vento em 

relação ao perfil de velocidades médias. A força de arrasto (Fa) pode ser determinada 

considerando o perfil contínuo de velocidades, ou, com boa aproximação, a partir de um 

perfil escalonado, conforme Blessmann (1988). 

 

 De acordo com a NBR6123, a pressão dinâmica (q) é dada pela seguinte expressão:  

 
20,613 kq= V       (5.2) 

 
A velocidade característica (Vk) utilizada em projeto é determinada por: 

 
0 1 2 3kV V S S S=      (5.3) 

 

O fator topográfico S1 leva em consideração as variações no relevo do terreno; S2 

representa um perfil de velocidades adimensional e varia de acordo com uma lei potencial 

e o fator estatístico S3 considera o grau de segurança requerido e a vida útil da estrutura. A 

velocidade básica do vento (V0) é definida como sendo a velocidade de uma rajada de 3 

segundos, excedida em média uma vez em 50 anos, a 10 metros acima do terreno, em 

campo aberto e plano (Categoria II). 

 

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

 
2

1 0 1 30,613( )K V S S=      (5.4) 

 
e a equação (5.2) pode ser escrita como segue: 

 
2

1 2( )q z K S=       (5.5) 
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O fator S2 leva em consideração o perfil de velocidade do vento a uma altura z em metros 

conforme o tipo de terreno, levando em conta também a duração da rajada para que o vento 

englobe toda a estrutura. A expressão para S2 é dada por: 

 

2 10

p

r
zS b F

⎛ ⎞⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎝ ⎠
     (5.6) 

 
Os valores dos parâmetros b, Fr, e p, para diversos intervalos de tempo e para as cinco 

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

 

O parâmetro K2 é definido como segue: 
 

2

2 1

⎛ ⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎝ ⎠
r
p

b FK K
10

⎞
     (5.7) 

 
Substituindo a equação (5.6) na equação (5.5), a pressão dinâmica é representada por: 

 
2

2( ) pq z K z=       (5.8) 

 
5.3 – DECOMPOSIÇÃO DA FORÇA DE ARRASTO 

 

Para o caso de torres metálicas de seção transversal quadrada submetidas a uma carga do 

vento incidindo com um ângulo (α) igual a 0º em relação à perpendicular à face de 

barlavento, a decomposição horizontal da força de arrasto (Fa) é apresentada na NBR6123 

e esquematizada conforme Figura 5.2.  

V en to  na  F ace

0 ,25 0 ,25

0 ,25

z x

0 ,25

F a
 

 

Figura 5.2 – Decomposição horizontal da força de arrasto Fa (NBR6123) 
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A força de arrasto é calculada para um diferencial (df) do perfil contínuo e integrada dentro 

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

posteriormente em função do índice de área exposta –φ . 

 

Conforme o perfil contínuo da Figura 5.3, a força de arrasto para uma faixa de largura l1(z) 

e altura dz é dada por: 

 

1( ) ( )dfa Ca q z l z dz=     (5.9) 

 

hi
q(z) 

df 
dfa

ha

Fa

Ma

c1 

c2

2θ

θ θ

1l  (z)
dz 

z
h 

 
Figura 5.3 – Força de arrasto a partir do perfil contínuo (Blessmann, 1988) 

 

A força de arrasto parcial entre o topo da edificação (h) e o nível inferior (hi), será: 
 

h

hi
Fa d= ∫ fa   ou 1( ) ( )

h

hi
Fa Ca q z l z dz= ∫    (5.10) 

 
Pelo Teorema de Varignon: 

h

hi
Fa ha z dfa= ∫      (5.11) 

 

Colocando ha em evidência e considerando as equações (5.8) e (5.9), tem-se: 
 

1

1 1

( ) ( ) ( ) ( )

( ) ( ) ( ) ( )

h h h

ahi hi hi
h h

ahi hi

dfa z C q z l z z dz q z l z z dz
ha

Fa C q z l z dz q z l z dz
= = =
∫ ∫ ∫

∫ ∫
1

   (5.12) 
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O momento de tombamento para a altura hi será: 

 

( )Ma Fa ha hi= −      (5.13) 

 

Para edificações não paralelepipédicas ( ), l0θ≠ 1(z) pode ser escrita como: 

 

1 1( ) 2l z c z tgθ= −      (5.14) 

Onde: 

1 2 1 2( ) / 2 2 ( )h tg c c tg c cθ θ= − ⇒ = − / h    (5.15) 

 

Substituindo as equações (5.8) e (5.14) na equação (5.10), tem-se: 

 

2
2 1( 2 )

h
p

hi
Fa K Ca c z tg zθ= − dz∫    (5.16) 

 

Resolvendo a integral obtém-se: 

 

( )2 1 2 1 2 2 2 21
2

2 (
2 1 2 2

p p p pc tgFa K Ca h hi h hi
p p

θ+ + + +⎡ ⎤
⎢ ⎥= − − −⎢ ⎥+ +⎣ ⎦

)   (5.17) 

 

Substituindo l1(z) e q(z) na equação (5.12) e resolvendo as integrais, tem-se que: 

 

( ) ( )

( ) ( )

2 2 2 2 2 3 2 31

2 1 2 1 2 2 2 21

2
2 2 2 3

2
2 1 2 2

p p p p

p p p p

c tgh hi h hi
p pha c tgh hi h hi
p p

θ

θ

+ + +

+ + + +

− − −
+ +=

− − −
+ +

+

  (5.18) 

 

As equações (5.13), (5.17) e (5.18) resolvem o problema da relação entre o perfil vertical 

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

 

Adequando a força de arrasto para o caso de torres metálicas quadradas (reticulado 

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

superfície de contorno, considerado por seção da torre, deve-se multiplicar o valor de Fa 

pelo índice de área exposta φ . Assim, a equação para torres reticuladas espaciais resulta: 
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( )2 1 2 1 2 2 2 21
2

2 (
2 1 2 2

p p p pc tgFa K Ca h hi h hi
p p

θ+ + + +⎡ ⎤
⎢ ⎥= − − −⎢ ⎥+ +⎣ ⎦

) φ

)k

 (5.19) 

 

O procedimento a seguir foi utilizado por Guimarães (2000), Menin (2002) e Merce (2003) 

e consiste em obter a decomposição vertical em forças de arrasto que atuam no topo de 

cada módulo da torre reticulada.   

 

O momento de tombamento Mak, seguindo formulação apresentada anteriormente, é dado 

pela soma dos momentos parciais de cada módulo k da torre, conforme equação (5.20). 

 

(
1=

= −∑
k

k i i
i

Ma Fa ha hi

)k

    (5.20) 

 

A Figura 5.4 apresenta um exemplo de decomposição vertical para as forças de arrasto em 

uma torre estaiada composta por seis módulos, onde hi é o valor da cota inferior de cada 

módulo e Mk o momento de tombamento produzido somente pela força de arrasto para 

cada módulo k. 
 

(k k kM Fa ha hi= −      (5.21) 

 

 
Figura 5.4 – Decomposição vertical para as forças de arrasto 
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Para o equilíbrio estático de momentos de cada módulo, tem-se: 

 

( ) 0 ( ) ( ) 0i i i i i iM hi Fa s h hi Fa ha hi= ⇒ − − − =∑ i   (5.22) 

 

Obtendo-se, então: 

(i i i
i

i i

Fa ha hiFa s
h hi

−=
−

)

iFa

i

     (5.23) 

 

Para o plano horizontal inferior de cada módulo, tem-se: 

 

0 i iF Fa i Fa s= ⇒ + =∑     (5.24) 

 

Obtendo-se, então:  

i iFa i Fa Fa s= −      (5.25) 

 

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

expressão:  

 

1i iFi Fa s Fa i−= +      (5.26) 

 

Após a determinação da força de arrasto no topo de cada módulo através da decomposição 

vertical do perfil contínuo, conforme apresentado na equação (5.26), esta força é 

decomposta horizontalmente e aplicada nos quatro nós da extremidade superior do módulo, 

conforme apresentado na Figura 5.2. 

 

5.4 – TEORIA ELÁSTICA DE DIMENSIONAMENTO  

 

O dimensionamento estrutural pela teoria elástica considera o limite de escoamento como 

sendo a ruína a ser admitida para o material. A segurança é garantida por meio de um 

coeficiente aplicado na tensão de escoamento para se obter a tensão admissível, de modo 

que esta não seja ultrapassada.  

 

 

 56



A teoria elástica de dimensionamento possui as seguintes características:  
 

 O estado limite de resistência é o início da plastificação da seção, no ponto de maior 

tensão; 

 O cálculo dos esforços solicitantes é feito em regime elástico, não sendo considerada a 

redistribuição de esforços causados pela plastificação de uma ou mais seções na 

estrutura; 

 As cargas atuantes são consideradas com seus valores reais sem majoração (cargas em 

serviço); 

 A margem de segurança da estrutura fica embutida na tensão admissível adotada para 

cada tipo de solicitação. 

 

Ao se projetar uma estrutura é necessário assegurar que, nas condições de serviço, ela 

atingirá o objetivo para o qual foi calculada. Do ponto de vista da capacidade de carga, a 

tensão máxima na estrutura é mantida abaixo do limite de proporcionalidade, porque deste 

modo não haverá deformação permanente, caso as cargas sejam aplicadas e removidas. 

Assim, o dimensionamento de cada elemento estrutural é considerado satisfatório quando a 

tensão solicitante ( solicσ ), causada por cargas em serviço, é inferior à tensão admissível 

( ), calculada através de um adequado coeficiente de segurança (FS) sobre a tensão 

limite do material ( ), conforme a equação (5.27). 

admσ

limσ

 

lim
solic adm FS

σσ σ< =     (5.27) 

 

Embora a teoria plástica de dimensionamento (Estado Limite Último) seja mais utilizada 

na prática, neste trabalho foi adotado o critério das Tensões Admissíveis porque um dos 

modelos matemáticos utilizados nas análises estática, dinâmica e modal, é baseado em uma 

formulação não-linear que permite grandes deslocamentos e deformações. O motivo para 

tal escolha é devido ao fato que ao se multiplicar o carregamento (P) por um fator de carga, 

o novo ponto de equilíbrio pode estar muito longe do ponto de equilíbrio obtido com as 

cargas em serviço, podendo inclusive mudar de sinal, por exemplo, de tração para 

compressão ou vice-versa.  
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5.5 – DIMENSIONAMENTO DOS PERFIS METÁLICOS 

 

O dimensionamento dos perfis (cantoneiras simples) que compõem o mastro central da 

torre baseou-se no método das Tensões Admissíveis conforme norma do AISC: Manual of 

Steel Construction - Allowable Stress Design (1989). 

 

No modelo de treliça espacial, cada nó possui apenas três graus de liberdade, sendo estes 

as translações em relação aos eixos ortogonais. Assim, na fase da resolução da estrutura 

submetida a carregamentos nodais, surgem apenas esforços axiais nos elementos. Se forem 

consideradas as cargas de peso próprio distribuídas primeiro nos elementos antes de 

transferidas aos nós, aparecerão esforços cisalhantes e momentos fletores nas barras, sendo 

importante a sua verificação os comprimentos das barras forem grandes.  
 
 
Considerando apenas os esforços axiais que são predominantes nas barras de torres 

estaiadas, o critério das Tensões Admissíveis recomenda no dimensionamento à tração a 

verificação quanto à ruptura da seção líquida, que pode ocasionar o colapso da peça, e 

quanto ao escoamento da seção bruta, que pode implicar em deformações exageradas, 

conforme as equações (5.28) e (5.29), respectivamente. 
 
 

1 0,5t
adm u nF F= A      (5.28) 

 
2 0,6t

adm y gF F A=      (5.29) 

Onde: 

 

uF   : tensão última do material; 

yF   : tensão de escoamento do material; 

nA   : área líquida da seção transversal (descontando-se as áreas de furos); 

gA   : área bruta da seção transversal. 

 

O esforço resistente à tração admissível ( ) é considerado como sendo o menor dos 

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

área líquida como sendo igual a 75% da área bruta, ou seja, 25% para furos de parafusos.  

t
admF
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Nas peças tracionadas, o índice de esbeltez, que é definido como sendo a relação entre o 

comprimento da peça e o raio de giração da seção transversal, não tem importância 

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

limites superiores para este índice, visando reduzir efeitos vibratórios provocados por 

impactos, ventos, etc. Segundo o critério das Tensões Admissíveis, apresentado na norma 

do AISC (1989), o índice de esbeltez em peças tracionadas não deve ultrapassar 300.  

 

No caso de peças submetidas a esforços axiais de compressão, o critério das Tensões 

Admissíveis determina que a capacidade resistente à compressão seja definida por: 

 

No caso de : / cK l r C≤

 

( )

2

2

3

2 3

( / )1
2

/5 3 /
3 8 8

⎡ ⎤
⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦=
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟+ −⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠

y g
c

adm

c c

K l rQ F
C

F
K l rK l r

C C

A
    (5.30) 

No caso de : / cK l r C>

 
2

2

12

23
=

⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠

g
adm

E A
F

K l
r

π
     (5.31) 

 

Sendo: 

 

K l / r  : índice de esbeltez máximo da peça; 

E  : módulo de elasticidade do material; 

Fy  : tensão de escoamento do material; 

Ag  : área bruta da seção transversal; 

Q  : fator de redução para levar em conta a flambagem local da peça; 

Cc  : índice de esbeltez limite entre flambagem elástica e inelástica. 

 
22

c
y

EC
Q F
π=       (5.32) 
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O fator de redução (Q) será igual a 1,0 para o caso de cantoneiras simples que atendam a 

seguinte relação: 

 

76 yb t F≤      (5.33) 

Sendo: 

b  : comprimento total da aba na cantoneira; 

t  : espessura da cantoneira; 

yF   : tensão de escoamento do material em ksi. 

 

Neste trabalho foi empregado cantoneiras de aço ASTM A36, com tensão de escoamento 

(Fy) igual a 250MPa, aplicado principalmente em torres estaiadas de telecomunicações, de 

modo que todos os perfis atendam a relação apresentada na equação (5.33), admitindo-se 

valor unitário para o fator de redução (Q).    

 

Ao contrário dos esforços de tração, os esforços de compressão tendem a aumentar os 

efeitos de flambagem iniciais e, numa situação extrema, podem levar à perda da 

estabilidade. Consequentemente, as normas fixam limites superiores para o índice de 

esbeltez com a finalidade de evitar a grande flexibilidade das peças excessivamente 

esbeltas.  No caso específico da norma do AISC-89, este índice não deve ultrapassar 200. 

 

Porém, neste trabalho, foram adotados os limites de índice de esbeltez recomendados pela 

norma canadense de torres CSA S37-94, cujos valores são apresentados abaixo: 

 

a) Peças Comprimidas: 

 

 Montantes: 120; 

 Demais peças principais (horizontais, diagonais e travamentos): 200; 

 Peças secundárias: 240. 

 

b) Peças Tracionadas: 300. 

 

Os índices de esbeltez dos perfis de aço utilizados nas torres estaiadas foram calculados 

utilizando-se a equação (5.34) abaixo, conforme recomendação da própria norma 
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canadense de torres CSA S37-94, e com base nos comprimentos dos elementos 

apresentados na Figura (5.5). 

mín

K L
r

λ =      (5.34) 

Sendo: 

K = 1,0 : parâmetro que define o comprimento efetivo de flambagem; 

L   : comprimento do membro conforme Figura 5.5; 

rmín  : raio de giração mínimo da peça. 

 

 
Figura 5.5 – Comprimento dos elementos para cálculo do índice de esbeltez (Menin, 2002) 
 

5.6 – DIMENSIONAMENTO DOS CABOS 

 

O dimensionamento dos cabos ou estais que compõem as torres estaiadas foi realizado 

conforme a norma americana para cabos estruturais: ASCE 19-96 – Structural 

Applications of Steel Cables for Buildings. Segundo esta norma, as tensões nos cabos 

devem ser verificadas para as seguintes combinações de cargas: 

 

12, 2T       (5.35) 

22,0T       (5.36) 

Sendo: 

T1 : tensão nos cabos devido à carga permanente e pré-tensionamento dos cabos; 

T2 : tensão nos cabos devido à carga permanente, pré-tensionamento e cargas do vento. 
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A capacidade resistente dos cabos (Sd) é determinada pelo menor dos dois valores 

calculados pela equação (5.37) apresentada a seguir. 

 

d nS S φ= f d       ou            (5.37)  d nS S φ=

 

Sendo: 

 

Sd  : capacidade resistente do cabo; 

Sn  : capacidade resistente nominal do cabo (informado pelo fabricante); 

fφ   : fator de redução devido ao tipo de terminação do cabo; 

dφ   : fator de redução devido à utilização de defletores. 

 

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

de não existirem defletores. Os defletores são peças metálicas encaixadas nos cabos e 

utilizadas para fazer uma mudança na direção do cabo, sendo também conhecidos como 

selas.  No caso de torres metálicas estaiadas, os cabos não sofrem nenhuma mudança de 

direção ao longo de seu comprimento e, portanto, não são utilizados defletores. 

Consequentemente, a capacidade resistente dos cabos em torres metálicas estaiadas 

depende apenas do tipo de terminação utilizado no cabo. 

dφ

 

A terminação do cabo é um dispositivo fixado à extremidade do mesmo, conforme 

apresentado anteriormente na Figura 3.7, utilizado para transferir a tensão do cabo aos seus 

pontos de ancoragem. Os fatores de redução da resistência ( fφ ) devido ao tipo de 

terminação são apresentados na Tabela 5.2. 

 

Tabela 5.2 – Fatores de redução fφ  

Tipo de Terminação do Cabo fφ  

Soquete Corrido (poured socket) 1,00 

Soquete Forjado (swaged socket) 1,00 

Soquete de Cunha (wedge socket) 0,75 

Grampos (clips) 0,80 
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Conforme observações apresentadas na norma ASCE 19-96, as combinações de carga 

adotadas são similares às combinações básicas do método das Tensões Admissíveis. 

Porém, o dimensionamento de cabos abordado na referida norma não pode ser enquadrado 

como critério das Tensões Admissíveis nem como Estado Limite Último. Os fatores de 

redução aplicados às tensões nos cabos podem ser considerados como fatores de segurança 

em relação a sua capacidade resistente e de certa forma eles são análogos aos fatores de 

majoração da carga (γ) e de minoração da resistência (φ) encontrados no dimensionamento 

através do Estado Limite Último. Entretanto, devido ao fato da curva tensão-deformação 

de cabos não apresentar um patamar de escoamento bem definido como a de aço estrutural, 

os fatores de majoração de esforços e minoração de resistências estão relacionados com a 

capacidade resistente (muito próximo da resistência última) do cabo, ao contrário do 

Estado Limite Último, no qual eles estão relacionados com a tensão de escoamento.  
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6 – AÇÕES DINÂMICAS DO VENTO  
 

6.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAIS  

 

Neste capítulo, são apresentados os fundamentos para o cálculo da resposta dinâmica de 

estruturas esbeltas, incluindo torres de telecomunicações, sujeitas às vibrações forçadas 

induzidas pelo vento.  

 

Para a análise da resposta dinâmica de torres estaiadas de seção quadrada, foi utilizado o 

modelo matemático não-linear para cabo tensionado, de modo a considerar os efeitos de 

grandes deslocamentos e deformações inerentes a esse tipo de estrutura. Para a solução da 

resposta dinâmica das estruturas na direção do vento, adotou-se o método de integração 

numérica da equação de movimento baseado no algoritmo de Newmark.  

 

Neste trabalho, para a simulação do histórico do carregamento devido ao vento, foi 

utilizado o método de Monte Carlo, conforme metodologia proposta por Franco (1993) e 

empregada por Guimarães (2000), Menin (2002) e Merce (2003). O método consiste na 

geração de uma série de carregamentos compostos pela superposição de componentes 

harmônicos, com fases aleatoriamente escolhidas. Os registros assim determinados podem 

ser vistos como amostras do processo aleatório as quais são representativas das 

propriedades estatísticas do fenômeno envolvido.  

 

Outras situações como a presença de obstáculos naturais de grande porte nas imediações a 

barlavento de uma estrutura, influenciando o espectro de energia de rajadas incidentes, ou 

ainda a indução de perturbações importantes no escoamento causadas pelas dimensões e/ou 

formas da edificação, podem requerer uma avaliação mais precisa e que pode ser obtida em 

ensaios de túnel de vento. Portanto, neste caso será necessário reproduzir, no túnel de 

vento, um modelo representativo quanto às suas características geométricas, estruturais, 

condições de relevo e ser submetido a um escoamento de um modo semelhante à situação 

real.  
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6.2 – HISTÓRICO DO ESTUDO DO CARREGAMENTO DO VENTO  

 

Diversos métodos foram desenvolvidos anteriormente ao método de Monte Carlo na 

tentativa de analisar os efeitos do carregamento de vento. Dentre os primeiros a serem 

desenvolvidos para a análise dinâmica destacamos o método apresentado por Rausch 

(1933), sendo incorporado à norma alemã da mesma época.  

 

Rausch propôs um gráfico representativo da variação da pressão dinâmica do vento ao 

longo do tempo, baseado nos poucos registros de rajadas de vento existentes na época. 

Conforme Rausch, quando surge uma rajada de vento, a pressão dinâmica média cresce 

subitamente, permanece constante num pequeno intervalo de tempo e volta em seguida ao 

valor médio inicial, o que ocorrerá também com outras rajadas ao longo do tempo. Rausch 

estudou primeiramente os efeitos de uma única rajada de vento, baseando-se no caso 

fundamental de vibração harmônica do sistema massa-mola-amortecedor, onde se 

constatou que quanto mais rígida for uma estrutura, menor será o efeito dinâmico causado 

por uma rajada. Posteriormente, foram estudadas as incidências de outras rajadas e a 

superposição dos efeitos destas, considerando-se rajadas senoidais sucessivas. Nessa época 

o problema de vibrações excessivas causadas pelo vento por várias rajadas era abordado 

num regime supostamente periódico, tratando-se somente de um fenômeno determinístico 

e não aleatório. 

 

Davenport (1963) introduziu na engenharia estrutural um método probabilístico baseado 

nos conceitos de admitância mecânica e espectro de energia, já utilizados na engenharia 

mecânica, elétrica e de comunicações. Davenport estudou os turbilhões que produzem as 

rajadas de vento, adotando três hipóteses para chegar à resposta da estrutura: 1) a estrutura 

tem comportamento elástico e a resposta pode ser expressa conforme a equação de 

equilíbrio dinâmico; 2) a força média é a mesma para escoamento turbulento e suave com 

mesma velocidade média; 3) as flutuações na velocidade e na força estão ligadas por uma 

transformação linear. Havendo uma relação linear entre velocidade, força e resposta, e 

sendo gaussiana a distribuição de velocidades, segue que também serão gaussianas as 

distribuições de força e da resposta. Dessa forma os espectros de resposta poderão ser 

obtidos por meio de duas funções de admitância, que são funções que relacionam as 
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dimensões da construção e a dos turbilhões incidentes (admitância aerodinâmica) e a razão 

entre a resposta permanente e a excitação (admitância mecânica). 

 

Estudos mais recentes relacionados aos carregamentos induzidos pelo vento foram 

propostos por outros autores. Por exemplo: Simiu (1974) propôs expressões para a 

variação do espectro de vento com a altura; Solari (1982) estudou a resposta na direção do 

vento para forças induzidas pela turbulência atmosférica; Ahmad et al (1984) estudaram 

analítica e experimentalmente torres autoportantes de aço e de concreto por meio de 

ensaios em túnel de vento; Solari (1986) propôs fórmulas para o espectro de potência a 

partir dos estudos de turbulência atmosférica; Reed (1987) estudou vários parâmetros 

envolvidos nos projetos relativos aos efeitos do vento; Solari (1988) estudou as flutuações 

de velocidade estimando a resposta dinâmica da estrutura na direção do vento através da 

técnica do espectro de resposta. 

 

O modelo discreto utilizado pela NBR6123 segue os fundamentos baseado no processo de 

Davenport (1963), mas apresenta algumas modificações na determinação dos parâmetros 

que definem a resposta dinâmica da ação do vento. As hipóteses admitidas para este 

modelo são as seguintes: 1) as componentes da velocidade do vento são processos 

estacionários com média zero; 2) na determinação da resposta estrutural na direção da 

velocidade média do vento, só é considerada a influência da componente flutuante nesta 

direção; 3) a estrutura é discretizada em várias partes sendo que a ação total do vento em 

um dado instante, na direção da velocidade média, é composta de duas parcelas: uma 

média e uma flutuante. Além de destacar que a vibração da estrutura, em seus modos 

naturais, dá-se em torno da posição deformada definida pelas pressões causadas pela 

componente estática do vento (velocidade média). 

 

6.3 – MÉTODO DE MONTE CARLO 

 

O método de simulação de Monte Carlo está relacionado com o ramo da matemática que 

diz respeito aos experimentos com números aleatórios. A simulação do fenômeno de 

interesse é obtida submetendo seqüências de números aleatórios disponíveis às 

transformações apropriadas. As novas seqüências assim determinadas podem ser vistas 
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como amostras do processo aleatório as quais são representativas das propriedades 

estatísticas do fenômeno envolvido. 

 

Suas aplicações se estendem as mais diversas áreas, incluindo ramos da Física, Química, 

Biologia, Astronomia, e até mesmo da Ecologia. Segundo Allen (1995), o nome Monte 

Carlo foi cunhado durante a Segunda Guerra Mundial durante o projeto Manhattan, em 

virtude da semelhança das simulações estatísticas com os jogos de azar, já que Monte 

Carlo (capital do Principado de Mônaco) era um centro de cassinos, apostas e jogos. Uma 

das primeiras aplicações desse método surgiu do estudo da difusão aleatória de nêutrons 

num material radioativo, também durante a Segunda Guerra. Hoje em dia o método de 

Monte Carlo é utilizado rotineiramente em diversos campos desde a simulação de 

fenômenos físicos complexos, como estudo de modelos nucleares, até a simulação de um 

jogo de bingo. 

 

A análise por simulação pelo método de Monte Carlo constitui uma ferramenta eficiente, 

conforme mostrou Franco (1993) em sua aplicação no projeto do edifício Centro 

Empresarial Nações Unidas em São Paulo-SP (Marginal Pinheiros/Brooklin), além de 

possibilitar o estudo de problemas não-lineares, como os que ocorrem, por exemplo, em 

estruturas muito flexíveis. 

 

De acordo com o trabalho de Franco (1993), partindo de um dado espectro de velocidade 

do vento, a pressão flutuante é decomposta em m funções harmônicas, com uma delas 

centrada na freqüência do primeiro modo natural da estrutura (ressonante). Um modelo 

aproximado é proposto para representar as correlações espaciais, horizontal e vertical, das 

pressões flutuantes em função das freqüências das rajadas, utilizando-se o conceito de 

dimensão de rajada. 

 

Um número de registros em função do tempo é gerado por variação aleatória dos ângulos 

de fase ( ) das m funções harmônicas. Após a obtenção das respostas de cada 

série, é realizada uma análise estatística (Gumbel) de modo a se obter a resposta 

característica, correspondente a uma probabilidade de 95% de ocorrência, associada a uma 

coordenada relevante.  

0 2kθ≤ ≤ π
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Por fim, realizada a análise estatística de Gumbel, escolhe-se a série temporal de 

carregamento cuja resposta encontrada mais se aproxima da resposta característica. 

Completa-se a análise dinâmica da torre estaiada considerando os resultados da série 

característica como sendo os valores característicos representativos desta análise.  

 

6.3.1 – Vento médio e rajadas 

 

A Figura 6.1 apresenta o clássico espectro de potência da componente longitudinal da 

velocidade do vento, determinado a 100m de altura por Van der Hoven (1957) e apresenta 

duas regiões distintas. A região macrometeorológica, onde os períodos das flutuações são 

superiores a uma hora, possui um pico anual, um pico centrado em torno de quatro dias, 

que corresponde ao movimento dos grandes sistemas de pressão, e um pico atenuado, 

correspondendo às variações diárias e semi-diárias. A região micrometeorológica apresenta 

as variações correspondentes às rajadas de vento, cujas mais importantes estão situadas 

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

minuto.   

 

 
Figura 6.1 – Espectro da velocidade longitudinal do vento (Van der Hoven, 1957) 

 

Entre estas duas regiões estende-se uma zona de pouca energia, centrada em cerca de meia 

hora, que permite uma distinção nítida entre o vento médio e as rajadas. Esta região 

intermediária de pouca energia justifica a adoção de um intervalo de tempo de referência, 

 68



variando entre 10 minutos e 1 hora, para a determinação da velocidade média utilizada 

para fins de projeto estrutural. No entanto, a norma brasileira NBR6123, como várias 

outras normas internacionais, define convenientemente como referência intervalos de 

tempo muito curtos (2s a 5s). Para o intervalo de tempo de 3s, são definidos os valores de 

pico de velocidade (velocidade básica Vo) na NBR6123. 

 

Partindo desses valores de referência praticamente instantâneos, é possível determinar a 

velocidade média avaliada para um intervalo de tempo de, por exemplo, 10 minutos, 

conforme gráfico da Figura 6.2. Deste modo, é possível estabelecer uma razão entre a 

pressão de pico (t = 3 segundos) e a pressão média (t = 10 minutos), isto é, calcular a 

porcentagem entre a pressão média e a pressão máxima flutuante para o pico total de 

pressão. Portanto, a razão entre a pressão média e a pressão de pico será dada por: 

 

( )
2 22

2600 600 600
2

3 3 3

(1/ 2) 1,035 0,69 0,48
(1/ 2) 1,50

p V V
p V V

ρ
ρ

⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜⎟= = = = =⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎟⎜⎜⎟⎜ ⎟ ⎝ ⎠⎝ ⎠
  (6.1)  

 

onde ρ é a massa específica do ar, V600 a velocidade para o período de 600 segundos e V3 a 

velocidade de pico para o período de 3 segundos.  

 

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

representam pressões flutuantes (rajadas). 

 

1 10 100 1000 10000 
t (s)

1,0
1,1
1,2
1,3
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U  3600 
U  T 

 
Figura 6.2 – Equivalência entre vento horário e vento médio em t segundos (Menin, 2002) 
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6.3.2 – Espectro de velocidades flutuantes 

 

O espectro de potência, também chamado de densidade espectral de potência ou densidade 

espectral de variância, indica uma distribuição da energia cinética nas diversas faixas de 

freqüências, ou ainda, define a energia contida nas rajadas em função da freqüência. O 

espectro de potência para uma determinada freqüência n é designado por S(n), de modo 

que a integral S(n)dn no intervalo de -∞ a +∞ é numericamente igual à variância . 2σ

 

2 ( )S n dnσ
+∞

−∞

= ∫      (6.2) 

 

Para a representação do vento na engenharia estrutural, os espectros de potências mais 

utilizados são os propostos por Kaimal, von Kármán, Harris e Davenport, mostrados na 

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

ordenadas normalizada pela variância.  
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Figura 6.3 – Espectros de Davenport, von Kármán, Kaimal e Harris (Lazanha, 2003) 

 

Os espectros de potência apresentados na Figura 6.3 foram obtidos em função da 

freqüência n, da velocidade média do vento U  (a uma cota de 10m em terreno aberto e o
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plano) e da chamada velocidade de fricção  (função da rugosidade do terreno). As 

expressões dos espectros de potência com seus respectivos autores são dadas a seguir: 

*u

 

Davenport: 
 

2

2 2 4 /3
* 0

( ) 12004 ;
(1 )

n S n x nx
u x

= =
+ U

   (6.3) 

 

von Kármán: 
 

2 2 5/ 6
* 0

( ) 1394 ;
(1 70,8 )

n S n x nx
u x

=
+ U

=    (6.4) 

 

Harris: 
 

2 2 5/ 6
* 0

( ) 18004 ;
(2 )

n S n x nx
u x

= =
+ U

   (6.5) 

 

Kaimal: 
 

2 5/3
*

( , ) 200 ;
(1 50 ) Z

n S z n x n zx
u x

=
+ U

=    (6.6) 

 

Comparando a expressão de Kaimal com a de Davenport para vários valores de altura z, 

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

freqüência natural das edificações usualmente encontradas, a expressão de Davenport 

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

o propósito de simplificar e trabalhar a favor da segurança, foi adotado neste trabalho o 

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

expressão de Davenport ligeiramente modificada, conforme equação (6.7). 

 
2

2 2 4 /3
* 0

( ) 12204 ;
(1 )

n S n x nx
u x

= =
+ U

   (6.7) 
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Onde  representa a velocidade média sobre 10 minutos a 10 metros acima do 

terreno de categoria II.  

0 0,69U = 0V

 

A potência elementar dW associada a certo intervalo elementar de freqüência dn para certa 

altura z é dada pela seguinte expressão: 

 

( , )dW S z n dn=      (6.8) 

 

Quando da utilização de uma escala logarítmica de freqüência, é mais conveniente 

trabalhar com um espectro reduzido S (z,n), cujo gráfico é dado pela Figura 6.4.  r

 

2
* *

( , ) 1( , ) (ln )r
n S z n dWS z n d n dn

u n u
= 2=     (6.9)  

 

d(ln(n)) 

S(z,n) Sr(z,n)

dW 

dn 
ln(n) 

2
*u

dW

n

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

 

6.3.3 – Espectro de pressões flutuantes 
 

A hipótese usual, também adotada por Davenport (1963) e Simiu (1974), válida para baixa 

intensidade de turbulência, admite que o espectro de pressões flutuantes Sp’(z,n) pode ser 

escrito em função do espectro de velocidades. 

 
2

' ( , ) ( ) ( , )p ar zS z n c U S z nρ=     (6.10) 
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Onde ρ é a massa específica do ar,  o coeficiente aerodinâmico no ponto considerado e 

U

arc

 a velocidade média na altura z. z

 

Assim, pode-se assumir com suficiente precisão que: 

 
2

' ( , ) [ ( , )] ; ( )p zS z n P S z n P cUρ= =    (6.11) 

 

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

 pode ser considerado proporcional ao espectro de velocidades . ),( nzS),(' nzS p

 

6.3.4 – Decomposição da pressão flutuante 

 

A pressão flutuante p’(t), conforme a equação (6.1), em todos os pontos da estrutura 

corresponde a 52% da pressão total, constituindo um processo aleatório, estacionário, 

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

Fourier: 

 

'( ) ( ) cos[2 ( )]p t C n nt n dnπ θ
+∞

−∞
= −∫    (6.12) 

 

onde: 

2 2( ) ( ) ( )C n A n B n= +      (6.13) 

 
1 ( )( ) tan

( )
B nn
A n

θ −=       (6.14) 

 

( ) '( ) cos (2 )A n p t nπ
∞

−∞
= t dt∫     (6.15) 

 

( ) '( ) sin (2 )B n p n nπ
∞

−∞
= t dt∫     (6.16) 

 

Admitindo-se que o processo aleatório seja ergódico, pode-se definir, entre outros, os 

seguintes parâmetros estatísticos: 
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Valor Médio da Pressão Flutuante: 

 

0

1'( ) lim '( )
T

Tp t
T→∞= ∫ p t dt     (6.17) 

 

Valor Quadrado Médio da Pressão Flutuante: 

 

[ ]22

0

1' ( ) lim '( )
T

Tp t
T→∞= ∫ p t dt     (6.18) 

 

Variância da Pressão Flutuante: 

 

[ 22

0

1lim '( ) '( )
T

T ]p t p t d
T

σ →∞= −∫ t    (6.19) 

 

Como o processo tem média '( ) 0p t = , consequentemente a variância  será igual ao 

valor quadrado médio

2σ

)('2 tp : 

 

[ ]22

0

1lim '( ) 0
T

T p t d
T

σ →∞= −∫ t  

 

[ ]22

0

1lim '( ) ' ( )
T

T
2p t dt p t

T
σ →∞= ∫ =    (6.20) 

 

Ao invés de utilizar um número infinito de funções harmônicas para representar p’(t), uma 

simplificação adequada é a aproximação por um número finito de m funções harmônicas. 

As funções devem ser convenientemente escolhidas de modo que o intervalo de 

freqüências adotado contenha o intervalo de interesse que vai de aproximadamente 600s a 

0,5s ou menos, de modo a abranger pelos menos o período fundamental da estrutura.  
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Franco (1993) propôs o uso de no mínimo 11 funções harmônicas (m ≥ 11), de modo que o 

período Tr de uma delas coincida com o período fundamental da estrutura. Os períodos das 

outras funções harmônicas são obtidos como múltiplos ou submúltiplos do período 

fundamental. Em escala logarítmica, isso resulta em espaçamentos iguais entre as 

componentes, conforme pode ser visto na Figura 6.5. 
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Figura 6.5 – Decomposição espectral da pressão flutuante (Franco, 1993) 

 

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

 

( )
1

'( ) cos 2
m

k k
k

p t C n tπ θ
=

≅ ∑ k−     (6.21) 

 

ou, mudando-se a notação: 

1

2'( ) cos
m

k
K r k

p t C t
T r
π θ

=

⎛ ⎞⎟⎜ ⎟≅ ⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∑ k−     (6.22) 

 

2k r
kr

−=      (6.23) 

 
O valor quadrado médio de p’(t), mostrado na equação (6.20), definido em um intervalo de 

tempo T suficientemente longo (T → ∞), de modo a obter um valor representativo como 

média estatística, assume a forma: 

 

[ ]2

2

2 1' ( ) '( )
T

T

2p t p
T −

= t dt∫     (6.24) 
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Substituindo a equação (6.21) na equação (6.24), obtém-se: 

 
2

2

2
2

1

1' ( ) cos(2 )
T

T

m

k k k
k

p t C n t dt
T

π θ
−

=

⎡ ⎤
⎢ ⎥= −⎢ ⎥⎣ ⎦
∑∫  

 
Lembrando que:  

2
2

k
k kn nω ω π

π
= ⇒ = k  

 

Então:   

[ ]2

2

22
1 1 1 2 2 2

1' ( ) cos( ) cos( ) ...
T

T
p t C t C t dt

T
ω θ ω θ

−
= − + − +∫  

 

2

2

2 2 2 2 2
1 1 1 1 2 1 1 2 2 2 2 2

1' ( ) cos ( ) 2 cos( )cos( ) cos ( ) ...
T

T
p t C t C C t t C t dt

T
ω θ ω θ ω θ ω θ

−
⎡ ⎤= − + − − + − +⎢ ⎥⎣ ⎦∫

 

Como a integral  para a ≠ b em um intervalo simétrico, a equação acima 

pode ser representada por: 

cos cos 0at bt=∫

 
2

2

2 2 2 2 2
1 1 1 2 2 2

1' ( ) cos ( ) cos ( ) ...
T

T
p t C t C t dt

T
ω θ ω θ

−
⎡ ⎤= − + − +⎢ ⎥⎣ ⎦∫  

 
Lembrando que:  

2 1 cos(2cos ( )
2

tt ωω += )  

 
Pode-se escrever: 
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Lembrando que T é um intervalo suficientemente longo, a equação anterior resulta em: 

 
22 2

2 1 2

1

' ( ) ...
2 2 2

m
k

k

CC Cp t
=

= + + = ∑    (6.25) 

 

Como o valor quadrado médio é igual à variância, as equações (6.2) e (6.25) podem ser 

igualadas, obtendo-se:  

 
2

1

( )
2

m
k

k

C S n dn
+∞

= −∞

=∑ ∫     (6.26) 

 

onde S(n) é a função de densidade espectral de p’(t) e S(n)dn representa a contribuição 

elementar associada ao intervalo de freqüência dn.   

 

Portanto: 

 

( )

( )1

1

2

2
2 (

k k

k k

n n

n n
kC

−

+

+

+
= )S n dn∫     (6.27) 

 

Os valores de Ck são calculados por integração da função de densidade espectral de 

potência sobre os m intervalos de freqüência escolhidos.  Isto pode ser feito usando o 

espectro natural S(n) e a escala de freqüência natural como na equação (6.27), ou o 

espectro reduzido S (n) associado a uma escala logarítmica de freqüências.   r

 

Os coeficientes de amplitudes relativas (ck) das m funções harmônicas de p’(t) podem ser 

expressas pela relação entre as áreas de cada uma das faixas de freqüência (Ck) e a área 

total do espectro por: 

 

1

' 'k
k m

k
k

C 'kp p c
C

=

= =
∑

p     (6.28) 

 

onde p’ representa a componente flutuante do vento. 

 77



Os ângulos de fase são indeterminados e as m funções harmônicas serão superpostas de 

acordo com combinações aleatórias destes ângulos. A decomposição da pressão flutuante 

conforme a formulação acima pode ser vista na Figura 6.6. 

 

Vento Médio (48%) Rajadas (52%)

Ressonância

 
Figura 6.6 – Perfil de pressões do vento  

 

6.3.5 – Correlação espacial de velocidades e pressões flutuantes 

 

Na equação (6.29), as coordenadas verticais z1 e z2 e as coordenadas horizontais y  e y1 2 são 

pertencentes a dois pontos da face da estrutura atingida pelo vento, cuja distância r é dada 

por: 

2
2 1 2 1( ) (r y y z z= − + − 2)      (6.29) 

 

Para Davenport apud Simiu e Scanlan (1996), a correlação espacial das flutuações de 

velocidade entre os pontos 1 e 2 é dada pelo valor do coeficiente de correlação cruzada de 

banda estreita Coh (r,nk), que é obtido em função da freqüência nk da flutuação considerada 

e da distância r, conforme a seguinte expressão: 

 

2 2 2
2 1 2 1

0

( ) ( )
( , ) exp

− + −
= −

⎡ ⎤
⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦

k z y

k

n C z z C y y
Coh r n

U

2

   (6.30) 

 

varia de 7 a 10 e CEm aplicações práticas, Cz y de 12 a 16, sendo recomendado os valores 

de C = 7 e C = 12. Como as torres estaiadas utilizadas para análise neste trabalho são z y 
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estruturas predominantemente verticais, utiliza-se apenas a correlação vertical de 

velocidades, resultando em Δz= z -z2 1, assim: 

 

0

7( , ) exp k
k

z nCoh z n
U

⎛ ⎞Δ ⎟⎜ ⎟Δ = −⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠⎟
    (6.31) 

 

Conforme a expressão anterior, pode ser observado que o coeficiente de correlação varia 

de 1 (Δz=0) a 0 (Δz→∞). Sua representação gráfica (Figura 6.7) sugere o conceito de 

dimensão da rajada, ou dos turbilhões, que significa uma dimensão de uma rajada 

perfeitamente correlacionada que induz o mesmo efeito sobre a estrutura. Essa 

equivalência é obtida com boa aproximação equacionando as resultantes das pressões p’, 

cujo coeficiente de correlação é: 

 
2

0 0

7 1( ')( , ) exp expk
k

z n z nCoh p z n
U U

⎡ ⎤⎛ ⎞ ⎛Δ ⎟⎜ ⎜⎢ ⎥⎟Δ = − = −⎜ ⎜⎟⎢ ⎥⎜ ⎜⎟⎜ ⎜⎟⎝ ⎠ ⎝⎢ ⎥⎣ ⎦

4 k
⎞Δ ⎟⎟⎟⎟⎟⎠

  (6.32) 
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Figura 6.7 – Correlação espacial de velocidades (Franco, 1993) 

 

Portanto, a altura da rajada equivalente (Δzok) é determinada pela seguinte expressão: 

 

0
0

00

142 exp ( )
7

k
k

k

z n Uz d
U n

∞ ⎛ ⎞Δ ⎟⎜ ⎟Δ = − Δ =⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∫ z    (6.33) 
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As considerações anteriores mostram que a rajada de freqüência nk, cujo coeficiente de 

correlação é representado pela dupla curva exponencial, como mostra a Figura 6.7, pode 

ser aproximado pela rajada equivalente de altura Δzok = U /7no k. Porém, neste trabalho, o 

coeficiente de correlação é aproximado pela rajada definida por dois triângulos. Desta 

maneira, o coeficiente assume uma correlação linear decrescente de 1 a 0 em uma zona de 

comprimento total de 2Δz = 2U /7nok o k, de modo que, quanto menor for a freqüência da 

componente de pressão flutuante, maior será a altura da sua zona. 

 

Nas aplicações do conceito de rajada equivalente, a posição do centro de rajada deve ser 

definida deterministicamente. Isto pode ser feito assumindo-se que as rajadas são 

estacionárias e calculando para cada uma das m funções harmônicas a posição que 

maximiza a resposta relevante na estrutura (deslocamentos ou esforços solicitantes). Na 

prática, porém, é suficiente supor que todas as rajadas possuem o mesmo centro sendo 

aplicadas na posição mais desfavorável da estrutura. Neste trabalho, adotou-se o centro de 

rajadas inicialmente a 85% da altura da torre. 

 

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

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

Centro de
Rajada

k =
1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1

11 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1
cdl =

 
Figura 6.8 – Coeficiente de decaimento linear da pressão flutuante (cdl) 
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6.3.6 – Sistematização do método  

 

Conforme descrito anteriormente, a pressão máxima no centro da rajada supostamente 

estacionária é a soma da componente constante p  que corresponde ao vento médio e da 

componente flutuante p’. Esta última pode ser decomposta em m funções cossenoidais de 

amplitudes (ck p’), onde a soma dos coeficientes ck é igual a 1.  

 

Segundo Franco (1993), as seguintes condições devem ser observadas de modo a 

simplificar o método proposto: a) m ≥ 11; b) o período de uma das m funções deve 

coincidir com o período fundamental da estrutura; c) os períodos das outras funções devem 

ser múltiplos do período fundamental. 

 

Para pontos situados acima ou abaixo do centro de rajada, as amplitudes das m funções 

harmônicas decrescem linearmente e eventualmente desaparecem. A natureza aleatória do 

processo fica caracterizada pela combinação aleatória dos ângulos de fase (0 ≤ θ k≤ 2π), o 

que determina a defasagem entre as m funções harmônicas. Consequentemente, a força 

devida à pressão flutuante é divida em m componentes harmônicos como segue: 

 

(
1

'( ) cos
m

a pf k k k
k

Fp t F P cdl c tω θ
=

)⎡ ⎤= −⎣ ⎦∑    (6.34) 

 

onde: 

 

aF   : força de arrasto determinada na análise estática; 

  : porcentagem da parcela flutuante (0,52); pfP

cdl  : coeficiente de decaimento linear no ponto (0 ≤ cdl ≤ 1); 

ck  : coeficiente de amplitude relativa. 

 

A estrutura é então excitada com várias séries temporais constituídas pelas m funções com 

ângulos de fase aleatórios.  

 

O valor máximo da coordenada generalizada relevante (que para este trabalho será o 

deslocamento do topo da estrutura na direção do vento) será determinado em cada caso.  
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O valor característico da resposta associada a esta coordenada será determinado por meio 

de uma análise estatística assumindo a distribuição de extremos do Tipo I (Gumbel) com 

5% de possibilidade de ser superada. Para este trabalho foram realizadas 20 séries de 

carregamento no domínio do tempo, utilizando-se para o cálculo da resposta estrutural o 

processo de integração direta de Newmark para um tempo máximo de 600 segundos.  

 

6.4 – ANÁLISE ESTATÍSTICA  

 

Obtidas as respostas máximas da análise dinâmica para cada série de carregamento, 

necessita-se determinar um valor característico que corresponde a um índice de 

probabilidade de ocorrência de 95%, o qual limita em apenas 5% a probabilidade deste 

valor ser superado.  

 

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

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

probabilidades, de onde vem a expressão: 

 

[ln ln (p)w = − − ]      (6.35) 

 

Esta distribuição é caracterizada pela medida de dispersão α  e pela moda x , sendo γ, μ e 

σ respectivamente a constante de Euler, a média e o desvio padrão. Assim: 

 

6
πα

σ
=       (6.36) 

 

; 0,5772157x γμ γ
α

= − =     (6.37) 

 

O valor característico desejado (xc) pode então ser encontrado após definida uma 

probabilidade p de ocorrência (igual a 0,95 neste trabalho) pela seguinte expressão:  

 

c
wx x
α

= +       (6.38) 
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7 – PROGRAMAS COMPUTACIONAIS  
 

7.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAS 

 

Para a obtenção dos resultados das análises, os programas computacionais utilizados nesta 

pesquisa foram desenvolvidos por Menin (2002) em linguagem Pascal, dentre eles: 

Gerador de Torres Estaiadas Quadradas (GTEQ), Análise Estática de Torres Estaiadas 

Quadradas (AETEQ), Análise Modal (FMVTEQ), Análise Dinâmica de Torres Estaiadas 

(ADTEQ). Além de um programa desenvolvido por Guimarães (2000) em Fortran, para o 

cálculo das amplitudes das forças que constituem a parcela flutuante do vento (RAJADA). 

 

Os programas utilizam as três formulações matemáticas para modelos de análise linear e 

não-linear empregados para elementos finitos de dois nós (cabos e treliças). As rotinas 

permitem a geração da geometria de torres estaiadas, a análise devido às ações estática e 

dinâmica do vento, o cálculo das freqüências e modos naturais de vibração e a obtenção 

dos esforços e dimensionamento dos perfis estruturais.  

 

Para um melhor entendimento do programas computacionais, as seções seguintes 

apresentam uma breve descrição das rotinas na forma de fluxogramas. Maiores 

informações dos programas podem ser vistos em Menin (2002). As análises realizadas no 

programa SAP2000 são descritas no Apêndice I.  

 

7.2 – DESCRIÇÃO DOS PROGRAMAS COMPUTACIONAIS  

 

7.2.1 – Programa gerador de torres estaiadas quadradas (GTEQ)  

 

O programa GTEQ é responsável pela geração da geometria de torres estaiadas com seção 

transversal quadrada. O programa fornece automaticamente os nós e conectividades dos 

elementos, restrições nodais, bitolas de cabos e perfis estruturais, pré-tensionamento nos 

elementos de cabo, assim como propriedades mecânicas e parâmetros de vento em formato 

compatível para o programa de análise estática (AETEQ). A visualização da estrutura é 

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

 
 

Início

Entrada de Dados

Geração de Nós 

Geração de Elementos

Bitolas

Pré-tensionamento dos Cabos

Impressão

Fim
 

Figura 7.1 – Fluxograma GTEQ 

 
7.2.2 – Programa de análise estática de torres estaiadas quadradas (AETEQ) 

 

O programa de análise estática AETEQ permite a realização de dois tipos de análise, 

conforme descritos abaixo: 

 

a) análise estática sem vento (análise 1): utilizada para determinação das forças de pré-

tensionamento dos cabos, que devem ser de aproximadamente 10% da capacidade 

resistente nominal do cabo, admitindo-se valores entre os limites de 8% e 15%, 

conforme a norma canadense de torres CSA S37-94; 

 
b) análise estática com vento (análise 2): utilizada para determinação das tensões, 

deformações e deslocamentos nos elementos de cabo ou barra que compõem a torre, 

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

 

O programa permite a utilização de três modelos matemáticos distintos para discretizar os 

elementos de cabo e barra da torre: 1 – modelo não-linear para cabo tensionado (Pulino, 

1991); 2 – modelo linear para cabo tensionado (Pulino, 1998); e 3 – modelo não-linear para  

cabo tensionado (Pulino, 1991) e linear clássico de treliça espacial (Gere e Weaver, 1987). 
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A posição de equilíbrio estático da estrutura é determinada através da minimização da 

Energia Potencial Total do sistema, utilizando um algoritmo do tipo Quasi-Newton, 

verificando-se posteriormente o dimensionamento dos elementos de barra, conforme 

critério das Tensões Admissíveis (AISC), e dos elementos de cabo conforme a norma 

americana de cabos estruturais (ASCE 19-96). Por último, o programa verifica a deflexão 

máxima da antena superior da torre, conforme definido no procedimento Telebrás, como 

também realiza o cálculo das reações de apoio do mastro e das fundações laterais para 

ancoragem de cabos.  

 

As propriedades geométrica e mecânica dos elementos de cabo e de barra (perfil) são 

obtidas diretamente de um banco de dados de cabos (cabo.aco) e de um banco de dados de 

perfis (perfil.aco).  
 

O programa de análise estática AETEQ trabalha com eixos ortogonais x, y e z pré-

definidos, de modo que o eixo y compreende sempre o eixo vertical da estrutura, enquanto 

os eixos x e z definem o plano horizontal no qual se situam as barras horizontais e de 

travamento interno. O carregamento do vento foi admitido como agindo na face frontal da 

torre (ângulo de incidência 0º) e atuando sempre na direção positiva do eixo horizontal z. 

 

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

 

Dimensionamento Perfis 

Início 

Programa Principal 

Entrada de Dados

Peso Próprio 

Vento (Análise 2) 

Quasi-Newton 

Dimensionamento Cabos 

Rotação (Análise 2) 

Reação 

Impressão 

Fim

 

Figura 7.2 – Fluxograma AETEQ 
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7.2.3 – Programa de análise modal de torres estaiadas quadradas (FMVTEQ) 

 

O programa FMVTEQ (Freqüências e Modos de Vibração de Torres Estaiadas Quadradas) 

permite o cálculo dos autovalores e os autovetores da estrutura e com isso possibilita a 

determinação das freqüências naturais como também os modos de vibração 

correspondentes. O cálculo é desenvolvido para um estado de pequenas oscilações em 

torno de uma configuração de equilíbrio estático estável da estrutura. 

 

No programa foi utilizado o modelo não-linear de cabo tensionado no espaço (Pulino, 

1991), no qual a segunda derivada da função energia potencial total é descrita pela matriz 

Hessiana. As propriedades geométricas e mecânicas dos elementos de cabo e de treliça são 

obtidas diretamente de um banco de dados de cabos (cabo.aco) e de perfis (perfil.aco). Para 

a resolução do problema de autovalores e autovetores, utilizou-se um algoritmo do tipo 

Jacobi Generalizado.   

 

O programa calcula ainda a matriz de amortecimento da estrutura e imprime no arquivo de 

saída mdampn.tmp, utilizado posteriormente como arquivo de entrada do programa de 

análise dinâmica (ADTEQ).  

 

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

 

Programa Principal

Entrada de Dados

Matrizes 

Jacobi 

Normalização 

Ordenação

Impressão

Amortecimento 

Fim

Início 

 
Figura 7.3 – Fluxograma FMVTEQ 
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7.2.4 – Programa de análise dinâmica de torres estaiadas quadradas (ADTEQ) 

 

O programa ADTEQ realiza a análise dinâmica de torres metálicas estaiadas de seção 

transversal quadrada através do método de Monte Carlo, submetendo-se estas estruturas 

simultaneamente à parcela do carregamento estático do vento, definido como 48% das 

cargas calculadas no programa AETEQ, e à parcela correspondente a 52% do 

carregamento flutuante obtido pelo programa RAJADA.   

 

O programa RAJADA calcula apenas as amplitudes das forças decorrentes das parcelas 

flutuantes do vento em função do espectro de potência de Davenport (1963). Por outro 

lado, o programa ADTEQ calcula as variações da força ao longo do tempo, que são obtidas 

em função dos ângulos de defasagem (θk) e das freqüências circulares (ωk) de cada uma 

das m funções harmônicas (ver equação 6.34). 

 

Neste trabalho, foram realizadas 20 séries de carregamento considerando o tempo máximo 

de duração de incidência da rajada igual a 600s. Cada série de carregamento possui m 

funções harmônicas e os respectivos ângulos de defasagem gerados aleatoriamente.  

 

No programa ADTEQ, foi utilizado o modelo matemático não-linear para cabo tensionado 

no espaço (Pulino, 1991) na discretização dos elementos da torre estaiada.  

 

Para o cálculo da resposta dinâmica na direção do vento, o programa ADTEQ utiliza o 

método de integração direta de Newmark (1959), admitindo-se aceleração média constante 

no passo de tempo (Δt) igual a um quinto do menor período natural de vibração da torre. 

 

Os arquivos de entrada de dados e de saída de resultados, para análise dinâmica, são 

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

 

 tnbi.dat: arquivo de entrada composto por número de nós e elementos, coordenadas 

nodais, conectividade e restrições nodais gerados pelo programa GTEQ; carregamentos 

estáticos nodais obtidos no programa AETEQ; ângulos de defasagem aleatórios, 

freqüências circulares e amplitude do carregamento nodal das forças flutuantes obtidos 

no programa RAJADA. O arquivo contém ainda o passo de tempo (Δt) e o tempo 

máximo utilizados no método de integração numérica de Newmark; 
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 tnbi.out: arquivo de saída que fornece o valor do deslocamento máximo no topo da torre 

estaiada como também os esforços máximos atuantes nos elementos de cabo e de barra; 

 

 desnve48.dat: arquivo de entrada de dados contendo os deslocamentos prescritos 

correspondentes a 48% do carregamento de vento, gerado automaticamente pelo 

programa de análise estática AETEQ; 

 

 mdampn.tmp: arquivo de entrada onde consta a matriz de amortecimento gerada 

automaticamente pelo programa FMVTEQ; 

 

 tnbi.res: este arquivo imprime os deslocamentos na direção do vento e os respectivos 

tempos de ocorrência, correspondentes ao nó situado no topo da estrutura;      

 

 tnbi.txt: este arquivo é gerado caso ocorra esforços axiais de compressão nos elementos 

de cabo da torre ao longo do tempo máximo adotado.  

 
O fluxograma do programa ADTEQ é apresentado na Figura 7.4. 

 
  

Newmark  

Início 

Programa Principal

Entrada de Dados 

Peso Próprio 

Amortecimento

Decomposição 

Esforços Barras 

Esforços Cabos 

Impressão

Fim

Aceleração Predita 

Preditor 

Gradiente 

Força 

Amortecimento 

Corretor 

Gradiente 

Amortecimento 

Aceleração Corrigida 

Aceleração Inicial 

Passo de Tempo 

 
Figura 7.4 – Fluxograma ADTEQ 
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7.2.5 – Programa para determinação de amplitude de rajadas (RAJADA) 

 

O programa RAJADA determina a amplitude dos carregamentos proveniente das 

componentes flutuantes do vento (rajadas). Estes carregamentos são aplicados aos nós de 

topo de cada módulo da torre estaiada através do procedimento apresentado na seção 6.3.6. 

 

Conforme Guimarães (2000), o programa utiliza um arquivo de entrada de dados chamado 

rajadai.dat, onde são fornecidas as seguintes informações relativas à série de carregamento 

considerada: 

 

 Nome da estrutura;  

 Velocidade básica do vento V0;  

 Porcentagem de pressões flutuantes (0,52);  

 Quantidade de módulos da torre;  

 Cota superior de cada módulo e as respectivas forças de arrasto obtidas da análise 

estática sem decomposição horizontal;  

 Distribuição dos períodos no intervalo de tempo de 0,1s a 600s, de modo a limitar a 

decomposição das m funções harmônicas; 

 Valor do período fundamental da estrutura;  

 Parâmetros do espectro modificado de Davenport conforme Equação (6.7);  

 Número de divisões para integração através do método de Simpson (adotado 64 

divisões); 

 Altura do centro de rajada situada na cota superior do módulo correspondente a 0,85 da 

altura da torre estaiada;  

 Quantidade de conjuntos de ângulos de fase aleatórios a serem gerados (adotado 20); 

 Fator de divisão (adotado 2) para o cálculo dos múltiplos e submúltiplos do período 

fundamental, utilizado na decomposição espectral da pressão flutuante conforme 

Figura 6.5. 
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O procedimento de combinação dos efeitos das m funções harmônicas, considerando a 

variação no tempo das amplitudes das forças provenientes da componente flutuante de 

vento (rajadas), é ilustrado esquematicamente na Figura 7.6. 

 

 

 

O fluxograma do programa RAJADA é apresentado na Figura 7.5. 

Programa Principal 

Entrada de Dados 

Análise Dinâmica 

Início 

Impressão 

Figura 7.5 – Fluxograma do programa RAJADA 

Fim 

Períodos 

Espectro 

Amplitude de Carga 

Blocos Aleatórios 

Fator de Rajada 

 



 91

1 2 20

1 2 20

1 1 1

2 2 2

1 2 20

' ' '

' ' '

−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−
= = =

−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−

−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−

−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−

−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−

t t t

t t t  

a a a

Fp Fp Fp

Fp Fp Fp

F
1 2 20

' ' '

−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−−

t t t
M M Mp Fp Fp

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Onde: 
 
a   =  Blocos de números aleatórios (20); 

M  =  Módulo da torre; 

m  =  Funções harmônicas (15); 

t  =  0 a 600s; 

Ppf  =  0,52. 
 

 

a) Esquema de análise no tempo para um bloco de números aleatórios (a): 

b) Esquema de análise no tempo para todos os blocos de números aleatórios (a = 1...20): 
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7.3 – PROGRAMA SAP2000  

 

De modo a comparar e avaliar a precisão dos resultados obtidos pelos programas de análise 

estática, modal e dinâmica anteriormente apresentados, utilizou-se neste trabalho o 

programa comercial SAP2000 Advanced v.10.0.1 para o estudo do comportamento de 

torres estaiadas submetidas ao carregamento do vento.  

  

No programa SAP2000 Advanced, são empregadas técnicas de discretização de estruturas 

via método dos elementos finitos, permitindo-se a modelagem por elementos de barra 

(frame), elementos de área (shell) e elementos sólidos (solid), além de incluir nesta versão 

os elementos finitos de cabo (cable).  

 

O programa permite a análise do comportamento estático e dinâmico de pontes, torres, 

edifícios, estádios, barragens, entre outros, considerando efeitos de não-linearidade 

material e geométrica. A análise ao longo do tempo (time-history) pode ser realizada por 

superposição modal ou integração numérica. Dentre os métodos de integração numérica do 

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

 

Conforme exposto anteriormente e devido à disponibilidade de material de consulta de 

pesquisas passadas, este trabalho utilizou o programa SAP2000 como ferramenta 

computacional para o estudo de torres metálicas estaiadas.  

 

No Apêndice I são apresentados os procedimentos realizados no programa SAP2000 para 

análise estática, modal e dinâmica de torres estaiadas submetidas ao carregamento do 

vento.   

 

7.3.1 – Comentários a respeito do programa SAP2000  

 

Após a análise do comportamento de torres metálicas estaiadas no SAP2000 Advanced 

v.10.0.1, apesar do programa apresentar versatilidade de operação e obtenção de 

resultados, foram constatadas algumas limitações que são destacadas a seguir: 

 

a) A análise dinâmica não-linear por integração direta de Newmark, para um tempo 

máximo de 600s da equação de movimento, mostrou-se limitada devido às dimensões 
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dos arquivos (extensão *.Y00 a *.Y06), na ordem de 2GB (Gigabytes) cada um, gerados 

pelo programa SAP2000. Os arquivos exportados durante esta análise não apresentam 

descrição nos manuais de referência o que não permitiu compreender a utilização 

dentro do programa. Para esta situação, considerou-se um tempo máximo de 60s de 

modo a capturar a resposta máxima do deslocamento do nó de topo da torre estaiada. O 

tempo máximo adotado para 60s corresponde ao valor de tempo da série característica 

de carregamento de número 18 obtida da análise estatística de Gumbel.  

 

b) A escolha do passo de tempo (Δt) utilizado para a análise dinâmica, conforme a 

equação (I.2), tornou-se condicionada ao tamanho dos arquivos de cargas flutuantes 

(FCSFk.txt). Como exemplo desta situação, para um valor de passo de tempo (Δt) 

menor que 0,001 segundos, o programa SAP2000 não executa a leitura dos arquivos de 

carga flutuantes devido à dimensão dos mesmos, ocasionando posteriormente a 

paralisação. 

 

c) Com a finalidade de igualar o valor do passo de tempo, utilizado para a geração dos 

arquivos de cargas flutuantes, com o adotado para o bloco de definição da análise 

dinâmica, foi constatada a limitação para o par de valores NSTEP (number of output 

time steps) e DT (output time step size), especificados conforme Figuras I.11. A 

limitação para o par de valores foi de 80000 / 0,0075, respectivamente, verificando-se 

que valores superiores a estes geram mensagens de erro pelo programa seguido de sua 

paralisação. Porém, após análise dos deslocamentos da estrutura, utilizando-se o par de 

valores 30000 / 0,002 os resultados em termos de deslocamentos não apresentaram 

variações significativas. Estes últimos foram adotados na análise dinâmica conforme 

especificado na interface gráfica da Figura I.11. 
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8 – APLICAÇÕES E RESULTADOS 
 

8.1 – CONSIDERAÇÕES INICIAIS 

 

Com o propósito de ilustrar a aplicação dos programas computacionais desenvolvidos por 

Menin (2002), foram efetuadas análises referentes aos comportamentos estático, modal e 

dinâmico de cinco torres treliçadas estaiadas de seção quadrada com alturas de 10, 30, 50, 

70 e 90 metros. Para avaliar a eficiência dos programas computacionais e a precisão das 

respostas obtidas destes, realizou-se uma análise comparativa com os resultados obtidos do 

programa SAP2000 Advanced v.10.0.1. 

 

Inicialmente, é apresentada a análise estática das cinco torres estaiadas submetidas ao 

carregamento do vento, seguindo as diretrizes da norma NBR6123. Nesta análise, foram 

abordados também os efeitos referentes à variação dos esforços de pré-tensionamento 

iniciais devido à situação de um eventual rompimento de um elemento de cabo na torre 

estaiada de 50 metros.  

 

Após a análise estática, procedeu-se a análise modal das cinco torres estaiadas levando-se 

em conta a determinação das freqüências para os dez primeiros modos de vibração. 

Procedeu-se também a análise da variação das freqüências naturais de vibração da torre 

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

 

O comportamento dinâmico foi analisado para a torre estaiada de 30m de altura, 

utilizando-se o método de Monte de Carlo para a simulação da parcela flutuante do 

carregamento do vento no tempo máximo de 600s. Por fim, avaliou-se a resposta dinâmica 

na direção do carregamento de vento da torre estaiada de 90 metros na ocorrência de 

ruptura repentina de elemento de cabo para o tempo máximo de 80 segundos.   

 

8.2 – ANÁLISE ESTÁTICA DE TORRES METÁLICAS ESTAIADAS 

 

As torres estaiadas utilizadas nesta análise constituem estruturas treliçadas de seção 

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

abas iguais devidamente unidas por parafusos. As bitolas das barras utilizadas para o 
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mastro central de cada torre estaiada bem como suas características dimensionais são 

apresentadas nos Apêndices A e B. Os cabos utilizados são do tipo EHS (Extra High 

Strength) compostos por sete fios de aço, sendo discretizados nas torres estaiadas somente 

como um elemento ao longo do seu comprimento. As características mecânicas dos cabos 

de aço são apresentadas conforme Apêndice A.  

 

As dimensões geométricas das torres estaiadas com suas respectivas silhuetas estão 

descritas no Apêndice C. Informações adicionais das torres estaiadas são apresentadas na 

Tabela 8.1 seguinte. 

 

Tabela 8.1 – Características das torres estaiadas  

10m 30m 50m 70m 90m
Nº. de Nós 172 252 416 584 624
Elementos de Barra 504 748 1236 1740 1862
Elementos de Cabo 16 16 28 40 44
Dispositivos Anti-torção 1 1 1 2 2
Nº. de Seções por Módulo 10 10 10 10 10
Comprimento da Seção (cm) 25 50 50 50 60
Nº. de Módulos 4 6 10 14 15
Comprimento do Módulo (cm) 250 500 500 500 600
Vão Livre no Topo da Torre (cm) 75 150 150 150 180
Vão Livre entre Cabos (cm) 300 850 800 850 960
Seção Transversal (cm) 40 50 50 70 70
Capacidade Resistente Nominal Cabos (kN) 30,20 50,80 50,80 69,90 94,40
Diâmetro dos Cabos 1/4" 5/16" 5/16" 3/8" 7/16"
Categoria dos Cabos EHS EHS EHS EHS EHS

Descrição
Torre estaiadas 

 
 

Na análise estática das torres estaiadas, a simulação do carregamento do vento foi 

determinada a partir dos parâmetros definidos na NBR6123, entre eles: velocidade básica 

do vento igual a 45m/s; fator topográfico S1 igual a 1,0 e o fator estatístico S3, para o caso 

de torres de telecomunicações, é considerado igual a 1,1. As variações de temperatura (ΔT) 

nos elementos de cabo e barra das torres estaiadas não foram consideradas nesta análise, 

como também para as análises dinâmica e modal.  
 

Esta seção apresenta os resultados das análises estáticas realizadas para as torres estaiadas 

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

de análise estática AETEQ, com base na formulação linear de cabo tensionado, e 
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compreendem a avaliação dos deslocamentos de topo, reações de apoio e esforços axiais 

máximos dos montantes da base das torres estaiadas.  

 

No programa computacional AETEQ, a utilização da formulação linear para cabo 

tensionado conduziu a resultados em termos de deslocamentos nodais, reações de apoio e 

esforços nos elementos de cabo e treliça muito próximos a formulação do modelo não-

linear. Esta investigação foi realizada em detalhes por Menin (2002) e a partir dessa 

conclusão procedeu-se neste trabalho a análise estática das torres estaiadas utilizando o 

modelo linear.  

 

No programa AETEQ, apesar das exigências da norma NBR6123 para a consideração da 

ação estática do vento com ângulos de incidência (α) iguais a 0º e 45º da face de barlavento 

da torre, ressalta-se que neste trabalho foi adotado somente o ângulo de incidência igual a 

0º (carregamento perpendicular a uma das faces). A razão deste procedimento foi devido à 

limitação do tempo, neste trabalho, destinado à análise dos resultados gerados com o 

carregamento do vento a 45º da face das estruturas.  

 

A Tabela 8.2 apresenta inicialmente um resumo dos deslocamentos na direção do 

carregamento do vento tomando como referência os quatro nós situados no topo das torres 

estaiadas. Para a análise estática linear, as cargas atuantes nestas estruturas foram: peso 

próprio (PP), tensionamento dos cabos (DEF) e o carregamento do vento (CV), sendo 

consideradas como cargas nominais. Ainda na mesma tabela, é apresenta uma comparação 

dos deslocamentos nodais, obtidos através do programa AETEQ, com os do programa 

SAP2000. 

 

Tabela 8.2 – Comparação entre deslocamentos nodais no topo das torres estaiadas  

AETEQ SAP AETEQ SAP AETEQ SAP AETEQ SAP AETEQ SAP

1 0,4356 0,4406 2,6830 2,6848 5,3074 5,3130 9,4337 9,4629 9,4914 9,5031

2 0,4399 0,4448 2,6889 2,6905 5,3255 5,3309 9,4395 9,4684 9,5066 9,5180

3 0,4403 0,4449 2,6897 2,6906 5,3264 5,3311 9,4409 9,4686 9,5082 9,5182

4 0,4353 0,4400 2,6822 2,6834 5,3065 5,3113 9,4323 9,4604 9,4898 9,5001

Nó

Deslocamentos nodais de topo (cm)

10m 30m 50m 70m 90m
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Da Tabela 8.2, observa-se que os valores dos deslocamentos dos nós de topo não 

apresentaram diferenças significativas entre os programas AETEQ e SAP2000 utilizados 

para esta análise. A variação de resultados entre os dois programas não ultrapassou 1%, 

mostrando-se satisfatória.  

 

Devido ao grande número de elementos de barra das torres estaiadas, na Tabela 8.3 são 

apresentados somente os esforços axiais máximos para os montantes (M) localizados na 

base destas estruturas.  

 

Tabela 8.3 – Esforços axiais nos montantes da base das torres estaiadas 

AETEQ SAP2000

Esforço (kN) Esforço (kN)
481 -6,09751 -6,07767 0,33%
482 -6,44483 -6,39315 0,81%
483 -13,23699 -13,26850 0,24%
484 -12,92826 -12,92379 0,03%
725 -4,37667 -4,35033 0,61%
726 -6,01792 -5,99745 0,34%
727 -35,28692 -35,33454 0,13%
728 -33,64566 -33,64946 0,01%

1213 -30,16520 -30,16202 0,01%
1214 -31,31336 -31,22673 0,28%
1215 -55,84216 -55,82690 0,03%
1216 -54,79838 -54,71385 0,15%
1701 -55,23928 -55,14721 0,17%
1702 -56,81755 -56,72412 0,16%
1703 -109,77712 -109,76583 0,01%
1704 -108,02349 -108,02770 0,00%
1823 -74,97930 -74,98547 0,01%
1824 -77,43398 -77,27032 0,21%
1825 -135,67683 -135,69060 0,01%
1826 -133,22215 -133,21746 0,00%

DiferençaTorre Montantes da base

10m

 30m

50m

70m

90m

 
 

Conforme os resultados da Tabela 8.3, pode-se observar que os valores gerados pelo 

programa de análise estática AETEQ apresentaram-se muito próximos dos gerados pelo 

programa comercial SAP2000, para todas as torres estaiadas, apresentando uma diferença 

limite de 1% entre estes resultados. 

 

Os resultados referentes às reações de apoio na base das torres estaiadas de 10, 30, 50, 70 e 

90 metros de altura, incluindo também os pontos de ancoragem de cabos, são apresentados 

conforme Tabelas 8.4 a 8.8. Os resultados das reações de apoio foram obtidos do programa 

de análise estática AETEQ e posteriormente comparados às do programa SAP2000.  
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Das Tabelas 8.4 a 8.8, os quatros primeiros nós correspondem sempre aos nós de 

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

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

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

vertical da estrutura.   
 

Tabela 8.4 – Comparação entre reações de apoio dos programas AETEQ e SAP2000  

RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ
0,0008 0,0209 0,0000

0,00% 0,34% 0,00%
0,0000 0,0445 0,0020

0,00% 0,73% 0,38%
-0,0026 -0,0295 0,0000

0,00% 0,22% 0,00%
0,0000 -0,0211 0,0040

0,00% 0,16% 0,80%
0,0086 0,0104 0,0065

0,13% 0,09% 0,10%
-0,0098 0,0129 0,0072

0,15% 0,12% 0,11%
0,0186 -0,0192 0,0163

0,44% 0,26% 0,39%
-0,0155 -0,0179 0,0131

0,37% 0,24% 0,31%
-7,4334-4,2463

4,2202-7,4142

4,2233-7,4155-4,23084,2365

4,22764,2365

-11,0129-6,4037

-11,01296,4037

-7,43344,2463

-6,4207-11,02586,4135-6,4135

-6,4200-11,0233-6,4124-6,4135

13,21940,0000

0,000013,2685

-0,504213,24040,0000-0,5001

0,00260,0000

6,09970,0000

6,11930,0000

13,23900,0000

-0,51196,07480,0000-0,5099

0,00006,0788-0,00080,0000

164

163

162

161

172

171

170

169

Nó Diferença de Reações (kN e %)
Torre Estaiada de 10m

AETEQ (kN) SAP2000 (kN)

 

Tabela 8.5 – Comparação entre reações de apoio dos programas AETEQ e SAP2000  

RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ 
-0,0056 0,0338 0,0000

0,00% 0,78% 0,00%
0,0000 0,0526 0,0029

0,00% 1,22% 0,18%
-0,0026 -0,0349 0,0000

0,00% 0,10% 0,00%
0,0000 -0,0126 0,0027

0,00% 0,04% 0,16%
-0,0039 -0,0045 -0,0039

0,03% 0,02% 0,03%
0,0069 -0,0041 -0,0069

0,05% 0,02% 0,05%
0,0150 -0,0327 0,0150

0,28% 0,31% 0,28%
-0,0195 -0,0316 0,0194

0,37% 0,30% 0,37%

Diferença de Reações (kN e %)
Torre Estaiada de 30m

Nó AETEQ (kN) SAP2000 (kN)

252

251

250

249

244

243

242

241

0,0000 4,3738 -1,6769 0,0000 4,3212 -1,6799

0,00004,35950,00560,00004,39340,0000

0,000035,34870,00260,000035,31370,0000

0,0000-1,676935,33340,0000 -1,6797

-14,9218-25,7968-14,9120

35,3459

-14,9159

-14,9189-25,797214,9090-14,9257-25,801314,9159

5,3152

-14,9257-25,8013

-10,42455,3250

5,3056-10,3929-5,31535,3250-10,4245-5,3348

5,3002-10,39185,3100
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Tabela 8.6 – Comparação entre reações de apoio dos programas AETEQ e SAP2000  

RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ 
-0,0016 -0,0206 0,0000

8,70% 0,07% 0,00%
0,0000 -0,0530 -0,0001

0,00% 0,18% 0,01%
-0,0012 -0,0172 0,0000

12,00% 0,03% 0,00%
0,0000 -0,0484 0,0056

0,00% 0,09% 0,53%
0,0181 0,0451 0,0228

0,11% 0,13% 0,14%
-0,0172 0,0403 0,0215

0,10% 0,12% 0,13%
-0,0073 0,0190 -0,0127

0,11% 0,13% 0,20%
0,0069 0,0211 -0,0120

0,11% 0,15% 0,19%
0,0073 0,0120 0,0073

0,05% 0,05% 0,05%
-0,0075 0,0036 0,0075

0,05% 0,02% 0,05%
-0,0187 0,0296 -0,0187

0,36% 0,41% 0,36%
0,0211 0,0286 -0,0211

0,41% 0,40% 0,41%

Diferença de Reações (kN e %)
Torre Estaiada de 50m

Nó AETEQ (kN) SAP2000 (kN)

416

415

414

413

412

411

410

409

404

403

402

401 0,000030,21430,01960,0000

-1,039530,24370,0000-1,0396

-0,00980,0000

30,19370,0180

30,19080,0000

55,8415-0,0110

-1,068955,82930,0000-1,063355,78080,0000

0,000055,8587

-16,5830-34,3821-16,5732-16,5603

-16,5830-34,382116,5732-16,5616

6,39396,3813

-34,3370-16,5551

-34,341816,5561

-14,12226,3867

6,3939-14,1412-6,39396,3820-14,1201-6,3871

6,3939-14,1412

-14,8767-23,4575-14,8767-14,8694

-14,8767-23,447714,8767-14,8692

5,20735,1886

-23,4455-14,8694

-23,444114,8692

-7,20775,1886

5,2171-7,2471-5,21715,1961-7,2185-5,1961

5,2073-7,2373
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Tabela 8.7 – Comparação entre reações de apoio dos programas AETEQ e SAP2000  

RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ 
0,0029 -0,0656 0,0000

0,00% 0,12% 0,00%

0,0000 -0,1569 -0,0104

0,00% 0,29% 0,44%

-0,0070 0,0337 0,0000

244,83% 0,03% 0,00%

0,0000 -0,0596 -0,0013

0,00% 0,05% 0,05%

0,0011 0,0092 -0,0005

0,01% 0,03% 0,00%

-0,0077 0,0120 0,0065

0,05% 0,03% 0,04%

-0,0193 0,0403 -0,0207

0,39% 0,34% 0,41%

0,0229 0,0489 -0,0146

0,46% 0,41% 0,29%

0,0063 0,0191 0,0135

0,03% 0,04% 0,06%

-0,0111 0,0184 0,0088

0,05% 0,04% 0,04%

-0,0172 0,0530 -0,0198

0,42% 0,62% 0,49%

0,0223 0,0523 -0,0244

0,55% 0,61% 0,60%

0,0170 0,0396 0,0170

0,09% 0,12% 0,09%

-0,0113 0,0246 0,0113

0,06% 0,08% 0,06%

-0,0115 0,0178 -0,0115

0,22% 0,21% 0,22%

0,0028 0,0124 -0,0028

0,05% 0,14% 0,05%

Diferença de Reações (kN e %)
Torre Estaiada de 70m

Nó AETEQ (kN) SAP2000 (kN)

580

579

578

577

584

583

582

581

0,000055,1556

575

576

562

561

574

573

564

563

0,0029 55,2212

-2,363455,19180,0000-2,373855,03490,0000

0,00000,0000

0,0000109,73640,00980,0000109,77010,0028

109,77560,0000-2,3549109,71600,0000 -2,3536

-14,9551-34,9117-14,9453-14,9443

-14,9649-34,921514,9551-14,9585-34,909514,9474

5,02104,9905

-14,9556-34,9025

-11,98265,0017

5,0014-12,0230-5,02104,9868-11,9740-4,9981

5,0112-12,0230

-24,2322-52,5636-24,2224-24,2187

-24,2224-52,553824,2224-24,2136

4,06984,0500

-52,5445-24,2161

-52,535424,2113

-8,56714,0526

4,0796-8,6299-4,07964,0551-8,5776-4,0573

4,0698-8,6200

-18,4561-18,4391-32,1360-18,4391 -18,4561-32,1756

-18,4561-32,165818,4561-18,4448-32,141218,4448

5,2662-8,61025,26625,2547-8,59255,2547

-8,6077-5,2633 5,2662-8,6200-5,26625,2633
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Tabela 8.8 – Comparação entre reações de apoio dos programas AETEQ e SAP2000  

RX RY RZ RX RY RZ RX RY RZ 
0,0078 -0,0737 0,0000

40,00% 0,10% 0,00%

0,0000 -0,1692 -0,0102

0,00% 0,23% 0,38%

-0,0056 0,0580 0,0000

57,00% 0,04% 0,00%

0,0000 -0,0410 -0,0052

0,00% 0,03% 0,19%

0,0138 0,0430 0,0146

0,06% 0,08% 0,06%

-0,0200 0,0326 0,0208

0,08% 0,06% 0,08%

-0,0117 0,0263 -0,0111

0,17% 0,16% 0,16%

0,0130 0,0322 -0,0123

0,19% 0,20% 0,18%

0,0246 0,0434 0,0230

0,09% 0,08% 0,08%

-0,0187 0,0415 0,0169

0,07% 0,07% 0,06%

-0,0091 0,0255 -0,0110

0,14% 0,20% 0,17%

0,0129 0,0232 -0,0145

0,20% 0,18% 0,23%

0,0135 0,0324 0,0135

0,06% 0,08% 0,06%

-0,0068 0,0121 0,0068

0,03% 0,03% 0,03%

-0,0227 0,0314 -0,0227

0,39% 0,36% 0,39%

0,0089 0,0138 -0,0089

0,15% 0,16% 0,15%
-5,8555 5,8644-8,8456-5,86445,8555-8,8318

-38,184823,2350

5,8644-8,84565,86445,8417-8,81425,8417

-23,2418-38,196923,2418-23,2350

-38,1743-23,2282 -23,2418-38,2067-23,2418-23,2282

-12,97816,3162

6,3351-13,0134-6,33516,3206-12,9902-6,3222

6,3253-13,00366,32536,3143

-57,3255-27,8851

-27,8999-57,359127,8999-27,8831-57,317627,8812

-27,9097-57,3689-27,9097-27,8867

-15,96846,8530

6,8548-15,9946-6,86476,8426-15,9625-6,8516

6,8548-15,99466,86476,8438

-24,7570-54,6291-24,7480

-24,7814-54,672124,7716-24,7606-54,639524,7516

-2,7459

-24,7716-54,6721-24,7618

135,7624-0,0154

135,67500,0000-2,7511135,63400,0000

0,0000135,7044-0,00980,0000

75,01580,0275

-2,716475,10910,0000-2,726674,94000,0000

0,000075,08950,01960,0000601

619

624

623

622

621

620

SAP2000 (kN)

618

617

616

615

614

613

604

603

602

Diferença de Reações (kN e %)
Torre Estaiada de 90m

Nó AETEQ (kN)

 

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

programa SAP2000, a diferença entre reações de apoio permaneceu, na maioria dos casos, 

menor que 1%. Deste modo, pode-se concluir que existe uma boa correlação entre os 

resultados obtidos pelos dois programas.  
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8.3 – ANÁLISE MODAL DE TORRES METÁLICAS ESTAIADAS  

 

Esta seção investiga os resultados referentes à análise modal das torres estaiadas de 10, 30, 

50, 70 e 90 metros de altura. Para este propósito, é utilizado o programa de análise modal 

FMVTEQ, cujos resultados são comparados aos obtidos com o programa de análise 

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

vibração das estruturas, utilizando-se no programa FMVTEQ a formulação matemática 

não-linear para cabos tensionados. 

 

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

de vibração, determinados pelo programa FMVTEQ, com os resultados obtidos pelo 

programa SAP2000. Na Tabela 8.10, são apresentados os resultados referentes às 

diferenças percentuais entre os valores das freqüências obtidas pelos dois programas.  

 

Tabela 8.9 – Análise comparativa entre freqüências naturais das torres estaiadas 

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

M
od

o Frequências Naturais de Vibração (Hz)
10m 30m 50m 70m 90m

 

Tabela 8.10 – Diferença entre freqüências naturais dos programas FMVTEQ e SAP2000 

% Hz % Hz % Hz % Hz % Hz
1 2,02 0,292 2,42 0,123 2,78 0,093 2,61 0,064 7,47 0,169
2 2,02 0,292 2,42 0,123 2,78 0,093 2,61 0,064 7,47 0,169
3 6,93 1,729 1,25 0,089 0,70 0,029 1,72 0,056 7,16 0,201
4 1,21 0,319 1,25 0,089 0,70 0,029 1,72 0,056 7,16 0,201
5 10,04 2,647 18,82 1,558 25,17 1,184 0,68 -0,027 8,17 0,262
6 1,30 0,691 0,21 0,023 -0,39 -0,023 0,68 -0,027 3,65 0,122
7 1,30 0,691 0,21 0,023 0,86 0,051 24,71 1,005 31,94 1,067
8 14,37 8,497 0,27 -0,047 -0,83 -0,071 0,70 -0,041 2,07 0,090
9 1,75 1,314 0,27 -0,047 -0,83 -0,071 0,70 -0,041 4,53 0,196
10 2,86 2,524 13,36 2,508 14,03 1,502 3,70 0,292 2,80 0,159

M
od

o Torres estaiadas
10m 30m 50m 70m 90m
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Conforme diferenças apresentadas na Tabela 8.10 com base nos resultados da Tabela 8.9, o 

programa FMVTEQ apresentou freqüências naturais ligeiramente maiores do que às 

obtidas através do programa SAP2000. Com base nos valores das freqüências de vibração, 

o comportamento observado para as torres estaiadas no programa FMVTEQ são de 

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

 

Cabe então salientar que as maiores diferenças encontradas entre as freqüências naturais, 

deve-se ao fato da análise modal do programa SAP2000 ser considerada somente como 

linear, o que não permite avaliar os cabos das torres como elementos submetidos somente a 

esforços de tração, influenciando, portanto, nos modos de vibração das estruturas, 

principalmente nos modos de torção. A ocorrência desta situação pode ser observada, por 

exemplo, na comparação dos dez primeiros modos de vibração da torre estaiada de 50 

metros, conforme apresentado na Tabela 8.11. Na comparação entre as freqüências 

naturais, verifica-se a não correspondência entre o 5º, 7º e 10º modos de vibração da 

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

FMVTEQ SAP2000

3º

3,432 3,339

4,188 4,159

2º

Freqüência (Hz)

3,432 3,339

SAP2000

1º

Modo de Vibração FMVTEQ
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Tabela 8.11 – Modos de vibração da Torre de 50m (FMVTEQ e SAP2000) (continuação) 

FMVTEQ SAP2000

6º 5,888 5,911

4º 4,188 4,159

5º 5,888 4,704

Modo de Vibração Freqüência (Hz) FMVTEQ SAP2000
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Tabela 8.11 – Modos de vibração da Torre de 50m (FMVTEQ e SAP2000) (continuação) 

FMVTEQ SAP2000

9º 8,481 8,552

7º 5,962 5,911

8º 8,481 8,552

Modo de Vibração Freqüência (Hz) FMVTEQ SAP2000
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Tabela 8.11 – Modos de vibração da Torre de 50m (FMVTEQ e SAP2000) (continuação) 

FMVTEQ SAP2000
FMVTEQ SAP2000

10º 12,201 10,699

Modo de Vibração Freqüência (Hz)

 
 

8.4 – ANÁLISE DINÂMICA DE TORRES METÁLICAS ESTAIADAS 

 

Nesta seção são apresentados os resultados do comportamento dinâmico da torre estaiada 

de 30m de altura. A escolha desta estrutura está relacionada ao tempo de processamento 

computacional necessário para realizar a análise por integração da equação de movimento 

no tempo máximo de 600 segundos.  

 

As torres estaiadas de 50m, 70m e 90m apresentam 1248, 1752 e 1872 graus de liberdade, 

respectivamente, o que ocasiona grande aumento no armazenamento e processamento de 

dados, gerando alto esforço computacional. Neste trabalho, portanto, as torres estaiadas de 

50m, 70m e 90m não foram avaliadas com relação à análise dinâmica devido a não 

disponibilidade de ferramenta computacional avançada.   

 

A torre estaiada de 30m foi submetida simultaneamente à parcela de carregamento estático 

do vento, definido como 48% das cargas calculadas no programa de análise estática 

AETEQ, mais a parcela correspondente a 52% do carregamento flutuante obtido do 

programa RAJADA.  

 

Os resultados da análise dinâmica foram avaliados em termos do deslocamento do nó do 

topo da torre de 30m e dos esforços axiais máximos nos montantes da base. Os resultados 
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foram obtidos através do programa de análise dinâmica ADTEQ, cujos valores foram 

comparados posteriormente com os resultados do programa SAP2000.  

 

8.4.1 – Análise dinâmica da torre estaiada de 30 metros  

 

Para a simulação do carregamento do vento, utilizou-se uma velocidade básica (V0) de 

45m/s e a posição do centro de rajada estacionária na cota de 25m, o que corresponde ao 

nó de topo do segundo módulo da torre de 30 metros.  

 

Seguindo a proposta apresentada por Guimarães (2000), a decomposição espectral da 

parcela do carregamento flutuante foi determinada para um conjunto de 14 funções 

harmônicas (m=14). O valor referente ao período fundamental da torre estaiada de 30m 

corresponde a 0,1915s e equivale a freqüência ressonante (período Tr) para a segunda 

função harmônica do espectro, conforme apresentado na Tabela 8.12.  
 

Tabela 8.12 – Funções harmônicas para análise dinâmica da torre de 30m 

1 0,0957 65,6207 10,4439 0,0487059596 0,31211 0,02813 42,47196

2 0,1915 32,8104 5,2219 0,0773140328 0,39323 0,03544 84,94393

3 0,3830 16,4052 2,6110 0,1227165777 0,49541 0,04466 169,88786

4 0,7660 8,2026 1,3055 0,1947255424 0,62406 0,05625 339,77571

5 1,5320 4,1013 0,6527 0,3086329769 0,78566 0,07082 679,55143

6 3,0640 2,0506 0,3264 0,4869341016 0,98685 0,08895 1359,10286

7 6,1280 1,0253 0,1632 0,7545382800 1,22844 0,11073 2718,20571

8 12,2560 0,5127 0,0816 1,0934329226 1,47881 0,13330 5436,41143

9 24,5120 0,2563 0,0408 1,2836334827 1,60227 0,14442 10872,82286

10 49,0238 0,1282 0,0204 0,9601832327 1,38577 0,12491 21745,64571

11 98,0476 0,0641 0,0102 0,4157697364 0,91189 0,08220 43491,29143

12 196,0983 0,0320 0,0051 0,1259974316 0,50199 0,04525 86982,58286

13 392,1843 0,0160 0,0025 0,0332485382 0,25787 0,02324 173965,16571

14 784,4176 0,0080 0,0013 0,0084289623 0,12984 0,01170 347930,33143
5,9142617775 11,09420 1,00000Soma

m Tk(s) ωk (rad/s) nk (Hz) Ck ck Δz0k (cm)k k
2

n S(n )

u*

 
 
Para o cálculo da amplitude do carregamento flutuante do vento, o programa RAJADA 

determina a área do espectro de Davenport ( 2
*( )k kn S n u ), através da regra de Simpson, 

como também os coeficientes de área relativos (ck) e a extensão das rajadas equivalentes 

(Δz0k). Os valores referentes às amplitudes nodais associadas às respectivas funções 

harmônicas, obtidas através do programa RAJADA para a torre estaiada de 30m, são 

apresentados no Apêndice F. 
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A torre estaiada foi excitada por 20 séries de carregamentos temporais constituídas pelas 

14 funções harmônicas da Tabela 8.12. Cada série de carregamento possui um conjunto de 

ângulos de fase aleatórios (0 ≤ θk ≤ 2π) determinados pelo programa RAJADA através de 

funções random em código Fortran. A natureza aleatória deste processo fica caracterizada 

pela combinação destes ângulos de fase, o que determina a defasagem entre as 14 funções 

harmônicas do espectro adotado, conforme esquematizado na Figura 7.6.  

 

Para a obtenção da resposta da equação de movimento, adotou-se neste trabalho o método 

de Newmark, considerando aceleração média constante (β = ¼) para um passo de tempo 

igual a 0,00005s e para um tempo máximo de análise de 600 segundos. O tempo máximo 

utilizado na análise dinâmica atende a recomendação proposta por Franco (1993) e abrange 

todas as faixas de freqüências contidas na área total definida pelo espectro de Davenport.  

 

A fim de garantir a estabilidade numérica do método de Newmark, adotou-se um passo de 

tempo (Δt) igual a 0,00005s e que correspondente a um quinto do menor período de 

vibração natural da torre estaiada (Tn = 0,0003s), conforme Bathe e Wilson, 1976 e 

Newmark, 1959.  

 

Os resultados referentes aos deslocamentos máximos para cada série temporal de 

carregamento são apresentados conforme gráfico da Figura 8.1. O deslocamento de 

referência nesta análise foi adotado como sendo na direção do carregamento do vento e 

compreende o deslocamento do nó 1 situado no topo da torre estaiada.  
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1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20

Séries de Carregamento

D
es

lo
ca

m
en

to
s 

(c
m

)

 

Figura 8.1 – Deslocamentos máximos de topo para cada série da torre estaiada de 30m  
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A Tabela 8.13 seguinte apresenta os valores dos deslocamentos máximos do nó 1, para 

cada série de carregamento, e o instante de tempo no qual o valor ocorreu.  

 

Tabela 8.13 – Deslocamentos máximos por série de carregamento 
Série Deslocamento (cm) Tempo (s)

1 3,6358 518,45
2 3,4998 566,79
3 3,6842 265,33
4 3,6210 350,65
5 3,6629 199,86
6 3,7445 398,07
7 3,6144 215,04
8 3,6992 39,81
9 3,6802 547,27
10 3,7276 384,15
11 3,6369 267,77
12 3,5480 230,99
13 3,7519 264,94
14 3,6046 398,13
15 3,5084 244,64
16 3,7689 112,06
17 3,6497 174,55
18 3,8016 46,10
19 3,6365 258,19
20 3,5625 335,60  

 

A análise estatística de extremos de Gumbel realizada para os valores das 20 séries 

temporais de carregamento fornece os parâmetros estatísticos descritos na Tabela 8.14, e 

que permitem determinar o valor do deslocamento característico (xc) igual a 3,808cm. 

 

Tabela 8.14 – Propriedades estatísticas para as séries de carregamento 

média μ 3,652

desvio padrão σ 0,084

propabilidade p 0,950

curva exponencial w 2,970

dispersão 15,360

moda 3,614

deslocamento característico (cm) x c 3,808

α
x

 
 

A partir da análise estatística, adotou-se a série temporal de carregamento nº. 18 como 

sendo a série cuja resposta máxima mais se aproxima do valor característico de 
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deslocamento (xc). Os resultados encontrados para esta série característica foram 

considerados como representativos da análise dinâmica da torre estaiada de 30 metros. 

 

O histórico dos deslocamentos no tempo máximo de 600s para o nó 1 do topo da torre 

estaiada de 30 metros, correspondente à série característica nº. 18, é apresentado na Figura 

8.2. Nesta figura pode ser observado o valor do deslocamento máximo de 3,8016cm 

ocorrido para o instante de tempo igual a 46,10 segundos. 

 

 
Figura 8.2 – Deslocamento temporal para a série característica de carregamento nº. 18 

 

No Apêndice E, são apresentados os históricos dos deslocamentos máximos de topo para 

as 20 séries de carregamento no tempo máximo de 600 segundos. 

 

Como informação adicional, para a análise dinâmica da torre estaiada de 30m no programa 

ADTEQ, ressalta-se que foram utilizados dois processadores do tipo AMD Duron 1,8GHz 

com 256MB de memória RAM e um Pentium 3,2GHz com 512MB de memória RAM, 

totalizando um tempo máximo de processamento computacional aproximado de 238,58h 

(≈ 10 dias) e 116,66h (≈ 5 dias), respectivamente.  

 
Para a análise dinâmica no programa SAP2000, considerou-se um tempo máximo de 60s 

de modo a capturar a resposta extrema do deslocamento do nó de topo da torre estaiada de 

30 metros. O tempo máximo adotado para a análise dinâmica abrange o instante de tempo 

igual a 46,10s onde ocorreu o deslocamento máximo para a série característica de 

carregamento de número 18. Por outro lado, o tempo máximo da análise atende as 
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limitações encontradas no programa SAP2000, conforme descritas no item a da seção 

7.3.1. O tempo de processamento computacional verificado no SAP2000, para a análise 

dinâmica não-linear da torre de 30m no tempo de 60 segundos, foi de aproximadamente 

15,75h. Para esta análise, foi utilizado um processador AMD Duron 1,8GHz com 256MB 

de memória RAM.  

 

Após a determinação da série característica de carregamento de número 18, adotou-se os 

resultados desta série como representativos da análise dinâmica obtidos do programa 

ADTEQ sendo, posteriormente, comparados aos obtidos pelo programa SAP2000. 

Ressalta-se que a análise dinâmica realizada no programa SAP2000 compreendeu uma 

análise com definição de parâmetros não-lineares de modo a considerar os elementos de 

cabo submetidos somente a esforços de tração. Este procedimento pode ser observado com 

detalhes no Apêndice I.  

 

Os resultados foram avaliados em termos do deslocamento máximo do topo, e do esforço 

axial máximo ocorrido no montante mais solicitado da base da torre, conforme Tabelas 

8.15 e 8.16. 

 

Tabela 8.15 – Deslocamento máximo de topo da torre estaiada de 30m 

Nó ADTEQ SAP2000

1 3,808 3,571

Deslocamento máximo (cm)

 
 
Tabela 8.16 – Esforço axial máximo de compressão no montante da base da torre de 30m 

ADTEQ SAP2000
Esforço Máximo (kN) Esforço Máximo (kN)

Torre Estaiada de 30m

Montante

727 -30,9890 -30,8125
 

 

Comparando-se os deslocamentos máximos correspondentes ao nó de topo, bem como os 

esforços axiais máximos nos montantes da base da torre estaiada, obtidos dos programas 

ADTEQ e SAP2000, conforme discriminado nas Tabelas 8.15 e 8.16, verifica-se que 

houve uma boa concordância entre os resultados encontrados.  
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A Tabela 8.17 compara os esforços axiais máximos de tração e compressão, obtidos do 

programa de análise estática (AETEQ), com os esforços axiais máximos obtidos do 

programa de análise dinâmica (ADTEQ), em função do tipo do perfil estrutural (T - 

travamento interno; H-horizontal; M-montante; D-diagonal e AT-anti-torçor) e a sua cota 

de ancoragem (altura) na torre estaiada.  

 

Tabela 8.17 – Esforços axiais máximos das análises estática e dinâmica da torre de 30m 

Tração Compr. Tração Compr. Tração Compr. Tração Compr.
T 19,86 -14,80 0,0000 0,0000 0,0098 -0,1177 – –
H 19,86 -11,51 5,1191 -3,6088 5,6388 -3,9619 10,15% 9,78%
M 50,31 -38,73 2,5890 -22,1336 4,2267 -25,4581 63,26% 15,02%
D 19,86 -6,40 3,6481 -3,3637 5,0700 -4,7856 38,98% 42,27%
T 19,86 -14,80 0,0000 0,0000 0,0686 -0,3530 – –
H 19,86 -11,51 1,2454 -1,2454 0,5982 -2,0104 108,20% 61,42%
M 50,31 -38,73 0,8434 -22,1630 4,1874 -25,4875 396,51% 15,00%
D 19,86 -6,40 1,4220 -1,4220 2,5693 -2,5595 80,69% 80,00%
T 19,86 -14,80 1,5593 0,0000 1,6573 0,0000 6,29% –
H 19,86 -11,51 3,2068 -0,0785 3,7069 -0,2452 15,60% 212,50%
M 50,31 -38,73 0,0000 -21,4275 0,0000 -21,1431 – 1,35%
D 19,86 -6,40 0,2059 -0,2059 0,6374 -0,6178 209,52% 200,00%
T 19,86 -14,80 0,0000 0,0000 0,0490 -0,2844 – –
H 19,86 -11,51 5,2956 -1,0297 5,1877 -1,3827 2,08% 34,29%
M 50,31 -38,73 0,0000 -24,8795 0,0000 -27,0860 – 8,87%
D 19,86 -6,40 2,9028 -2,9028 2,9616 -2,9420 2,03% 1,35%
T 19,86 -14,80 0,0000 0,0000 0,0490 -0,2844 – –
H 19,86 -11,51 0,9807 -0,9807 0,4707 -1,2454 108,33% 27,00%
M 50,31 -38,73 0,0000 -20,8489 0,0000 -22,4768 – 7,81%
D 19,86 -6,40 0,1177 -0,1177 0,3432 -0,3040 191,67% 158,33%
T 19,86 -14,80 0,0000 0,0000 0,0490 -0,2550 – –
H 19,86 -11,51 0,8826 -0,8826 0,4217 -1,0885 109,30% 23,33%
M 50,31 -38,73 0,0000 -35,3137 0,0000 -30,9890 – 13,96%
D 19,86 -6,40 2,3732 -2,3732 1,7652 -1,7358 34,44% 36,72%

AT 19,86 -10,00 10,1695 0,0000 10,9246 0,0000 7,43% –
AT 28,39 -13,83 0,0000 -10,1499 0,0000 -11,0423 – 8,79%

10,00

5,00

28,50

30,00

25,00

20,00

15,00

Diferença (%)Resistente Estática AETEQ Dinâmica ADTEQ 

(kN) Esforço axial (kN) Esforço axial (kN)P
er

fil

Capacidade Análise
Altura 

(m)

 
 

Os gráficos das Figuras 8.3 e 8.4 apresentam uma visualização da comparação entre os 

esforços axiais máximos de tração e compressão obtidos pelos programas de análise 

estática (AETEQ) e dinâmica (ADTEQ).  
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Comparação entre esforços de tração máximos das análises 
estática e dinâmica da torre de 30m
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Figura 8.3 – Comparação entre esforços de tração das análises estática e dinâmica 

 

Comparação entre esforços de compressão máximos das análises 
estática e dinâmica da torre de 30m
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Figura 8.4 – Comparação entre esforços de compressão das análises estática e dinâmica 

 

Conforme gráfico da Figura 8.3, verifica-se a predominância dos esforços estáticos de 

tração sobre os esforços dinâmicos somente nos três primeiros módulos inferiores da torre 

estaiada, o que equivale à cota de 15 metros. Porém, para os três módulos superiores a 15 

metros, observa-se uma situação inversa, ou seja, ocorre a predominância dos esforços 

dinâmicos sobre os estáticos.  

 114



Para o gráfico da Figura 8.4, observa-se maiores esforços estáticos axiais de compressão 

somente no primeiro módulo da torre, notando-se uma situação inversa a partir da cota de 5 

metros, onde é possível visualizar a predominância dos esforços dinâmicos de compressão 

sobre os esforços estáticos. Os picos de esforços de compressão visualizados no gráfico são 

correspondentes aos montantes com as maiores solicitações axiais associados a cada 

módulo da torre estaiada de 30 metros.   

 

8.5 – ANÁLISE DE TORRES ESTAIADAS SOB RUPTURA DE CABO 

 

O colapso por ruptura de cabo de torres estaiadas, utilizadas nos sistemas de 

telecomunicações, tem como outras conseqüências a perda de operacionalidade do setor e 

prejuízos econômicos consideráveis, além de ocasionar acidentes em áreas urbanas. Razões 

como estas têm levado a análise de projetos dessas estruturas envolvendo situações de 

rompimento repentino de elemento de cabo o que pode ser visto como, por exemplo, nas 

recomendações da norma internacional IASS-81 (International Association For Shell and 

Spatial Structures). 

 

Para ilustrar a versatilidade dos programas computacionais utilizados neste trabalho, 

procedeu-se uma avaliação das análises estática, dinâmica e modal de torres estaiadas 

considerando simulações envolvendo o rompimento eventual de um elemento de cabo.   

 

Primeiramente, para avaliar os efeitos ocasionados pela ruptura eventual de um elemento 

de cabo em uma torre estaiada de 50 metros, foram realizadas duas análises – estática e 

modal – levando-se em conta a eliminação do número do cabo escolhido arbitrariamente 

na linha de dados do arquivo de entrada utilizado nos programas AETEQ e FMVTEQ.  

 

Posteriormente, realizou-se uma análise dinâmica em uma torre estaiada de 90 metros 

submetida a um eventual rompimento de cabo. Para a realização desta análise, 

introduziram-se linhas de comando no programa ADTEQ de modo a simular o rompimento 

no instante de tempo de 20s desconsiderando também os efeitos do amortecimento da 

torre. Admitiu-se um tempo de análise de 80s para a obtenção dos deslocamentos máximos 

e esforços da torre, sendo que no intervalo de tempo de 0s a 20s a estrutura é considerada 

intacta.  
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Para a torre estaiada de 50 metros, as respostas foram avaliadas com relação à variação das 

freqüências naturais de vibração e dos esforços de pré-tensão iniciais. No caso da torre 

estaiada de 90 metros, procedeu-se a verificação dos resultados referentes aos 

deslocamentos máximos do topo da estrutura e a variação ao longo do tempo dos esforços 

axiais dos elementos de cabo intactos. 

 

8.5.1 – Análise estática da torre estaiada de 50m sob ruptura de cabo 

 

Esta seção trata do procedimento adotado para a avaliação do comportamento estático de 

uma torre estaiada de 50m frente ao rompimento eventual de um elemento de cabo.  

 

Os resultados foram obtidos do programa de análise estática AETEQ considerando, 

primeiramente, a não incidência da carga de vento, com o objetivo de determinar os 

esforços de pré-tensionamento nos elementos de cabo. Posteriormente, utilizou-se o 

mesmo programa para obter as forças nos cabos devido à incidência do carregamento de 

vento na torre estaiada de 50 metros. As duas situações citadas consideram ainda a resposta 

da estrutura frente ao rompimento de um elemento de cabo. 

 

O procedimento para a simulação do rompimento de cabo no programa de análise estática 

AETEQ compreendeu a eliminação na linha de dados do elemento de cabo de número 14, 

escolhido arbitrariamente, ancorado a 32,5m de altura e situado a barlavento (B) da 

incidência da carga do vento. A eliminação do elemento de cabo foi realizada no arquivo 

de entrada de dados do mesmo programa.   

 

As Tabelas 8.18 e 8.19 ilustram as duas situações consideradas nesta análise, onde a 

porcentagem das forças de pré-tensão é obtida através da relação do esforço axial no 

elemento de cabo (carga) e sua capacidade resistente nominal, sendo de 50,80kN. O 

cálculo da resposta da estrutura foi considerado na direção do carregamento do vento, 

levando-se em conta as faces de barlavento (B) e sotavento (S).  

 

Conforme a norma canadense CSA S37-94, a fim de garantir a rigidez de suspensão dos 

elementos de cabo e, consequentemente, o equilíbrio da torre estaiada, recomenda-se 

forças de pré-tensão nos elementos de cabo na ordem de 10% da capacidade resistente 

nominal, podendo variar entre 8% e 15%. 
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Tabela 8.18 – Pré-tensão dos cabos da torre estaiada de 50m sem carga de vento 

Pré-tensão Pré-tensão

(kN) (kN)

1 B 7,41 14,58 7,57 14,90
2 B 7,42 14,60 7,35 14,47
3 B 7,41 14,58 7,45 14,66
4 B 7,42 14,60 7,45 14,66
5 S 7,41 14,58 7,35 14,47
6 S 7,42 14,60 7,58 14,92
7 S 7,41 14,58 7,47 14,70
8 S 7,42 14,60 7,48 14,72
9 B 7,49 14,74 7,54 14,84

10 B 7,49 14,74 8,83 17,38
11 S 7,49 14,74 7,54 14,84
12 S 7,49 14,74 6,26 12,32
13 B 7,54 14,84 7,49 14,74
14 B 7,54 14,84 – –
15 S 7,54 14,84 7,49 14,74
16 S 7,54 14,84 4,98 9,80
17 B 7,27 14,31 7,35 14,47
18 B 7,27 14,31 9,05 17,81
19 S 7,27 14,31 7,35 14,47
20 S 7,27 14,31 5,64 11,10
21 B 7,40 14,56 7,46 14,68
22 B 7,40 14,56 7,90 15,55
23 S 7,40 14,56 7,46 14,68
24 S 7,40 14,56 7,02 13,82
25 B 7,12 14,01 7,15 14,07
26 B 7,12 14,01 6,98 13,74
27 S 7,12 14,01 7,15 14,07
28 S 7,12 14,01 7,32 14,41

48,50

8,50

40,50

32,50

24,50

16,50

Sem ruptura de cabo  Com ruptura de cabo

(%) (%)

Posição
Sem carregamento de vento

C
ab

o

Fa
ce h (m)

 
 

Da Tabela 8.18, considerando inicialmente o caso sem carregamento de vento e sem 

ruptura de cabo, observa-se que os encurtamentos adotados para os elementos de cabo da 

torre estaiada de 50 metros conduziram a porcentagens de pré-tensão que atendem as 

recomendações da norma canadense. Para esta mesma situação, mas considerando a 

ruptura do cabo de nº. 14, as porcentagens de pré-tensão são pouco afetadas. 

 

A segunda análise realizada na torre estaiada de 50 metros compreendeu a estrutura 

submetida ao carregamento estático do vento. Conforme já era esperado, pode-se observar 

que a incidência do carregamento levou ao aumento dos esforços axiais de tração para os 

elementos de cabo situados a barlavento (B), ao contrário do que se verifica para os cabos 

situados a sotavento (S), já que os mesmos apresentam uma diminuição dos esforços de 

pré-tensionamento. 
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Em outra situação, a interferência mais sentida na torre estaiada de 50m pode ser 

observada no caso da incidência do carregamento do vento com o rompimento do elemento 

de cabo de número 14. Para esta análise, verifica-se que o nível de pré-tensão inicial, 

verificado anteriormente na Tabela 8.18 para os elementos de cabo próximos ao cabo 

rompido, não foi capaz de anular o efeito de afrouxamento, o que pode ser visto para o 

cabo 16 situado a sotavento, conforme resultados da Tabela 8.19.  

 

Tabela 8.19 – Esforços nos cabos da torre estaiada de 50m com carga de vento 

Esforço Esforço

(kN) (kN)

1 B 9,57 18,83 9,81 19,31
2 B 9,16 18,03 9,04 17,79
3 B 9,16 18,03 9,20 18,11
4 B 9,58 18,85 9,63 18,95
5 S 5,23 10,29 5,11 10,06
6 S 5,66 11,14 5,91 11,63
7 S 5,64 11,10 5,72 11,26
8 S 5,23 10,29 5,31 10,45
9 B 11,39 22,42 11,47 22,57

10 B 11,39 22,42 13,58 26,73
11 S 3,58 7,05 3,66 7,20
12 S 3,59 7,07 1,57 3,09
13 B 12,44 24,48 12,35 24,31
14 B 12,44 24,48 – –
15 S 2,64 5,20 2,55 5,02
16 S 2,65 5,22 -1,57 -3,09
17 B 11,73 23,09 11,86 23,34
18 B 11,73 23,09 14,65 28,83
19 S 2,80 5,51 2,93 5,77
20 S 2,80 5,51 0,13 0,26
21 B 11,60 22,83 11,70 23,03
22 B 11,60 22,83 12,43 24,46
23 S 3,20 6,30 3,30 6,49
24 S 3,20 6,30 2,57 5,06
25 B 9,50 18,70 9,55 18,79
26 B 9,50 18,70 9,28 18,26
27 S 4,74 9,33 4,78 9,41
28 S 4,74 9,33 5,06 9,96

Posição
Com carregamento de vento

Sem ruptura de cabo  Com ruptura de cabo

C
ab

o

Fa
ce h (m)

48,50

(%) (%)

8,50

40,50

32,50

24,50

16,50

 
 

8.5.2 – Análise modal da torre estaiada de 50m sob ruptura de cabo 

 

A Tabela 8.20 apresenta os resultados obtidos do programa FMVTEQ e que são referentes 

aos efeitos do rompimento de um elemento de cabo na torre estaiada de 50 metros. O 
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elemento de cabo escolhido compreendeu o cabo 28, cujo ponto de ancoragem está situado 

na cota de 8,50m e que corresponde ao primeiro nível de ancoragem na estrutura.  

 

Os efeitos desta simulação foram avaliados em termos das variações das freqüências e 

períodos naturais para os dez primeiros modos de vibração para os casos da torre intacta 

(sem rompimento de cabo) e após a ruptura do cabo.  

 

Tabela 8.20 – Freqüências naturais da torre de 50m após ruptura de elemento de cabo  

f (Hz) T(s) f (Hz) T(s)
1 3,4315 0,2914 3,1217 0,3203
2 3,4315 0,2914 3,4399 0,2907
3 4,1884 0,2388 4,0591 0,2464
4 4,1884 0,2388 4,1995 0,2381
5 5,8881 0,1698 5,8371 0,1713
6 5,8881 0,1698 5,8991 0,1695
7 5,9619 0,1677 5,9415 0,1683
8 8,4812 0,1179 8,4884 0,1178
9 8,4812 0,1179 8,4923 0,1178
10 12,2005 0,0820 12,1694 0,0822

Modo
Estrutura intacta Estrutura com cabo rompido

 
 

A comparação dos resultados entre as dez primeiras freqüências e períodos naturais, para 

os dois casos citados, podem ser observadas na Tabela 8.20 e no gráfico da Figura 8.5. 
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Figura 8.5 – Comparação entre freqüências naturais da torre de 50m para a estrutura intacta 

e com ruptura de cabo 
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Na comparação entre os resultados das freqüências naturais da torre de 50 metros, pode-se 

observar que a interferência da ruptura de um elemento de cabo foi mais sentida para o 

primeiro e terceiro modos de vibração da estrutura. As freqüências naturais apresentaram 

variações na ordem de 9% e 3% para o primeiro e terceiro modos, respectivamente, porém 

sem apresentar variações significativas para as freqüências seguintes.  

 

Com base nos valores das freqüências naturais para o caso da torre com cabo rompido, 

verifica-se que nesta situação os pares de valores das freqüências não se apresentaram 

igualados, o que já era esperado, devida à perda de simetria dos eixos horizontais da torre, 

que altera a maneira de vibrar da estrutura. Esse aspecto é verificado no caso do aumento 

das freqüências naturais para os modos de vibração ímpares e diminuição para os modos 

pares. 

 

As Figuras 8.6 e 8.7 comparam o primeiro e terceiro modos de vibração da torre intacta 

com os modos de vibração da estrutura após a ruptura do elemento de cabo 28. Com o 

intuito de facilitar a representação das figuras, não foram apresentados os cabos e o 

mecanismo anti-torçor da torre de 50 metros.  
 

 

(a) (b) 

Figura 8.6 – Torre Estaiada 50m: Comparação entre o modo fundamental de vibração para 
a torre intacta (a) e para a torre com ruptura de cabo (b) 
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(a) (b) 

Figura 8.7 – Torre Estaiada 50m: Comparação entre o 3º modo de vibração para a torre 
intacta (a) e para a torre com ruptura de cabo (b) 

 

No Apêndice H são apresentados os seis primeiros modos de vibração da torre estaiada de 

50 metros para as duas situações analisadas.   

 

8.5.3 – Análise dinâmica da torre estaiada de 90m sob ruptura de cabo 

 

Nesta seção são apresentados os resultados da análise do comportamento dinâmico da torre 

estaiada de 90m frente ao rompimento de um elemento de cabo. A Figura C.5 do Apêndice 

C ilustra o tipo da torre estaiada utilizada neste estudo, onde é possível visualizar o mastro 

central lateralmente apoiado por um conjunto de 44 cabos com diâmetro nominal igual a 

7/16"  e capacidade resistente de 92,46kN.  

 

A análise do comportamento dinâmico da torre estaiada de 90m foi verificada em termos 

do deslocamento máximo do topo da torre e a variação ao longo do tempo dos esforços 

axiais de tração nos elementos de cabo intactos, considerando a estrutura em vibração livre 

não-amortecida. Para o cálculo da resposta dinâmica da torre, utilizou-se o método de 

integração direta de Newmark levando-se em conta que a aceleração seja constante durante 

o passo de integração. O passo de tempo utilizado para a integração da equação de 
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movimento foi determinado a partir do último período de vibração da torre estaiada de 90m 

e que corresponde ao valor de 0,00005 segundos.  

 

A análise dinâmica foi realizada considerando a torre estaiada de 90 metros submetida 

somente às forças de pré-tensão nos cabos e do peso próprio. O tempo máximo assumido 

para a análise dinâmica da torre foi de 80 segundos, considerando inicialmente a estrutura 

intacta e com forças de amortecimento no intervalo de tempo de 0s a 20s de modo a 

diminuir os efeitos da aplicação instantânea do carregamento na estrutura. Após o instante 

de tempo igual a 20s a estrutura sofre um rompimento de um cabo sendo desconsiderada as 

forças de amortecimento.  

 

O elemento de cabo para a simulação do rompimento foi escolhido arbitrariamente e de 

modo a obter as maiores solicitações para os outros elementos de cabo intactos. O cabo 

escolhido para o rompimento foi o de número 2 que está situado a barlavento e ancorado 

ao dispositivo anti-torçor na cota de 88,20m e próximo ao topo da torre. 

 

Utilizou-se para este estudo o programa de análise dinâmica ADTEQ, onde foi possível a 

inclusão, por linhas de comando no próprio programa, do número do cabo a ser rompido 

bem como o tempo de sua ocorrência. Os resultados obtidos foram avaliados em termos do 

deslocamento máximo de topo e dos esforços máximos de tração, cujos valores são 

encontrados nos elementos de cabo intactos após o rompimento do cabo de número 2 e 

comparados aos esforços de pré-tensão iniciais.  

 

A Tabela 8.21 apresenta uma análise comparativa entre os valores dos esforços axiais para 

os cabos da torre após a ruptura do elemento de cabo 2 e os esforços axiais referentes à 

pré-tensão inicial.  
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Tabela 8.21 – Esforços axiais de tração máximos dos cabos intactos após ruptura do cabo 2 

Ancoragem  Tempo Esforço Máximo Pré-tensão inicial
(m) (s) (kN) (kN)

1 88,20 35,7215 10,316154 10,306789 0,091
2 rompido 88,20 20,0000 – – –

3 88,20 60,6309 10,312092 10,306789 0,051
4 88,20 32,4530 10,313862 10,316596 -0,027
5 88,20 0,1712 10,310976 10,306789 0,041
6 88,20 59,7984 10,313302 10,316596 -0,032
7 88,20 64,2477 10,311156 10,306789 0,042
8 88,20 32,4530 10,313862 10,316596 -0,027
9 78,60 53,7626 10,383997 10,385242 -0,012
10 78,60 50,9905 10,380851 10,385242 -0,042
11 78,60 65,2799 10,381511 10,385242 -0,036
12 78,60 69,2717 10,381242 10,385242 -0,039
13 69,00 68,4401 10,857100 10,855962 0,010
14 69,00 22,0603 10,854249 10,855962 -0,016
15 69,00 50,6275 10,856661 10,855962 0,006
16 69,00 29,4361 10,854643 10,855962 -0,012
17 59,40 44,5400 10,683434 10,679442 0,037
18 59,40 53,1724 10,681537 10,679442 0,020
19 59,40 26,7483 10,684005 10,679442 0,043
20 59,40 23,9873 10,681715 10,679442 0,021
21 49,80 23,1385 10,705684 10,699055 0,062
22 49,80 21,0590 10,707093 10,708862 -0,017
23 49,80 29,4368 10,704168 10,699055 0,048
24 49,80 75,7380 10,705536 10,708862 -0,031
25 49,80 76,5769 10,706121 10,699055 0,066
26 49,80 40,9331 10,707281 10,708862 -0,015
27 49,80 64,4862 10,704241 10,699055 0,048
28 49,80 37,0669 10,705450 10,708862 -0,032
29 40,20 32,1134 10,706485 10,708862 -0,022
30 40,20 56,3613 10,704755 10,708862 -0,038
31 40,20 60,9716 10,706398 10,708862 -0,023
32 40,20 72,0414 10,704702 10,708862 -0,039
33 30,60 30,0265 10,692427 10,689249 0,030
34 30,60 45,8686 10,690587 10,689249 0,013
35 30,60 52,0063 10,692265 10,689249 0,028
36 30,60 58,2944 10,690595 10,689249 0,013
37 21,00 23,7310 10,783566 10,787315 -0,035
38 21,00 26,4998 10,781527 10,787315 -0,054
39 21,00 54,1102 10,783526 10,787315 -0,035
40 21,00 42,6870 10,781599 10,787315 -0,053
41 11,40 23,7224 10,382263 10,385242 -0,029
42 11,40 24,9224 10,380739 10,385242 -0,043
43 11,40 46,6652 10,382249 10,385242 -0,029
44 11,40 45,4658 10,380753 10,385242 -0,043

Cabo %

 
 
A partir dos resultados apresentados na Tabela 8.21, verifica-se que os valores referentes 

aos esforços axiais máximos de tração não sofreram variação significativa em comparação 

aos valores de pré-tensionamento iniciais, permanecendo sempre inferiores a 0,1%.  

 

A Figura 8.8 apresenta os gráficos correspondentes à variação dos esforços axiais de tração 

para os elementos de cabo intactos da estrutura após a ruptura do cabo 2. Os gráficos 
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apresentam somente a variação dos esforços para o nível de ancoragem de 88,20m da torre 

estaiada de 90 metros, e que correspondem aos cabos situados no dispositivo anti-torçor e 

próximos ao cabo rompido. Os demais gráficos de variação de esforços axiais de tração são 

mostrados no Apêndice G.  
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Figura 8.8 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos na cota 88,20m após ruptura 
do cabo 2 
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Observando os resultados da Tabela 8.21, o efeito impulsivo na estrutura após a ruptura do 

cabo 2 é especialmente percebido no cabo 1. O valor do pico máximo de tração 

apresentado no gráfico do cabo 1 é de 10,3161kN e que corresponde a um percentual de 

0,091% em relação ao valor da pré-tensão inicial de 10,3067kN. As variações ao longo do 

tempo dos esforços axiais dos outros cabos mostraram picos menores de tração.  

 

Após a ruptura do cabo 2, verifica-se que o deslocamento máximo do nó 1 na direção do 

eixo z e situado no topo da torre foi de 0,0072cm e que corresponde a um fator de 

amplificação dinâmica de 1,07 em relação ao valor do deslocamento inicial referente a 

0,0067cm. Este último foi obtido do programa de análise estática AETEQ com a utilização 

do modelo não-linear para cabo tensionado, considerando somente as forças de pré-tensão 

iniciais nos cabos e peso próprio da estrutura. 

 

Os resultados encontrados nesta análise permitiram concluir que a ruptura do cabo 2 não 

teve efeito significativo para a torre estaiada de 90 metros, como pode ser observado com 

relação aos resultados do deslocamento do topo e dos esforços axiais máximos de tração no 

restante dos cabos.  
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9 – CONCLUSÕES E SUGESTÕES  
 

9.1 – CONCLUSÕES  

 

O objetivo desta pesquisa foi alcançado com o estudo numérico envolvendo as estruturas 

de torres estaiadas treliçadas, com seção transversal quadrada, submetidas à ação do 

carregamento do vento.  Para o estudo numérico, foram apresentados os procedimentos 

para a determinação das forças estáticas do vento em torres estaiadas, seguindo 

metodologia apresentada na norma NBR6123, como também a determinação dos efeitos do 

carregamento dinâmico provocado por pressões flutuantes, com base na formulação de 

Monte Carlo.   

 

Por outro lado, foi apresentada a aplicação e teste dos programas computacionais 

desenvolvidos por Menin (2002), levando-se em conta a avaliação e precisão dos 

resultados comparando-os àqueles obtidos através do programa SAP2000.  

 

As conclusões referentes aos resultados obtidos com esses exemplos, bem como sugestões 

para pesquisas futuras, são apresentadas a seguir. 

 

Para o caso referente ao comportamento da torre estaiada de 50m frente a uma ruptura 

eventual de um elemento de cabo, observou-se que a simulação do rompimento na análise 

estática da torre levou a modificações nos valores das pré-tensões iniciais, principalmente 

na situação da incidência da ação do vento. O nível de pré-tensionamento aplicado aos 

elementos de cabo da estrutura não foi suficiente para impedir o afrouxamento, o que se 

observou para o caso do cabo 16 localizado próximo a ruptura do cabo 14. Por outro lado, 

a ruptura de um elemento de cabo sem a consideração da ação do vento não representou 

grandes modificações nos valores das forças de pré-tensão.  

 

No que se diz respeito à analise estática das torres estaiadas, pôde-se observar que os 

resultados obtidos do programa de análise estática AETEQ mostraram-se bem próximos 

aos obtidos através do programa SAP2000, apresentado variações de respostas não 

significativas na ordem de 1%, referentes aos deslocamentos do topo, esforços axiais 

máximos dos montantes da base e reações de apoio.  
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A partir dos resultados obtidos da análise modal, pôde-se perceber que a formulação do 

modelo não-linear para cabo tensionado, utilizada no programa de análise modal 

FMVTEQ, apresentou valores de freqüências naturais de vibração ligeiramente maiores do 

que às obtidas através do programa SAP2000. Verificou-se que as maiores diferenças 

encontradas deve-se ao fato da análise modal do programa SAP2000 ser considerada 

somente como linear, o que não permite avaliar os cabos das torres como elementos 

submetidos somente a esforços de tração, influenciando, portanto, nos modos de vibração 

das estruturas.  

 

Na comparação entre os resultados das freqüências naturais da torre estaiada de 50 metros, 

observou-se que a interferência da ruptura de um elemento de cabo foi mais sentida para o 

primeiro e terceiro modos de vibração da estrutura, apresentando variações da ordem de 

9% e 3%, respectivamente, indicando uma clara perda de simetria entre os eixos 

horizontais e, por conseguinte, a modificação dos modos de vibração.  

 

Comparando-se os deslocamentos máximos correspondentes ao nó de topo, bem como os 

esforços axiais máximos nos montantes da base da torre estaiada de 30m, obtidos pelos 

programas ADTEQ e SAP2000, verificou-se que houve uma boa concordância entre os 

resultados encontrados. Concluindo-se, portanto, que o programa ADTEQ, utilizado neste 

trabalho, mostrou-se capaz de simular, satisfatoriamente, o comportamento dinâmico da 

torre estaiada de 30m submetida à ação do vento.  

 

Através da avaliação dos resultados obtidos das análises estática e dinâmica da torre 

estaiada de 30m, pôde-se notar que, por um lado, a análise estática conduziu a maiores 

solicitações normais nas barras de montante da base da torre. Por outro, as solicitações 

normais da análise dinâmica levou a resultados superiores ao da estática nas barras situadas 

a partir da cota de 15m, o que compreende a parte menos rígida da torre e mais suscetível 

ao carregamento do vento. Deste modo, podemos afirmar que para a determinação dos 

esforços normais máximos solicitantes nos perfis estruturais de torres estaiadas, é 

necessário considerar a análise tanto do carregamento estático como do carregamento 

dinâmico. 
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A partir da avaliação dos resultados obtidos da análise dinâmica da torre estaiada de 90m, 

após a ruptura de um elemento de cabo, verificou-se que o efeito desta simulação não 

alterou significativamente os valores referentes aos esforços axiais máximos de tração no 

restante dos outros cabos como também no deslocamento máximo de topo da estrutura.  

 

Os programas computacionais utilizados neste trabalho mostraram-se capazes de simular 

satisfatoriamente os comportamentos estático, dinâmico e modal das torres estaiadas, 

apresentando resultados consistentes em termos numéricos na maioria das aplicações, 

demonstrando habilidade e precisão nas análises requeridas, o que pôde ser verificado na 

comparação com os resultados obtidos através do programa SAP2000.   

 

9.2 – SUGESTÕES PARA PESQUISAS FUTURAS  

 

 Avaliar a resposta dinâmica de torres estaiadas em termos de esforços máximos 

solicitantes variando-se o centro de rajada na estrutura. 

 
 Para o aperfeiçoamento dos programas computacionais utilizados neste trabalho, pode-

se sugerir a elaboração de uma interface gráfica de entrada e saída de parâmetros 

correspondentes às análises realizadas para as torres estaiadas, de modo a obter uma 

melhor representação dos resultados e facilitar as interpretações.  

 
 Para comprovar os resultados teóricos encontrados, fazer investigações experimentais 

em túnel de vento de modelos reduzidos de torres treliçadas estaiadas, para a 

determinação dos coeficientes de arrasto. 

 
 Aplicações das análises estática, dinâmica e modal às torres metálicas estaiadas de 

seção transversal triangular. 

 
 Realizar análises comparativas dos resultados obtidos através dos programas 

computacionais utilizados neste trabalho com os resultados de outros programas 

comerciais, tais como ANSYS e DIANA.   

 
 Considerar os efeitos da variação da temperatura nas análises estática, dinâmica e 

modal de torres metálicas estaiadas.  
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A – CARACTERÍSTICAS DE CABOS E PERFIS METÁLICOS 
 

Neste apêndice, as características dimensionais dos perfis metálicos como também dos 

cabos de aço de sete fios utilizados na torres estaiadas são apresentados conforme Tabelas 

A.1 e A.2, respectivamente. 

 

 

Tabela A.1 – Características dos perfis metálicos 
Aba Espessura Área Peso Rmín Peso / Vol Massa / Vol 
(cm) (cm) (cm2) (kN / cm) (cm) (kN / cm3) (kN s2 / cm4)

1 5/8x5/8x1/8 1,60 0,3175 0,96 6,960E-05 0,30 7,2500E-05 7,3980E-08

2 7/8x7/8x1/8 2,20 0,3175 1,35 1,020E-04 0,48 7,5556E-05 7,7098E-08

3 1,1/4x1,1/4x1/8 3,20 0,3175 1,93 1,470E-04 0,63 7,6166E-05 7,7720E-08

4 1,1/2x1,1/2x1/8 3,80 0,3175 2,32 1,790E-04 0,76 7,7155E-05 7,8730E-08

5 1,1/2x1,1/2x3/16 3,80 0,4763 3,42 2,630E-04 0,73 7,6901E-05 7,8470E-08

6 1,1/2x1,1/2x1/4 3,80 0,6350 4,45 3,410E-04 0,73 7,6629E-05 7,8193E-08

7 1,3/4x1,3/4x1/4 4,40 0,6350 5,22 4,040E-04 0,86 7,7395E-05 7,8974E-08

8 2x2x1/4 5,10 0,6350 6,06 4,660E-04 0,99 7,6898E-05 7,8467E-08

9 2x2x5/16 5,10 0,7938 7,41 5,710E-04 0,99 7,7058E-05 7,8631E-08

10 2x2x3/8 5,10 0,9525 8,77 6,850E-04 0,99 7,8107E-05 7,9701E-08

11 2,1/2x2,1/2x5/16 6,40 0,7938 9,48 7,250E-04 1,24 7,6477E-05 7,8038E-08

12 2,1/2x2,1/2x3/8 6,40 0,9525 11,16 8,620E-04 1,22 7,7240E-05 7,8816E-08

13 3x3x5/16 7,60 0,7938 11,48 8,920E-04 1,5 7,7700E-05 7,9286E-08

14 3x3x3/8 7,60 0,9525 13,61 1,050E-03 1,47 7,7149E-05 7,8724E-08

15 3x3x7/16 7,60 1,1113 15,68 1,220E-03 1,47 7,7806E-05 7,9394E-08

16 3x3x1/2 7,60 1,2700 17,74 1,370E-03 1,47 7,7227E-05 7,8803E-08

17 4x4x3/8 10,20 0,9525 18,45 1,430E-03 2,00 7,7507E-05 7,9089E-08

18 4x4x7/16 10,20 1,1113 21,35 1,650E-03 1,98 7,7283E-05 7,8861E-08

19 5x5x3/8 12,70 0,9525 23,29 1,790E-03 2,51 7,6857E-05 7,8426E-08

20 5x5x1/2 12,70 1,2700 30,65 2,360E-03 2,49 7,6998E-05 7,8570E-08

21 6x6x3/8 15,20 1,9525 28,13 2,180E-03 3,02 7,7497E-05 7,9079E-08

22 6x6x7/16 15,20 1,1113 32,65 2,510E-03 3,02 7,6876E-05 7,8445E-08

23 6x6x1/2 15,20 1,2700 37,10 2,860E-03 3,00 7,7089E-05 7,8662E-08

24 6x6x9/16 15,20 1,4288 41,48 3,190E-03 3,00 7,6905E-05 7,8474E-08

25 6x6x5/8 15,20 1,5875 45,87 3,530E-03 2,97 7,6957E-05 7,8527E-08

26 6x6x11/16 15,20 1,7463 50,19 3,860E-03 2,97 7,6908E-05 7,8477E-08

27 6x6x13/16 15,20 2,0638 58,65 4,520E-03 2,97 7,7067E-05 7,8640E-08

28 6x6x7/8 15,20 2,2225 62,77 4,830E-03 2,97 7,6948E-05 7,8518E-08

29 8x8x11/16 20,30 1,7463 67,94 5,220E-03 4,01 7,6832E-05 7,8401E-08

30 8x8x13/16 20,30 2,0638 79,61 6,130E-03 3,99 7,7000E-05 7,8572E-08

31 8x8x15/16 20,30 2,3813 91,10 7,020E-03 3,96 7,7058E-05 7,8631E-08

PerfilBitola
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Tabela A.2 – Características dos cabos de aço de sete fios 
Peso Área CRE-EHS Peso / Vol Massa / Vol Tensão ruptura (fu )

(kN / cm) (cm2) (kN)  (kN / cm3) (kN s2 / cm4) (kN / cm2)

3/16" 1,059E-05 0,13518 17,738 7,8340E-05 7,9939E-08 131,22

1/4" 1,764E-05 0,24032 29,567 7,3402E-05 7,4900E-08 123,03

5/16" 2,989E-05 0,37550 49,794 7,9601E-05 8,1225E-08 132,61

3/8" 3,979E-05 0,54072 68,463 7,3587E-05 7,5089E-08 126,61

7/16" 5,811E-05 0,73598 92,463 7,8956E-05 8,0567E-08 125,63

1/2" 7,536E-05 0,96129 119,5800 7,8395E-05 7,9995E-08 124,40

9/16" 9,780E-05 1,21663 155,5850 8,0386E-05 8,2027E-08 127,88

 Ø
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B – BITOLAS DOS PERFIS METÁLICOS 
 

As bitolas dos perfis metálicos utilizados no mastro central das torres são mostradas por 

módulo e em função do tipo de peça (T – Travamentos interno; H – Horizontais; M – 

Montantes; D – Diagonais; e AT – Anti-Torção). 

 

Nas tabelas apresentadas a seguir, as barras do dispositivo anti-torção são indicadas por 

AT1 e AT2. As barras AT1 representam as barras do anti-torçor situadas no plano 

horizontal e as barras AT2 representam as barras do anti-torçor situadas no plano 

inclinado, conforme comentado no Capítulo 3. 

 

Os números das bitolas dos perfis apresentados nas tabelas abaixo correspondem às bitolas 

indicadas na Tabela A.1. 

 
Tabela B.1 – Bitola dos perfis da torre de 10 metros 

 Módulo T H M D AT1 AT2
1 1 1 3 1 1 2
2 1 1 3 1
3 1 1 3 1
4 1 1 3 1  

 

Tabela B.2 – Bitola dos perfis da torre de 30 metros 

 Módulo T H M D AT1 AT2
1 2 2 5 2 2 3
2 2 2 5 2
3 2 2 5 2
4 2 2 5 2
5 2 2 5 2
6 2 2 5 2  

 

Tabela B.3 – Bitola dos perfis da torre de 50 metros 

 Módulo T H M D AT1 AT2
1 2 2 6 2 2 3
2 2 2 6 2
3 2 2 6 2
4 2 2 6 2
5 2 2 6 2
6 2 2 6 2
7 2 2 6 2
8 2 2 6 2
9 2 2 6 2

10 2 2 7 2  
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Tabela B.4 – Bitola dos perfis da torre de 70 metros 

 Módulo T H M D AT1 AT2
1 2 3 7 4 3 6
2 2 3 7 3
3 2 3 7 3
4 2 3 7 3
5 2 3 7 3
6 2 3 7 3
7 2 3 8 3
8 2 3 9 4 3 6
9 2 3 9 3

10 2 3 9 3
11 2 3 9 3
12 2 3 9 3
13 2 3 10 3
14 2 3 10 3  

 

Tabela B.5 – Bitola dos perfis da torre de 90 metros 

 Módulo T H M D AT1 AT2
1 2 3 7 5 3 6
2 2 3 7 3
3 2 3 7 3
4 2 3 7 3
5 2 3 7 3
6 2 3 7 3
7 2 3 9 5 3 6
8 2 3 9 3
9 2 3 10 3

10 2 3 10 3
11 2 3 10 3
12 2 3 11 3
13 2 3 11 3
14 2 3 12 3
15 2 3 12 3  
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C – TORRES ESTAIADAS METÁLICAS DE SEÇÃO QUADRADA 
 

As características geométricas das torres estaiadas utilizadas neste trabalho são 

apresentadas conforme Figuras C.1 a C.5 abaixo. As dimensões das cotas das respectivas 

torres estaiadas de 10, 30, 50, 70 e 90 metros são expressas em centímetros (cm). Os eixos 

x e z definem o plano horizontal, sendo que o eixo y compreende sempre o eixo vertical das 

estruturas. 

 

Figura C.1 – Torre estaiada de 10 metros 
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Figura C.2 – Torre estaiada de 30 metros 
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Figura C.3 – Torre estaiada de 50 metros 
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Figura C.4 – Torre estaiada de 70 metros 
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Figura C.5 – Torre estaiada de 90 metros 
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D – DEFORMAÇÕES LONGITUDINAIS PARA CABOS  
 

As deformações longitudinais (ε) foram determinadas em função do valor do encurtamento 

(cut) e o comprimento do cabo (L), conforme apresentadas nas Tabelas D.1 a D.5. Os 

encurtamentos dos elementos de cabo foram obtidos em relação a altura da torre estaiada, 

conforme procedimento adotado por Menin (2002) no programa de análise estática 

AETEQ.  

Tabela D.1 – Deformações para cabos da torre de 10 metros 

 
Cabo Bitola Deformação(ε) Cut (cm) L (cm)

1 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
2 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
3 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
4 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
5 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
6 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
7 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
8 1/4" 0,00103583 1,10 1061,9457
9 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
10 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
11 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
12 1/4" 0,00097313 0,80 822,0911
13 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670
14 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670
15 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670
16 1/4" 0,00087976 0,55 625,1670

Torre 10m

 

Tabela D.2 – Deformações para cabos da torre de 30 metros 

 
Cabo Bitola Deformação(ε) Cut (cm) L (cm)

1 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
2 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
3 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
4 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
5 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
6 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
7 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
8 5/16" 0,00121857 4,00 3282,5235
9 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
10 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
11 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
12 5/16" 0,00119696 3,10 2589,8863
13 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
14 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
15 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887
16 5/16" 0,00109590 2,20 2007,4887

Torre 30m
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Tabela D.3 – Deformações para cabos da torre de 50 metros 

 
Cabo Bitola Deformação(ε) Cut (cm) L (cm)

1 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
2 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
3 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
4 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
5 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
6 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
7 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
8 5/16" 0,00152010 8,50 5591,7283
9 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
10 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
11 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
12 5/16" 0,00152323 7,50 4923,7486
13 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
14 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
15 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
16 5/16" 0,00151518 6,50 4289,9068
17 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
18 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
19 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
20 5/16" 0,00155927 4,40 2821,8257
21 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
22 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
23 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
24 5/16" 0,00152499 3,30 2163,9547
25 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
26 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
27 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950
28 5/16" 0,00134319 2,20 1637,8950

Torre 50m
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Tabela D.4 – Deformações para cabos da torre de 70 metros 

 
Cabo Bitola Deformação(ε) Cut (cm) L (cm)

1 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
2 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
3 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
4 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
5 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
6 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
7 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
8 3/8" 0,00139281 11,00 7897,7018
9 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
10 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
11 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
12 3/8" 0,00139156 10,00 7186,1551
13 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
14 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
15 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
16 3/8" 0,00145186 8,40 5785,6679
17 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
18 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
19 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
20 3/8" 0,00144728 7,30 5043,9521
21 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
22 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
23 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
24 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
25 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
26 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
27 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
28 3/8" 0,00140950 6,10 4327,7679
29 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
30 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
31 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
32 3/8" 0,00149222 4,35 2915,1127
33 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
34 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
35 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
36 3/8" 0,00143771 3,15 2190,9774
37 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
38 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
39 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086
40 3/8" 0,00119032 1,90 1596,2086

Torre 70m
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Tabela D.5 – Deformações para cabos da torre de 90 metros 

 
Cabo Bitola Deformação(ε) Cut (cm) L (cm)

1 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
2 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
3 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
4 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
5 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
6 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
7 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
8 7/16" 0,00122882 12,50 10172,3780
9 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
10 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
11 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
12 7/16" 0,00122793 11,50 9365,3831
13 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
14 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
15 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
16 7/16" 0,00125939 10,80 8575,5933
17 7/16" 0,00130085 8,90 6841,6665
18 7/16" 0,00130085 8,90 6841,6665
19 7/16" 0,00130085 8,90 6841,6665
20 7/16" 0,00130085 8,90 6841,6665
21 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
22 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
23 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
24 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
25 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
26 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
27 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
28 7/16" 0,00128875 7,75 6013,5921
29 7/16" 0,00123535 6,50 5261,6728
30 7/16" 0,00123535 6,50 5261,6728
31 7/16" 0,00123535 6,50 5261,6728
32 7/16" 0,00123535 6,50 5261,6728
33 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
34 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
35 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
36 7/16" 0,00132885 4,65 3499,2571
37 7/16" 0,00125916 3,40 2700,2222
38 7/16" 0,00125916 3,40 2700,2222
39 7/16" 0,00125916 3,40 2700,2222
40 7/16" 0,00125916 3,40 2700,2222
41 7/16" 0,00107595 2,20 2044,7005
42 7/16" 0,00107595 2,20 2044,7005
43 7/16" 0,00107595 2,20 2044,7005
44 7/16" 0,00107595 2,20 2044,7005

Torre 90m
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E – DESLOCAMENTOS TEMPORAIS DE TOPO PARA 20 SÉRIES 
 DE CARREGAMENTO DA TORRE ESTAIADA DE 30 METROS 
 

Neste apêndice, são apresentados os históricos dos deslocamentos nodais de topo para as 

20 séries de carregamento no tempo máximo de 600s da torre estaiada de 30 metros. As 

séries temporais dos deslocamentos foram obtidas através do programa de análise dinâmica 

ADTEQ, de modo a determinar a série de combinação característica da análise dinâmica da 

torre estaiada de 30 metros. 

 

Tabela E-1 – Histórico dos deslocamentos temporais nodais de topo da torre de 30 metros 

  
1ª série de carregamento 2ª série de carregamento 

  
3ª série de carregamento 4ª série de carregamento 

  
5ª série de carregamento 6ª série de carregamento 
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Tabela E-1 – Histórico dos deslocamentos temporais nodais de topo da torre de 30m 
(continuação) 

 

  

7ª série de carregamento 8ª série de carregamento 

  

9ª série de carregamento 10ª série de carregamento 

  

11ª série de carregamento 12ª série de carregamento 

  

13ª série de carregamento 14ª série de carregamento 
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Tabela E-1 – Histórico dos deslocamentos temporais nodais de topo da torre de 30m 
(continuação) 

 

  

15ª série de carregamento 16ª série de carregamento 

  

17ª série de carregamento 18ª série de carregamento 

  

19ª série de carregamento 20ª série de carregamento 
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F – AMPLITUDES NODAIS DA TORRE ESTAIADA DE 30 METROS 

 

Este apêndice apresentada os valores das amplitudes nodais correspondentes as 14 funções 

harmônicas da série característica de carregamento para a análise dinâmica da torre 

estaiada de 30 metros. As amplitudes foram obtidas do programa RAJADA e são aplicadas 

aos nós de topo de cada módulo da torre. 

 

Tabela F.1 – Amplitudes nodais para a torre de 30 metros 
Função Amplitude 

Harmônica (kN)
41 0,03643912
42 0,03643912
41 0,04590986
42 0,04590986
41 0,05784001
42 0,05784001
41 0,07285985
42 0,07285985
1 0,00858762
2 0,00858762
41 0,09172716
42 0,09172716
81 0,02080115
82 0,02080115
1 0,02580557
2 0,02580557
41 0,11521576
42 0,11521576
81 0,06250683
82 0,06250683

121 0,02516888
122 0,02516888

1 0,04147112
2 0,04147112
41 0,14342255
42 0,14342255
81 0,10045226
82 0,10045226

121 0,07495418
122 0,07495418
161 0,05061183
162 0,05061183
201 0,02685485
202 0,02685485

7

Nó

1

2

3

4

5

6
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Tabela F.1 – Amplitudes nodais para a torre de 30 metros (continuação) 

Função Amplitude 
Harmônica (kN)

1 0,05554957
2 0,05554957
41 0,17265250
42 0,17265250
81 0,13455340
82 0,13455340

121 0,11648713
122 0,11648713
161 0,09843676
162 0,09843676
201 0,07734006
202 0,07734006
1 0,06323547
2 0,06323547
41 0,18706706
42 0,18706706
81 0,15317036
82 0,15317036

121 0,14043712
122 0,14043712
161 0,12697601
162 0,12697601
201 0,10818215
202 0,10818215
1 0,05600932
2 0,05600932
41 0,16179081
42 0,16179081
81 0,13566701
82 0,13566701

121 0,12761275
122 0,12761275
161 0,11860676
162 0,11860676
201 0,10410981
202 0,10410981
1 0,03728982
2 0,03728982
41 0,10646411
42 0,10646411
81 0,09032422
82 0,09032422

121 0,08599762
122 0,08599762
161 0,08093873
162 0,08093873
201 0,07197749
202 0,07197749

9

Nó

8

10

11
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Tabela F.1 – Amplitudes nodais para a torre de 30 metros (continuação) 

Função Amplitude 
Harmônica (kN)

1 0,02064727
2 0,02064727
41 0,05860810
42 0,05860810
81 0,05001230
82 0,05001230

121 0,04789844
122 0,04789844
161 0,04535229
162 0,04535229
201 0,04057832
202 0,04057832
1 0,01063707
2 0,01063707
41 0,03010669
42 0,03010669
81 0,02576534
82 0,02576534

121 0,02474828
122 0,02474828
161 0,02350166
162 0,02350166
201 0,02109017
202 0,02109017
1 0,00536350
2 0,00536350
41 0,01515877
42 0,01515877
81 0,01299159
82 0,01299159

121 0,01249682
122 0,01249682
161 0,01188458
162 0,01188458
201 0,01068068
202 0,01068068

Nó

13

14

12
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G – VARIAÇÃO DOS ESFORÇOS AXIAIS DE TRAÇÃO DOS CABOS 
 DA TORRE DE 90 METROS APÓS RUPTURA DO CABO 2  
 
Este apêndice apresenta os gráficos referentes às variações dos esforços axiais de tração 

dos cabos intactos da torre estaiada de 90m. Os esforços foram obtidos do programa de 

análise dinâmica ADTEQ para um tempo máximo de 80s após a ruptura do cabo 2. 
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Figura G.1 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 88,20m 
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Figura G.2 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 78,60m 
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Figura G.3 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 69,00m 
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Figura G.4 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 59,40m 
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Figura G.5 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 49,80m 
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Figura G.6 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 40,20m 
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Figura G.7 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 30,60m 
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Figura G.8 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 21,00m 
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Figura G.9 – Variação dos esforços axiais de tração dos cabos situados na cota 11,40m 
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H – MODOS DE VIBRAÇÃO APÓS RUPTURA DE CABO DA TORRE 
 ESTAIADA DE 50 METROS 
 

Neste apêndice são apresentados os seis primeiros modos de vibração da torre estaiada de 

50 metros, sendo comparados aos modos de vibração na ocasião do rompimento do 

elemento de cabo de número 28, fixado na torre na cota de 8,50m e pertencente ao 

primeiro nível de ancoragem de cabos na estrutura. Para uma melhor representação dos 

modos de vibração da torre, os desenhos foram apresentados sem os elementos de cabo e 

os dispositivos anti-torção.  

 

 

(a) (b) 

Figura H.1 – Comparação entre o modo fundamental de vibração para a torre intacta (a) e 
 para a torre com ruptura de cabo (b) 
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(a) (b) 

Figura H.2 – Comparação entre o 2º modo de vibração para a torre intacta (a) e para a torre 
 com ruptura de cabo (b) 
 
 

 

(a) (b) 

Figura H.3 – Comparação entre o 3º modo de vibração para a torre intacta (a) e para a torre 
 com ruptura de cabo (b) 
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(a) (b) 

 

Figura H.4 – Comparação entre o 4º modo de vibração para a torre intacta (a) e para a torre 
 com ruptura de cabo (b) 
 
 

 

(a) (b) 

Figura H.5 – Comparação entre o 5º modo de vibração para a torre intacta (a) e para a torre 
 com ruptura de cabo (b) 
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(a) (b) 

 

Figura H.6 – Comparação entre o 6º modo de vibração para a torre intacta (a) e para a torre 
 com ruptura de cabo (b) 
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I – ANÁLISES ESTÁTICA, DINÂMICA E MODAL DE TORRES 
 ESTAIADAS UTILIZANDO O PROGRAMA SAP2000 
 

I.1 – DEFINIÇÃO DO MODELO DE TORRES ESTAIADAS  

 

Para o desenvolvimento da análise estática, modal e dinâmica de torres estaiadas no 

programa SAP2000, utilizou-se inicialmente um arquivo de entrada de dados (extensão 

s2k), composto por blocos de comando, de modo a obter a geometria da estrutura e 

posterior visualização na tela do programa. Posteriormente, procedeu-se à inclusão das 

propriedades físicas e geométricas dos elementos de cabo e barra através das interfaces 

gráficas. 

 

O arquivo de entrada de dados (s2k) efetua a geração da geometria da estrutura a partir da 

leitura de blocos de comandos (table) contendo os parâmetros referentes à conectividade e 

coordenadas nodais dos elementos de cabo e barra. A estrutura do arquivo de entrada de 

dados, com os respectivos comandos utilizados em cada bloco, é apresentada e comentada 

a seguir: 

 
1. Table: “Program Control” 

ProgramName=SAP2000 Version=10.0.1 ProgLevel=Advanced   CurrUnits=“Kgf, 
cm, C” 
 

2. Table:  “Active Degrees Of Freedom” 
UX=Yes   UY=Yes   UZ=Yes   RX=No   RY=No   RZ=No 

 
3. Table:  “Coordinate Systems” 

Name=GLOBAL   Type=Cartesian   X=0   Y=0   Z=0    
 

4. Table: “Joint Coordinates” 
Joint=.... CoordSys=GLOBAL CoordType=Cartesian XorR=.... Y=.... Z=....   
SpecialJt=No 

 
5. Table: “Connectivity – Frame” 

Frame=....   JointI=....   JointJ=....   IsCurved=No 
 

6. Table: “Connectivity – Cable” 
Cable=....   JointI=....    JointJ=.... 

 
7. Table: “Joint Restraint Assignments” 

Joint=.... U1=Yes U2=Yes U3=Yes R1=Yes R2=Yes R3=Yes 
 

8. Table: “Cable Shape Data” 
Cable=....  CableType=“Undeformed Length”  NumSegs=1  
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O bloco Program Control (1) apresenta os comandos que indicam a versão do programa e 

que definem as unidades a serem utilizadas no modelo computacional.  

 

O bloco Active Degrees Of Freedom (2) ativa os graus de liberdade existente de acordo 

com o tipo de estrutura analisada, cuja opção específica – Yes – ativa os graus de liberdade 

existentes para três translações espaciais UX, UY, e UZ correspondentes à treliça espacial.  

 

O bloco Coordinate Systems (3) indica o tipo de sistema de coordenada como global, que é 

definido como tridimensional retangular e com a origem indicada nas coordenadas X, Y e 

Z. O sistema é mutuamente perpendicular e satisfaz a regra da mão-direta. Neste trabalho, 

a orientação do sistema de coordenada local para cada elemento foi assumido como padrão 

(default) do programa, onde os eixos do sistema local são denotados como 1, 2 e 3 e 

seguem a regra da mão-direta, conforme descritos abaixo: 

 

 O eixo local 1 é sempre direcionado ao longo do comprimento do elemento;  

 O eixo local 2 é definido como paralelo ao sentido do eixo global +Z, a menos que o 

elemento seja vertical, neste caso o eixo local 2 é tomado como paralelo ao sentido do 

eixo global +X;  

 O eixo local 3 é sempre horizontal e paralelo ao plano global X-Y;  

 O plano local 1-2 é definido como vertical e paralelo ao eixo global Z. 

 

O bloco Joint Coordinates (4) fornece as coordenadas de todos os nós pertencentes à 

estrutura em relação a um sistema cartesiano de eixos espaciais. Para o caso do nó definido 

como não especial no item SpecialJt, a interface gráfica do programa sempre irá apagá-lo 

desde que não se encontre conectado a um objeto. 

 

Os blocos Connectivity – Frame (5) e Connectivity – Cable (6) fornecem a conectividade 

nodal dos elementos de barra (frame) e de cabo (cable) da estrutura, possibilitando a 

definição do elemento de barra como curvo.  

 

O bloco Joint Restraint Assignments (7) indica as restrições dos graus de liberdade 

correspondentes aos nós de apoio da base da estrutura e de ancoragem dos elementos de 

cabo. 
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No bloco Cable Shape Data (8), o elemento de cabo é modelado com comprimento reto 

(Undeformed Length) e conectado a dois nós, podendo ser dividido em múltiplos 

segmentos retos (NumSegs). 

 

Após a entrada de dados no arquivo de extensão s2k, para a geração e visualização da 

estrutura no programa, o procedimento seguinte consiste em definir as propriedades 

correspondentes ao tipo de material empregado nas seções transversais de elementos de 

barra e cabo como também as propriedades relacionados à geometria. 

 

As Figuras I.1 a I.3 apresentam as interfaces gráficas utilizadas para a inclusão das 

propriedades materiais e geométricas da estrutura. 

 

As propriedades materiais utilizadas pelas seções transversais de elementos de barra e de 

cabo são especificadas conforme itens abaixo e apresentadas a seguir conforme a interface 

gráfica mostrada na Figura I.1.  
 

 Comportamento do tipo de material definido como isotrópico; 

 Módulo de elasticidade utilizado para o cálculo da rigidez axial; 

 Massa por unidade de volume para o cálculo da massa do elemento; 

 Peso por unidade de volume para o cálculo do peso próprio do elemento; 

 Tensões de escoamento e ruptura do material; 

 Tipo de material (aço, concreto, alumínio, etc.) adotado para o elemento.   

 

 
Figura I.1 – Parâmetros para definição de materiais (SAP2000) 
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Os parâmetros relacionados às propriedades geométricas da seção transversal (Section 

Properties) de elementos de barra (frame) são apresentados conforme Figura I.2. As 

propriedades geométricas assumidas na interface gráfica da Figura I.2 são vinculadas às 

propriedades materiais descritas anteriormente, conforme especificado no item Material da 

mesma figura.  
 

 

Figura I.2 – Propriedades geométricas da seção transversal de barras (SAP2000) 

 

As propriedades geométricas associadas às seções transversais para elementos de cabo de 

torres estaiadas são indicadas conforme o bloco apresentado na Figura I.3. As propriedades 

geométricas assumidas neste bloco correspondem, entre elas, ao valor da área da seção 

transversal dos elementos de cabo, que são vinculadas as propriedades do material, 

cadastradas anteriormente, conforme a indicação do item Material Property do bloco da 

Figura I.3.  
 

 
Figura I.3 – Propriedades geométricas da seção transversal de cabos (SAP2000) 
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I.2 – ANÁLISE ESTÁTICA DE TORRES ESTAIADAS NO PROGRAMA SAP2000 

 

Após a geração da estrutura e a definição das propriedades físicas e geométricas das seções 

transversais de barras e cabos nas interfaces gráficas do programa SAP2000, procedeu-se à 

análise do comportamento estático de torres estaiadas submetidas ao perfil de 

carregamento do vento, conforme descrito no Capítulo 5.  

 

O procedimento para a análise estática no programa SAP2000 inicia com a definição dos 

vários tipos de carregamento incidentes na estrutura. Entre os carregamentos incidentes 

podemos destacar: a carga de vento (CV), o peso próprio (PP) e as deformações de cabos 

(DEF), que correspondem neste caso às forças de pré-tensionamento iniciais. Estas cargas 

foram definidas como permanentes (dead) e incluídas na interface gráfica apresentada na 

Figura I.4. 

 

 
Figura I.4 – Definição do carregamento estático (SAP2000) 

 

De modo a considerar o efeito da carga de gravidade (gravity load) no cálculo do peso 

próprio da estrutura, adotou-se valores nulos para o item relacionado ao coeficiente 

multiplicador de peso próprio (self weight multiplier) da interface gráfica da Figura I.4. O 

programa SAP2000 permite também o cálculo do peso próprio pela inclusão do coeficiente 

de valor 1 associado a um tipo de carga, este procedimento difere do anterior por 

considerar que o peso próprio age igualmente em todos os elementos da estrutura e sempre 

no sentido –Z do eixo global, ao contrário da carga de gravidade que possui diferentes 

magnitudes e direção para cada elemento da estrutura.  
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Os valores referentes ao carregamento de vento (CV) foram obtidos do programa de análise 

estática AETEQ e aplicados posteriormente aos nós pertencentes à cota superior de cada 

módulo da torre estaiada, conforme esquematizado na Figura 5.2. 

 

Os valores da deformação (DEF), referente ao pré-tensionamento dos elementos de cabo, 

foram calculados pela relação entre o valor do encurtamento (cut) e o comprimento do 

cabo (L), conforme apresentado no Apêndice D. Os encurtamentos adotados para a 

determinação do pré-tensionamento foram calculados em função da altura da torre 

estaiada, conforme procedimento adotado por Menin (2002) no programa de análise 

estática AETEQ. 

 

Após a definição dos carregamentos, procedeu-se com a definição dos parâmetros 

relacionados ao tipo de análise considerada na estrutura. A interface Analysis Case Data, 

apresentada na Figura I.5, permite a definição de como o carregamento é aplicado (estática 

ou dinamicamente), como a estrutura responde (linear ou não-linearmente), e como a 

análise pode ser executada (modal ou integração numérica).  A análise estática pode ser 

aplicada a um simples carregamento, conforme adotado nesta pesquisa, ou a combinação 

de vários carregamentos.  

 

 
Figura I.5 – Definição da análise estática (SAP2000) 

 

Para a análise estática referente ao carregamento do vento e deformação, o procedimento é 

idêntico ao apresentado na interface da Figura I.5, o que permite obter as respostas de cada 

carregamento agindo isoladamente na estrutura.  
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Os resultados obtidos da análise estática, para cada carregamento agindo isoladamente na 

estrutura, podem ser combinados através da definição do bloco de combinação de cargas, 

conforme a interface gráfica apresentada na Figura I.6.  

 

 
Figura I.6 – Bloco de combinação de carregamentos estáticos (SAP2000) 

 

Os resultados para um bloco de combinação incluem os deslocamentos nodais como 

também as tensões internas nos elementos da estrutura. Cada bloco de combinação de 

carga produz um par de valores – um máximo e um mínimo – dependendo do tipo de 

análise. Para o caso da análise estática, o bloco de combinação fornece apenas um valor de 

resposta, ou seja, os valores máximos e mínimos são iguais.  

 

Na opção Combination Type da interface acima, são disponíveis quatro tipos de 

combinação. Para cada resposta individual (forças, tensões ou deslocamentos) o par de 

valores pode ser calculado como segue: 

 

 Linear Add: A combinação máxima é uma combinação linear algébrica dos valores 

máximos de cada caso. Similarmente, a combinação mínima é uma combinação linear 

algébrica dos valores mínimos de cada caso;  

 
 Absolute Type: A combinação máxima é a soma dos valores máximos absolutos de 

cada caso. A combinação mínima é o valor negativo da combinação máxima; 

 
 SRSS: A combinação máxima é o quadrado da soma dos valores máximos absolutos de 

cada caso.  A combinação mínima é o valor negativo da combinação máxima; 
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 Envelope: A combinação máxima assume o maior valor entre todos os valores 

encontrados de cada caso. A combinação mínima é o menor valor entre todos os 

valores mínimos encontrados em cada caso. 

 

As combinações lineares (Linear Add) produzem somente um único resultado, todas as 

outras terão geralmente valores máximos e mínimos diferentes. Cabe ressaltar que todos os 

carregamentos incidentes nesta análise foram considerados com coeficientes de majoração 

(Scale Factor) unitários. 

 

Após a execução da análise estática, os resultados referentes aos deslocamentos nodais e 

esforços máximos solicitantes nos elementos de barra e cabo da estrutura, obtidos desta 

análise, podem ser exportados pelo programa através de tabelas (Show Tables), onde é 

possível a visualização destes dados em arquivo texto. 

  

I.3 – ANÁLISE MODAL DE TORRES ESTAIADAS NO PROGRAMA SAP2000 

 

As propriedades dinâmicas das torres estaiadas, representadas pelos modos de vibração e 

freqüências naturais, foram determinadas no programa SAP2000 através da definição da 

análise modal na interface gráfica denominada Analysis Case Data – Modal, conforme 

apresentada na Figura I.7.  
 

 

Figura I.7 – Definição da análise modal (SAP2000) 
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Podem ser escolhidos dois tipos de análise para o cálculo das freqüências e modos naturais 

de vibração, tais como:  

 
 
 A análise por autovetores (Eigen Vectors) determina os modos de vibração e 

freqüências naturais considerando a solução da equação de equilíbrio dinâmico para 

um sistema de vibração livre não-amortecido. A análise por autovetores corresponde ao 

método iterativo de Jacobi e foi utilizado neste trabalho assumindo uma tolerância de 

10-9 para o controle da convergência da solução.  

 

 Análise por vetores de Ritz (Ritz Vector) determina os modos que são excitados por um 

carregamento particular. Esta análise pode fornecer uma melhor compreensão do 

comportamento da estrutura quando utilizada para espectros de resposta (response-

spectrum) ou análises ao longo do tempo (time-history), que estão baseados em 

superposição modal. 

 

O programa SAP2000 não calculará mais do que o número máximo de modos de vibração 

especificado no item Maximum Number of Modes; como também não calculará menos do 

que o número mínimo de modos especificado no item Minimum Number of Modes, a 

menos que haja poucos graus de liberdade no modelo. Somente os modos de vibração de 

fato encontrados na análise modal estarão disponíveis para uma subseqüente análise 

dinâmica da estrutura.  

 

Após a execução da análise modal, os resultados referentes às freqüências naturais e modos 

de vibração da estrutura podem ser exportados pelo programa através de tabelas (Show 

Tables), onde é possível a visualização destes dados em arquivo texto. 

 

I.4 – ANÁLISE DINÂMICA DE TORRES ESTAIADAS NO PROGRAMA SAP2000 

 

Para o cálculo da resposta dinâmica de torres estaiadas no programa SAP2000, as 

estruturas foram submetidas simultaneamente à parcela do vento médio, composto de 48% 

das cargas definidas na análise estática, e à parcela do carregamento flutuante, que 

corresponde a 52% das rajadas.  
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A definição do carregamento pode ser realizada através da interface gráfica apresentada na 

Figura I.8.  

 

 

Figura I.8 – Definição do carregamento dinâmico (SAP2000) 

 

Os carregamentos referentes ao vento (CV), o peso próprio e a deformação dos cabos 

(DEF) foram definidos como permanentes (dead), lembrando que a carga de vento nesta 

análise compreende 48% do carregamento obtido da estática. Os carregamentos 

denominados de funções harmônicas (FH) foram definidos como variáveis (live) e 

correspondem somente às amplitudes de carga. As amplitudes de carga, definidas no bloco 

anterior, são aplicadas aos nós de topo de cada módulo constituinte da torre analisada 

juntamente com a função harmônica associada. Os valores dessas amplitudes foram 

obtidos através do arquivo de saída de dados do programa RAJADA, conforme comentado 

anteriormente.  

 

A partir da série característica de carregamento, que é determinada pela análise estatística 

de Gumbel e representativa de um conjunto de 20 séries analisadas, obtêm-se as m funções 

harmônicas e os respectivos valores de freqüências circulares (ωk→rad/s) e ângulos de 

defasagem (θk →rad). Estes dados permitem a geração dos arquivos FCSFk.txt (k →1...m), 

de modo a serem incluídos no bloco Define Time History Functions (Figura I.9). 
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Figura I.9 – Funções flutuantes para análise dinâmica (SAP2000) 

 

Os arquivos referentes à FCSFk.txt correspondem somente à variação do carregamento 

flutuante de vento (rajadas). A variação é obtida a partir de pares de abscissa-ordenada, que 

representam respectivamente o tempo (t → 0 + Δt + 2Δt + ... tmáx) e o valor do 

carregamento f(t). A função f(t) é dada pela equação (I.1), e o tempo máximo (tmáx) 

admitido na análise corresponde à duração de uma rajada de 10 minutos (600s). 

 

[
1

( ) cos ( )
m

k
k

f t tω θ
=

= ∑ ]k+     (I.1) 

 

Para a determinação do registro correspondente ao par de valores [t, f(t)], a serem gerados 

nos arquivos de funções flutuantes FCSFk.txt, utilizou-se um passo de tempo (Δt) definido 

em relação a maior freqüência circular (ωk → rad/s), conforme equação (I.2). O valor da 

maior freqüência circular (ou menor período) corresponde a primeira componente (k=1) da 

função harmônica obtida a partir da decomposição do espectro adotado.  

 

1(2 / ) / 36t π ωΔ =      (I.2) 

 

Ressalta-se que os ângulos de defasagem (θk →rad), utilizados para o cálculo do 

carregamento flutuante da equação (I.1), são obtidos a partir da série característica de 

carregamento.  

 

O valor referente a 1/36, especificado na equação acima, foi determinado por Guimarães 

(2000) através do refinamento de respostas devido à variação do passo de tempo. Neste 

trabalho, adotou-se o passo de tempo definido na equação (I.2), levando em conta que as 
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freqüências circulares encontradas pelo mesmo autor e as obtidas na análise dinâmica da 

torre estaiada de 30 metros não apresentaram diferenças significativas.  

 

Após a geração dos arquivos FCSFk.txt, procedeu-se com a inclusão dos mesmos a partir 

do bloco de definição de carregamento ao longo do tempo Time History Function 

Definition, conforme apresentado na Figura I.10. 

 

 

Figura I.10 – Carregamento flutuante do vento para análise dinâmica (SAP2000) 

 
 
Os itens especificados no bloco de carregamento flutuante são descritos conforme segue: 

 
 Time and functions values: o programa lê os pares de valores t e f(t) sem a necessidade 

da indicação do passo de tempo (Δt), o que ao contrário gera um gráfico sem correlação 

com a função cosseno; 

 Free format: o arquivo não contém formatação específica; 

 Number of points: igual a 1 em razão do arquivo conter somente um par de valores por 

linha. 

 

Após as definições das amplitudes nodais (FH) e das cargas flutuantes (FCSFk) no 

programa, prosseguiu-se então com a definição dos parâmetros referentes à análise 

dinâmica de torres estaiadas.  
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Conforme a especificação dos itens apresentados na Figura I.11, a análise dinâmica da 

estrutura foi definida como não-linear, utilizando-se o método de integração direta de 

Newmark para a solução da equação de movimento. Neste tipo de aproximação, a resposta 

é avaliada para uma série de pequenos incrementos de tempo (Δt). 

 

 
Figura I.11 – Definição da análise dinâmica (SAP2000) 

 

Pode-ser observar no item referente à Loads Applied que as amplitudes de carga (FH), 

aplicadas aos nós de topo de cada módulo da estrutura, foram vinculadas às respectivas 

cargas flutuantes (FCSFk). A amplitude nodal juntamente com as respectivas cargas 

flutuantes foram obtidas do arquivo de saída do programa RAJADA.  

 

No programa SAP2000, o usuário possui a liberdade de escolher o tipo de integração direta 

para o cálculo da resposta da equação de movimento, entre eles, adotou-se neste trabalho o 

método da aceleração média constante de Newmark, conforme especificado na Figura I.12. 
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Figura I.12 – Parâmetros de integração numérica (SAP2000) 

 

A análise por integração direta permite a especificação de coeficientes proporcionais as 

matrizes de rigidez e de massa, de modo a obter a matriz de amortecimento através de uma 

combinação linear desses parâmetros. Conforme a Figura I.13, os coeficientes de 

amortecimento podem ser especificados diretamente, ou podem ser calculados através da 

taxa de amortecimento para dois tipos de períodos ou freqüências naturais. 

 

 
Figura I.13 – Parâmetros para amortecimento da análise dinâmica (SAP2000) 

 

Conforme orientações descritas nos manuais de referência do programa SAP2000, para a 

realização da análise dinâmica de torres metálicas estaiadas, são necessárias à inclusão de 

parâmetros não-lineares geométricos. Estes parâmetros permitem considerar elementos de 

cabo submetidos somente a esforços de tração, conforme item pré-determinado indicado na 

Figura I.14, como também formular as equações de equilíbrio utilizando uma configuração 

deformada da estrutura (efeito P-delta). Por outro lado, os parâmetros definidos nesta 

análise são compatíveis com os adotados no programa de análise dinâmica ADTEQ. 
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Figura I.14 – Parâmetros não-lineares para análise dinâmica (SAP2000) 

 

O tipo de combinação de carga para o caso da análise dinâmica no programa SAP2000 foi 

definido como Absolute Add, de modo que os valores negativos da resposta sejam tomados 

como absolutos, e dessa forma não perder o valor máximo do deslocamento para o nó de 

topo da estrutura.  

 

Para os valores máximos de resposta da análise estática, foram consideradas as parcelas 

correspondentes a 48% da carga estática (48CV) somada as parcelas de peso próprio (PP) e 

deformação nos cabos (DEF). Conforme descrito anteriormente, nesta opção a combinação 

máxima é a soma dos valores máximos absolutos de cada caso (Figura I.15).   Cabe 

ressaltar que todos os carregamentos incidentes nesta análise foram considerados com 

coeficientes de majoração (Scale Factor) unitários.  
 

 
Figura I.15 – Bloco de combinação do carregamento dinâmico (SAP2000) 
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