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Modelos Numéricos para a solugio das equagdes de Saint-Venant no célculo da
propagacdo das ondas de enchentes em rios tém sido largamente empregados na
Engenharia de Recursos Hidricos. Recentemente tais modelos foram adaptados, sob
diversas formas, para a simulagdo matematica de ondas provocadas pela ruptura de
barragens. Em ambas as situagdes, diferentes variaveis dependentes do escoamento
podem ser escohidas para terem seus valores calculados na modelagado
computacional. Aparentemente, essa escolha parece estar ligada a experiéncia
pessoal de engenheiros e pesquisadores, ja que pelo menos no caso das cheias
naturais ndo se observam mudangas sensiveis nos comportamentos dos modeios
para diferentes pares de variaveis dependentes adotadas, desde que formas ja
consagradas pelo seu uso para as equagdes de Saint-Venant sejam o ponto de
partida nas modelagoes.



Neste trabalho sdo empregados dois modelos computacionais, baseados na solugéo
implicita em diferencas finitas das equagdes que descrevem o movimento transiente
e vanado das ondas de cheia em rios. Ambos 0s modelos utilizam a vazio e a cota
da superficie livre como varidveis dependentes, porém o algoritmo para a resolucéo
dos sistemas de equages discretas é diferente em cada modelo.

Aspectos relacionados com os termos das equacfes adotadas, bem como a forma
pela qual as condi¢gbes de contorno s&o introduzidas nos modelos sdo discutidos,
tanto para ondas de cheia naturais como para ondas provocadas por ruptura de
barragem.

Os resultados apresentados mostram que, dependendo do comportamente néo linear
das equacbes adotadas, o uso da curva-chave como condicdo de contorno de
jusante pode impedir & convergéncia do modelo numérico associado. Em tal situagio
o artificio do dominio virtual estendido pode constituir-se em uma alternativa razoavel
para a obtengdo de solugbes satisfatérias, desde que os transientes a serem
simulados nao sejam excessivamente abruptos.

As aplicagbes dos modelos sao efetuadas para cheias naturais nos rios Parana e
Uruguai, e para as ondas provocadas pela ruptura hipotética de barragem de Serra
de Mesa, em fase final de constru¢do no rio Tocantins
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Numerical models for the solution of Saint-Venant equations in river flood routing
have been widely employed in water resources engineering. Recently such models
were adapted, under several ways, for the mathematical simulation of waves
generated by dam failure. In both situations different dependent variables of the flow
can be choosen to have their values computed in the computational modeling.

In a first sight this choice seems to be related to personal preference of researchers
and engineers, since that at least in the case of natural floods one can not detect
remarkable changes in the models behavior for different couples of employed
dependent variables, assuming that sanctioned well used types of the Saint-Venant
equations are the starting point in the modelings.
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in this work two computational models are used, both of them based on the implicit
finite difference solution of the equations that describe the unsteady and varied flood
waves movement in rivers. In both models the water discharge and water surface
elevation are used as dependent variables but the solution algorithm for the discrete
equations is different in each model.

Features related to the employed equations terms, as well the way the boundary
conditions are introduced into the models are discussed, either for natural flood waves
and dam-break waves. The presented results show that, depending on non-linear
properties of the employed equations, the use of a rating curve as downstream
boundary condition may disable the convergence of the associated computational
model. In such situations the artifice of the extended virtual domain can constitute a
razonable alternative for obtaining satisfactory solutions, since the transients to be
simulated are not excessively steep.

The models applications are made for natural floods in Parana and Uruguai rivers and
for the waves generated by the hypothetical failure of Serra da Mesa dam which is
presently in final stage of construction, in the Tocantins river.
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CAPITULO 1 - INTRODUGCAO

1.1 - Conceitos referentes a Propagacgao de Cheias

Uma das linhas de pesquisa com grande aplicagdo pratica em Hidraulica
Fluvial e de Canais é a associada ao calculo de propagagédo de ondas de cheia
(“Flood Routing”). Historicamente, os estudos que podem ser considerados
pioneiros em relacdo a propagagdo de enchentes devem-se aos matematicos
franceses Laplace e Lagrange, que analisaram determinadas propriedades das
ondas liquidas em geral.

Posteriormente o estudo foi aprimorado por Bamé de Saint-Venant, que
formulou o conjunto de equagbes diferenciais parciais que govemnam o movimento
transiente gradualmente variado em rios e canais. As equagbes de Saint-Venant,
na maioria dos casos, ndo admitem solugdes analiticas, a menos que sejam
efetuadas diversas simplificagdes, o que por vezes pode descaracterizar o

processo fisico real.

As equacdes de Saint-Venant, que encontram aplicagéo em um namero
consideravel de problemas no ambito da Engenharia Civil, descrevem, a partir da
abordagem unidimensional de analise, o movimento néo permanente de um fluido
incompressivel, sujeito apenas ao campo gravitacional terrestre. Essa situacdo
acha-se presente no escoamento variavel no tempo € no espago (ndo permanente
e variado), em canais e cursos de agua naturais, com direcdo bem definida e
preponderante de fluxo.

As equacbes de Saint-Venant, que exprimem os prncipios fisicos da
conservacdo de massa e de quantidade de movimento, podem ser escritas
adotando-se, por exemplo, como variaveis dependentes a vazéo (Q) e a cota (Y) da
superficie livre, desprezando-se a acéo do vento, e incluindo ou ndo a planicie de
inundagdo, a contribuicdo lateral de vazéo unitaria, a quantidade de movimento dos

fluxos laterais e podendo englobar perdas continuas e localizadas.

O calculo da propagagdo de enchentes consiste essencialmente em
acompanhar o movimento da onda associada ao longo de um ou mais trechos do

rio, determinando valores de descargas liquidas e tirantes de &gua, no tempo e no



espaco. O conhecimento de tais valores tem grande importancia para a construgéo
de obras de prote¢do tais como diques, etc.

Matematicamente, o movimento das ondas de enchente pode ser
representado pelas equagdes de Saint-Venant, que compdem um sistema a
derivadas parciais, do tipo hiperbdlico caracterizando assim um modelo matematico
que traduz o comportamento fisico do fendmeno. Como ja frisado, essas equacgbes
ndc admitem solugdo analitica exata, sendo atualmente comum o emprego de
métodos numéricos para a obtencio de solugdes aproximadas.

Como cada método aproximado de solugdo conduz a um determinado tipo
de modelo, surgem dificuldades adicionais relacicnadas com o0s valores dos
parametros do modelo, cujo conhecimento & fundamental para que sejam

reproduzidos os resultados do sistema fisico que se deseja simular.

A equacdo da continuidade, representa a conservacdo de massa em um
volume de controle do canal. A outra, a equagdo da quantidade de movimento ou
dindmica, baseada na segunda lei de Newton do movimento, representa a
influéncia de for¢as externas sobre o escoamento e 0s consequentes termos locais,
advectivos, de pressao e de perda de carga do mesmo.

O problema classico que requer a solugdo destas equagdes € o movimento
de onda de cheia ao longo de canais, naturais ou artificiais, e reservatérios. A
importancia destes estudos na Engenharia de Recursos Hidricos se faz sentir na
previsdo e nos projetos de obras de controle de enchentes.

1.2 - Conceitos referentes a Ondas de Ruptura da Barragem

Um dos fendmenos muito estudados na drea de Engenharia Hidraulica nos
altimos trinta anos € conhecido como onda de ruptura de barragens. Dentro dessa
area de estudo concentram-se nao sé as catastrofes, como o proprio nome sugere,
mas também a rapida abertura de comportas em vertedouros de usinas
hidrelétricas, o que as caracterizam como ondas de cheia ndo naturais. Ambos os
fatos geram em geral uma onda abrupta no leito do rio (cu canal) a jusante com
grandes alturas e velocidades de deslocamento, e muitas vezes com frentes de
onda que comportam-se como ressaltos hidraulicos méveis (Mascarenhas, 1990).



A ruptura de uma barragem pode ocorrer, na maioria das vezes, em uma
velocidade muito alta (ou seja, em escala de tempo reduzida), sendo por muitos
autores assumida como instantinea, o que pode simplificar a abordagem
matematica e, em geral, maximizar os efeitos danosos. As barragens de concreto
rompem-se quase instantaneamente enquanto nas de terra a ruptura pode ser
menos rapida ou mais gradual. O estudo da onda gerada pela ruptura de uma
barragem busca, dentre outros fatores, obter as cotas de inundagéo e os tempos
decorridos entre a ruptura e a chegada dos picos dos valores maximos associados
a onda.

Nesta dissertagdo a modelagio de ondas de ruptura corresponde ao
enfoque preventivo, procurando avaliar as caracteristicas da onda de cheia gerada
ap6s a ruptura hipotética de uma barragem.

Para a onda de ruptura, uma das abordagens tedricas denominada “Shock
Fitting” & do tipo lagrangeana, ou seja, isola-se o choque e analisa-se o seu
deslocamento ao longo do tempo. A regido préxima ao choque (onda abrupta
gerada na ruptura e que caminha para jusante pelo canal) pode ser tratada sob o
enfoque euleriano (a andlise da variagdo das propriedades do escoamento é
realizada em posigdes fixas no espaco, mas varidveis em cada intervalo de tempo).
Nessa abordagem, apés a dissipagdo do choque, o enfoque transforma-se em
euleriano puro, com a analise das variagbes das propriedades em segdes fixas no
espaco, para todos os intervalos de tempo.

A outra abordagem é denominada captura de choque ou calculo continuado
(“shock capturing” ou “through computation”) e procura, através do uso de
intervalos de discretizagdo espacial um pouco superiores ac comprimento do
choque e outros mecanismos, enquadrar todo o escoamento sob o ponto de vista
euleriano em todos os instantes de tempo. Essa & a abordagem utilizada no
presente trabalho.

A onda gerada pela ruptura de uma barragem € uma onda do tipo
aproximadamente solitaria de grandes magnitudes: celeridade, velocidade e
profundidade. O estudo da sua formagdo e desenvolvimento pode ser realizado
através de métodos analiticos (em casos especiais) ou numericos (em casos reais).
A ocorréncia de choques em escoamentos de fluidos € descrita matematicamente

em Cunge et al (1980), e resulta por analogia com escoamentos supersdnicos



compressiveis, nas denominadas equagdes de Hugoniot-Rankine. A demonstracéo
provem das mesmas leis fisicas de conservagdo que conduzem as equagdes
diferenciais hiperbdlicas (as equagdes de Saint-Venant). Na regido do espago e do
tempo onde ocorre o choque, as equag¢des ndo mais admitem uma solugdo Unica.
Assim, na regiao do choque, as hipdteses basicas utilizadas na deducfo das
equacgdes de Saint-Venant ndo sfo mais validas (principalmente a hipotese de
distribuicdo hidrostatica de pressdes), e deve-se utilizar outras equacgdes que
melhor representem o fenémeno e que facam a conex3o entre as solugdes
descontinuas no espago, obtidas pelas equagdes de Saint-Venant aplicadas
separadamente a montante e a jusante do choque .

Entretanto, como ja frisado, neste trabatho a abordagem adoctada é
denominada “shock capturing”®, euleriana onde a discretizag¢do espacial € superior
ao comprimento do ressalto hidraulico mével do choque.

Em termos objetivos, o que se questiona é: uma vez ocorrida a ruptura da
barragem, com a formagao ou ndo da brecha na estrutura, qual sera a evolugdo do
pico da onda em termos de vazdo, nivel e tempo de viagem em relagdo a segbes
transversais de jusante pré-definidas?.

O problema mais simples consiste em seguir, através de calculo, o curso de
uma onda de cheia, a medida em que ela se move ao longo de um certo trecho de
rio ou canal. O processo utilizado na solugdo de tal problema, como ja foi dito, &
comumente denominado “flood routing” (ou propagacéo de cheia).

Ha basicamente dois enfoques para tratar do problema da frente de onda
originada pela ruptura de barragens:

-Méetodo calculo continuado ou captura de choque.
-Ajuste matematico de onda de choque.

No primeiro enfoque, os métodos procuram criar artificios numéricos para
representar a perda de energia no choque. Podem-se dar sob trés formas:

a) Através da introdugdo de uma rugosidade artificial.
b) Através da introducdo de uma perda de carga localizada.



¢) Utilizando as chamadas “solugbes fracas” das equacbes de Saint -
Venant, que sdo neste caso escritas na denominada “forma conservativa”. Como
sera visto oportunamente, gquando sdo usadas como variaveis dependentes a
vazdo e a cota, a forma conservativa apresenta termos de dificil avaliacdo e
discretizagao.

De modo geral, a propagacgic de onda de cheia proveniente da ruptura de
baragem é um exemplo classico de escoamento ndc permanente muito
rapidamente variado, com o avanco de uma frente de onda caracterizada
sobretudo por um forte gradiente de pressao vertical.

1.3 - Objetivos do Trabalho

Os objetivos principais deste trabatho sdo os seguintes:

i) Implementagdo do Modelo Hidrodindmico FLOOD em ambiente de
microcomputador e teste com aplicagéo ao rio Parana, para cheia natural.

ii) Desenvolvimento do Modelo Hidrodindmico PROPAG com termos néo lineares e
aplicagdo ao rio Uruguai, para cheia natural, Fase de Calibragao.

iii) Aplicacdo do Modelo PROPAG para a Fase de Previsdo no rio Uruguai, no rio
Uruguai, com utilizacdo do dominio virtual e condigdes de contomo constantes na
ultima sec¢éo ficticia.

iv) Aplicagdo dos Modelos FLOOD e PROPAG para o calculo da propagacédo de
ondas provocadas pela ruptura hipotética da barragem de Serra da Mesa.



CAPITULO 2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 - Principais trabalthos sobre Cheias Naturais.

Strelkoff (1969), apresenta as equagdes unidimensionais do escoamento com
superficie livie em um canal, para escoamento ndo permanente, e incompressivel, de
liquido homogéneo, com fundo fixo, e com se¢do arbitraria. Mostra claramente que as
consideracSes e restrigbes usadas para desenvolver as equagdes de Saint-Venant,
que sdo geralmente utilizadas para calcular o escoamento nio permanente em
canais, permitem modificagdes em circunstancias especiais.

As equacbes de Saint-Venant possuem algumas vantagens sobre as
equacgdes gerais do tipo Navier-Stokes, pois por exemplo podem ser escritas apenas
como dependentes de duas varidveis: profundidade e velocidade médias (assumindo
que a geometria do canal e descargas laterais s&o conhecidas). Além disso sdo
desprezados efeitos de viscosidade, que costumam complicar a obtencio das
solugdes das equagdes de Navier-Stokes. Essas equagdes resultam em um sistema
que em principio pode ser resolvido, desde que sejam estabelecidas apropriadas
condigdes iniciais e de contorno.

Mozayeny e Song (1969), utilizam o método das caracteristicas para resolver
as equacées de continuidade e de quantidade de movimento em um canal retangular
semi-infinito. Os resultados numéricos s80 examinados cuidadosamente quanto aos
efeitos da altura da cheia inicial, taludes do canal e o coeficiente de rugosidade de
Manning. A cota e descarga maxima s&o estabelecidas de modo a serem fungdes da
amplitude da cheia e os pesquisadores concluem que o movimento da onda de cheia

é um fenémeno nac linear.

Amein e Fang (1970), apresentam a solugdo numérica das equagbes do
escoamento ndo permanente em canais naturais utilizando o método implicito de
diferengas finitas. Os resultados séo obtidos através da solugdo de sistemas de
equacdes ndo lineares que requerem um razoavel esforco para a elaboracio do
codigo computacional, se comparado com aquele exigido nos meétodos explicitos.
Dois fatores podem ser considerados favoraveis: o método é estavel para maiores
valores dos passos de tempo do gue os impostos por restricbes de estabilidade

numérica nos esquemas explicitos e 0s sistemas de equagdes, apesar de conterem a



primeira vista um grande numero de incégnitas, apresentam de fato em cada
equacao discreta no maximo quatro incognitas. Devido a estes dois fatores
consideram que este método é superior ao método das caracteristicas e ao explicito.

Silva (1972), apresenta um método implicito para a solugdo do problema de
ondas de cheia em jungao de rios com aplicagdo do modelo de Thomas e do modeio
de Stoker no rio Ohio e sua jung¢do com o rio Mississipi.

Amein e Chu (1975), apresentam uma modelagem numérica implicita dos
escoamentos ndo permanentes.

Ponce e Simons (1977), apresentam as caracteristicas da propagac¢do de
varios tipos de ondas de agua superficiais em escoamento num canal. Para o caso
mais geral, no modelo de onda dinamica, as caracteristicas de propagacao estdo
expressas como uma fungao do numero de Froude.

Ponce, Indlekofer e Simons (1978), apresentam um compreensivo tratamento
teérico da convergéncia do modeio numérico implicito de quatro pontos para ondas
de agua superficiais. O sistema por eles linearizado serve, s&é ndo como uma
descricdo quantitativa, a0 menos como uma qualitativa descricdo do fenémeno nao
linear.

Fread e Smith (1978), apresentam uma técnica de calibragdo para modelos do
escoeamento ndo permanente unidimensional, de modo a determinar o valor 6timo de
uma func¢ao coeficiente de rugosidade versus vazdo, em uma extenséo de rio limitado
por estacbes de medi¢do. A técnica usa um tipo modificado do algoritmo de Newton-
Raphson para aprimorar o valor inicial de modo que a diferenca entre valores
observados e computados seja minimizada. As cotas computadas sdo obtidas por
uma solugao de diferengas finitas unidimensional implicita de quatro pontos das
equagdes do escoamento ndo permanente.

Huang (1978), apresenta um método de diferen¢as finitas com abordagem
cinematica para o acompanhamento deo escoamento através de canais e rios
naturais. O método é simples e pode ser faciimente incorporado dentro de um modelo
de bacia, embora possa apresentar imprecisdes se os efeitos dindmicos do
escoamento forem importantes.



Cirllo (1979), apresenta a solugdo das equagbes do escoamento ndo
permanente em canais, utiizando o método implicito de Preissmann aplicado &
identificacdo de pardmetros nas equacdes de propagacdo de onda de cheia, e com
aplicagdo ao rio Capibaribe na regido Nordeste do Brasil, no estado de Pernambuco.

Mascarenhas (1980), apresenta uma metodologia para a estimativa de
parametros no calculo da propaga¢ao de enchentes com aplicagdo ao Rio Uruguai,
utilizando o esquema implicito de Preissmann de diferencas finitas.

Jarret (1984), apresenta os calculos hidraulicos dos escoamentos em canais e
areas com extravazamento dos escoamentos naturais, onde é necessaria uma
avaliacdo das caracteristicas da rugosidade. Mais comumente, ¢ coeficiente de
rugosidade de Manning é utilizado para descrever a resisténcia do escoamento ou
rugosidade relativa de um canal, ou &reas com extravazamento.

Dib e Braga (1985}, apresentam um estudo de propagagdo de vazées em rios
e reservatorios através de um modelo hidrodinamico, com apiicacao ao rio Parana, no
trecho a jusante da barragem de ltaipu.

Aparicio, Aldama e Espinosa (1988), apresentam um esquema de diferencas
finitas implicito com fatora¢do de segunda ordem no tempo, que nado requer iteragoes
para a solugdo das equagbes que descrevem o0 escoamento unidimensional em
superficie livre.

Zevallos e Zuniga (1988), apresentam a solugdo das equagdes de Saint-
Venant para a modelagdo matematica da onda de cheia em um rio com a
simplificagdo dos termos de inércia na equagdo do movimento. Para a solugao das
equagdes diferenciais desenvolve-se o respectivo algoritmo de calculo, utilizando o
método das diferencas finitas e o esquema de Preissmann.

Samuels e Skeels (1990), apresentam os limites de estabilidade do esquema
de Preissmann. A estabilidade linear do esquema de Preissmann aplicado a um
escoamento em canal foi pesquisada utilizando a técnica de analise de Fourier. Os
limites de estabilidade indicam que o coeficiente de ponderagcéo no tempo deve ser
superior a 1/2.



Carvalho (1993), apresenta uma maneira alternativa para a obtenc¢do dos
dados necesséarios a afericdo ou calibragdo de um modelo hidrodinamico, baseado
em um esquema de diferencas finitas implicito, com ponderagdo no espago e no
tempo.

2.2 - Principais trabalhos sobre Cheias de Ruptura da Barragem.

Sakkas e Strelkoff (1976), apresentam um modelo matematico para a
simula¢do de uma onda de cheia depois de uma falha instanténea da barragem e o
subsequente esvaziamento do reservatério.

Rajar (1978), apresenta uma simulagdo matematica do escoamento de ruptura
da barragem {Dam-Break). Em muitos paises, a determinagdo dos parametros de
ondas resultantes do colapso de grandes barragens & regulamentada por leis, com a
finalidade de organizar a defesa de habitantes e proteger as estruturas no vale a
jusante. Como as obras defensivas em relagcdo a essas ondas ndo sdo econdomicas e
como para alguns casos, por exemplo as barragens de terra, o colapso instantaneo
pouco provavel, a pesquisa tem-se, em muitos casos, concentrado no escoamento
devido ao colapso gradual e parcial. O pesquisador apresenta o modelo matematico
para este escoamento, além de analisar a influéncia da magnitude e a duragéo do
colapso sobre os parametros da onda de ruptura. Varios modelos matematicos sao
desenvolvidos para simular este escoamento. Como & impossivel prever-se
exatamente a extensdo e a duragio do colapso, muitos deles tratam apenas de

ruptura total e instantdnea, como o caso mais perigoso.

Rose (1978), apresenta os riscos das falhas catastroficas de grandes
barragens, e sugere também que o provavel custo das falhas das principais
estruturas pode ser incluido no projeto como uma relag¢éo do tipo custo -beneficio.

Fread (1971, 1973a, 1976b e 1889d); Fread e Harbough (1973), e Fread e
Smith (1978), apresentam o modelo DAMBRK, com a dltima vers&o publicada em
1988 (Fread, 1988c). Este modelo, 0 DAMBRK, é o mais difundido a nivel mundial
para analise de ruptura de barragens com acumula¢do de agua ou detritos, em
canais com escoamentos subcriticos ou supercriticos. Sua abordagem € euleriana,
ou seja, preocupa-se com as condicdes em sec¢des pré-definidas, ndo se importando
com o que ocorre na frente de onda de choque.



Zovne e Martin (1979), apresentam os problemas significativos associados
com o regime do escoamento transiente supercritico, podendo ser simulado com
adaptacdes a partir das técnicas desenvolvidas para o escoamento subcritico.

Chen (1980), apresenta uma verificagao em laboratorio de um modelo de
cheia de ruptura da barragem (Dam-Break). A ocorréncia de uma série de rapidas
cheias originadas a partir de falhas de barragens concentrou a atengdo sobre a
necessidade de desenvolver um modelo geralmente aplicavel para simular tais
fendmenos, através de dreas potencialmente perigosas a jusante de uma barragem.
Um modelo numérico foi desenvolvido baseado em um esquema explicito do método
das caracteristicas com intervalos especificados de tempo.

Lou (1981), apresenta um estudo com a finalidade de estabelecer um método
racional para a estimativa de um hidrograma de ruptura a partir dos parametros
hidraulicos e geométricos observados em uma ruptura gradual da barragem de terra.

Amein (1983), apresenta um método para calculo direto da onda gerada pela
ruptura de uma barragem, aplicando-0 a um canal horizontal e a um canal com
escoamento supercritico, comparando 0s resultados com dados obtidos em
laboratono.

Katopodes e Schamber (1983), apresentam critérios de aplicabilidade dos
modelos de onda de cheia de ruptura da barragem.

Nogueira (1984), procurou estabelecer o mecanismo de erosdo do macigo das

barragens de terra durante a ruptura, e obter o hidrograma efluente pela brecha.

Hunt (1984), apresenta uma forma de solucao do tipo fechada obtida a partir
de uma onda de cheia de ruptura da barragem onde o reservatorio, a brecha da
barragem e todo o canal a jusante possuem diferentes larguras.

Mascarenhas e Vieira da Silva (1987), apresentam resultados através da
introducdo da perda de carga localizada ao invés da introdug@o de rugosidade
artificial, apesar de ambos os casos enquadrarem-se na abordagem da captura de

choque.
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Costa (1988), apresenta uma estimativa de onda de cheia proveniente da
ruptura hipotética da barragem e sua propagacdo, com aplicagdo a barragem do
aproveitamento hidrelétrico de Trés Marias, situado no rioc Sdo Francisco. Foi aplicado
o modelo SMPDBK (modelo DAMBRK simplificado), procurando quantificar os danos
provenientes da ruptura hipotética da barragem.

Mascarenhas e Vieira da Silva (1988), apresentam uma metodologia de
cdlculo da propagagdo de uma onda causada por ruptura instantdnea de uma
barragem de concreto. Neste caso pode ocorrer uma frente de onda com choque,
definindo uma regido onde ndo sdo validas as equagbes de Saint-Venant. Utilizam o

esquema explicito de diferencgas finitas com pseudo - viscosidade.

Mascarenhas (em seu trabalho isolado e nos trabalhos em co-autoria com
Vieira da Silva) apresentou os métodos de solugio do problema, utilizando os pontos
de vista euleriano efou lagrangeano. Os modelos apresentados por Mascarenhas sdo

aplicaveis a canais retangulares ou trapezoidais.

Singh e Scarlatos (1988), apresentam uma andlise da falha gradual da
barragem de terra. Cinco modelos analiticos sdo desenvolvidos para a simula¢do dos
processos de falha da barragem. Os modelos sao baseados em um balango de

massa aplicado a um esvaziamento de um reservatério.

Miller e Chaudhry (1989), desenvolveram um modelo matematico
unidimensional para simular a propagacao, em um canal a jusante, de uma onda de
cheia produzida por uma falha da barragem simulada. Niveis de agua séo
comparados aos resultados experimentais. A altura e celeridade de uma onda de
cheia de ruptura da barragem, sdo satisfatoriamente obtidas se as equagdes de

Saint-Venant sio utilizadas em uma forma conservativa.

Basco (1989), apresenta algumas limitagdes das equacgdes de Saint-Venant
quando aplicadas a ruptura de barragens, e propde a adocdo das equagbes de
Boussinesqg, que contém uma derivada cruzada no espago e no tempo (derivada
segunda neste caso). A onda de cheia resultante a partir de uma liberagdo abrupta
d’agua produzida pelo rompimento da barragem € modelada pelas equagdes de
Saint-Venant para um escoamento graduaimente variado, de superficie livre ndo

permanente.
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Mascarenhas (1990), apresenta uma modelagdo matematica de ondas
provocadas por ruptura de barragens com aplicagéo a ruptura hipotética da barragem
de Serra da Mesa, em fase final de constru¢io no estado de Goias, represando um
grande volume d’agua no rio Tocantins.

Pasinato e Tucci (1992), apresentam uma forma de resolucdo do problema da
onda de ruptura e a aplicaram a canais retangulares com rugosidade, declividade e

largura constantes.

Chao Wu, Guang e Wu (1993), apresentam um modelo de propagacdo de
cheias de ruptura da barragem para canais de segio transversal arbitraria.

Fabiani (1993), apresenta uma contribuicdo ao estudo das ondas geradas
pela ruptura de barragens com aplicagdo a um caso experimental de laboratério.
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CAPITULO 3 - FUNDAMENTOS TEORICOS

3.1 - Introdugéo

Em termos matematicos, as equagbes de Saint-Venant constituem um
sistema a derivadas parciais de primeira ordem, quase linear e do tipo hiperboélico.
Tal sistema ndo admite solugdo analitica geral e entéo costuma-se recorrer a

métodos aproximados ou numéricos para a sua solugao.

A natureza hiperbélica das equagdes de Saint-Venant enquadra o problema

de solugdo das mesmas como um problema de valor inicial e de contomo.

Existe uma grande diferenga entre o comportamento de uma onda simples,
ou proveniente de uma enchente natural, e das particularidades inerentes aos
fenébmenos enquadrados na categoria de transientes rapidos, como as ondas

resultantes da ruptura de barragens.

As caracteristicas principais de um hidrograma de ruptura, basicamente
residem na rapida ascensdo até um valor elevado na descarga liquida e na
subsequente deplegdo mais lenta até que valores reduzidos na descarga sejam

alcancados (Mascarenhas, 1990).

O calculo da propagagio de uma onda, no caso deste trabalho tanto uma
onda de cheia natural como uma onda gerada pela ruptura de uma barragem,
consiste assim na determinagéo de descargas liquidas, velocidades, niveis de agua

e alturas de agua em fungdo do espago e do tempo (Mascarenhas, 1990).

Dentro da Engenharia Hidraulica, a modelagdo matematica em geral ja
comprovou ser indispensavel nos campos especificos da Hidraulica Fluvial e
Drenagem Urbana, principaimente quando o estudo das situagoes transitérias do

. escoamento € necessario.
3.2 - Hipoteses Bésicas
Para a dedugdo das equagdes fundamentais descritoras do movimento da

onda de enchente, algumas hipéteses sdo geralmente formuladas. A modelagdo

matematica do movimento d’agua em rios e canais € baseada nas equagbes do
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escoamento ndo permanente e gradualmente variado. A deducgdo destas equagdes
baseia-se em um conjunto de hipéteses que consideram os aspectos mais
importantes do fenémeno fisico, com simplificacdes que n&o modificam
sensivelmente as caracteristicas do mesmo (Mascarenhas, 1980).

1. O escoamento & suposto ser unidimensional.

2. A superficie da onda varia gradualmente, de maneira que a distribuigao vertical
das pressbes & considerada hidrostatica. Isto implica que o efeito centrifugo da
curvatura do canal e o efeito de Coriolis sdo despreziveis.

3. A declividade média do leito do rio é considerada suficientemente pequena, de
modo que o sen y do angulo do fundo do canal possa ser considerado igual a

tangente (tan y) do mesmo e o seu coseno (cos v) igual a unidade.(Figura 3.1)

Figura 3.1 - Esquematizacao longitudinal para declividades baixas

Onde:
l=r
para y=0

cosy=1

seny=tany=y

4. As perdas por atrito podem ser levadas em conta por meio de expressbes
empiricas, como Manning (Manning-Strickler), ou Chézy.

5. O fendmeno refere-se a transientes de ondas longas, para os quais a relagéo

entre profundidade e comprimento de onda & menor do que a unidade.
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6. O fluido é incompressivel e homogéneo, o que significa que a massa especifica
do mesmo é considerada constante no tempo e no espaco.

7. Efeitos termodin@micos despreziveis.

8. Efeito dos ventos sobre a superficie livre desprezivel.

A partir das hipoteses anteriormente citadas e com base nas leis da
Mecanica Classica, faz-se o desenvolvimento das equagdes governantes, as quais
devem ser aplicadas levando-se em conta os aspectos fisicos considerados e as
restricdes decorrentes das simplificacbes adotadas.

3.3 - Equag¢des Fundamentais

A representacdo do escoamento ndo permanente graduaimente variado em
canais naturais ou artificiais e reservatorios € feita por duas equacdes diferenciais
ndo lineares a derivadas parciais, apresentadas em 1871 por Barré de Saint-
Venant a Academia Francesa de Ciéncias. Tais equagdes representam a
conservacao da massa e da quantidade de movimento no escoamento ao longo do
canal.

A seguir s&o apresentadas as equacdes na sua forma mais geral, partindo-
se das leis integrais de conservacao (Cunge, Holly e Verwey, 1980).

A equacéo geral da continuidade (conservagio de massa) é dada por :

dQ 0A
T 3.1
8x+at q S

Para a Equagao Dinamica (Conservagdo da Quantidade de Movimento),
consideremos' a Figura 3.2 onde uma sec&o transversal genérica do escoamento é
mostrada :
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Nivel de Referencia
Figura 3.2 - Se¢éo Transversal Genérica do Escoamento

Definindo-se as relagdes integrais auxiliares para a forca de presséo
resultante entre duas se¢des devido a diferenga de profundidade do escoamento, e
para uma forga de pressdo, normal as paredes do canal, devido a diferenca de
areas molhadas na dire¢cdo transversal ao escoamento, tem-se (Cunge, Holly e
Verwey, 1980):

h(x)

L, = [[hex)-n]e (xn)dn (3.2)
Q
h(x)
%
I, = {(h(X)—n)[aLmdn (3.3)

A equacdo de conservagdo de quantidade de movimento ou equagéo
dinamica, baseada em leis de conserva¢io, apresenta-se na forma:

8Q o @
B 4 D (191 = A, - S, ol - 3 ©4)

Se os termos do lado direito da equagéo de continuidade (3.1) e da equagéo
dinamica (3.4) s8o nulos, essas equagdes exprimem divergéncia nula das fungdes
escalar de massa e vetorial de quantidade de movimento em qualquer contorno
fechado no planc espaco -tempo.
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Dessa forma, as equagbes de continuidade e dindmica encontram-se
escritas sob a chamada forma divergente ou conservativa, que sdo as mais gerais
possiveis, podendo todas as outras formas destas equagbes serem derivadas
desta forma basica divergente. Cabe notar que sob esta forma, as equacgdes
preservam inteiramente quaisquer eventuais nao-linearidades do processo fisico,
sem implicar em amplificagcdo ou atenuamentos artificiais de suas solugdes.

Nas equacées (3.1) a (3.4) tém-se as seguintes variaveis:

x = vanavel independente espacial, relativa a distédncia na dire¢do do escoamento;
caracteriza a ndo uniformidade do escoamento ( L );

t = variavel independente relativa aoc tempo; caracteriza o regime nio-permanente

do escoamento { T);
Q = vazéio d'agua na segdo transversal ( > T~ );
h = profundidade média do escoamento na se¢io transversal ( L );
A = drea molhada da segdo transversal ( L? );
g = acelerago da gravidade { LT ? );

S, = perda de carga por unidade de comprimento do canal ou declividade da linha

de energia do escoamento (adimensional);

S, = declividade média adimensional do fundo do leito (adimensional);

q = contribui¢do lateral de vaz&o por unidade de comprimento ( L>T" ).

A declividade da linha de energia, S, é considerada como representativa de

diversas leis empiricas de resisténcia, sendo a maioria dessas leis haseadas na
seguinte forma geral:
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Q=K,S, (3.5)

onde K=K(h) € o chamado fator de condutdncia da se¢do e S, corresponde a

situagio de regime permanente.

Se for utilizada a relagio de Chézy, teremos:

2

onde:

C: é o coeficiente de Chézy (LWT");
R= % é o raio hidraulico da seggo ( L )
P: perimetro mothado da segdo ( L )

Uma forma alternativa € a relacdo de Strickler:

Qz
S, =— (3.7)
f K:t AZ R413
onde:

Ky, & o coeficiente de Strickler (L"3 T*’)

A formula mais usualmente empregada em hidraulica fluvial € a conhecida

formula de Manning para S; :

nZQZ

Sf - A2R4J'3

(3.8)

onde n é o coeficiente de rugosidade de Manning (L™"°T)

Evidentemente, comparando-se as trés expressdes para 3, , sdo obtidas as

inter-relagdes entre C, K, e n:
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C=—R" (3.9)

(3.10)

Conforme sera visto, em alguns modelos é comum a utiizagdo da
condutancia para a avaliagdo da declividade da linha da energia, o que pode
suavizar o efeito de nao-linearidades fortes em S, para regimes transitorios,

juntamente com formas alternativas dos demais termos da equagio dinamica.

3.4 - Selegao das Variaveis Dependentes

As equagdes de Saint-Venant podem ser escritas sob varias formas,
dependendo da natureza do problema a ser estudado e da forma de resolugdo das
mesmas. As equagdes podem ser expressas através das duas vanaveis
dependentes mais usadas na pratica: elevacdo do nivel d’agua ou cota ou
profundidade, e vazdo ou velocidade. O uso do nivel, ao invés da profundidade

elimina a necessidade de utilizar-se a declividade do fundo do canal (S,), que

pode ser de dificil avaliagdo no caso de cursos d’agua naturais. O emprego da
vaz3o, ao invés da velocidade, tem como vantagem o fato daquela esta variar mais
suavemente no espaco e no tempo (Amein e Chu, 1975).

Dentre as diversas formas particulares, as equagdes de Saint-Venant
podem ser escritas utilizando-se outras grandezas do escoamento como variaveis

dependentes.

Em particular, se na equagdo dindmica anteriormente apresentada (3.4), for

efetuada a avalia¢do da derivada do termo gl, em relacdo a x, teremos:

hix)

0 19
~(@h)=g=- j [h() = e (x, m)dn (3.11)

Aplicando-se o teorema de Leibnitz para a derivada da integral e levando
em conta que :
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£ (x,h) =B(x) (3.12)

h

f ¢ dn=A (3.13)
Q
obtem-se:
hix)
—(g )= g— j E(x n)dn+gj [he) - n]{ } dn (3.14)
h=const
ou
) _ ch
a(gh) = gA(X)amlz (3.15)
levando em conta que
Q=vA
a equagao dinamica fica:
?2 i 2 on Qq
at+a (v A)+gA +gl2_gA(S -5;)+4gl, - A (3.16)
Resultando em :
aa?+ﬁ(vo) gA(———S ) + gAS, +Ciq 0 (3.17)

Apesar de ser bastante utilizada em engenharia de recursos hidricos a
expressao (3.17) nao é uma forma conservativa de equagao dinamica.

A partir entdo das equagdes (3.1) da continuidade e (3.17) da equacéo
dindmica, podem ser deduzidas as formas mais frequentemente utilizadas para as

equagdes de Saint-Venant; em termos das variaveis dependentes adotadas.

3.4.1 Vazao e Profundidade

Q(x, t) e h(x, t), como variaveis dependentes.

A area A da equagéo (3.1) pode ser eliminada como se segue :
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0A(h) _8Ash _ah
at  ohat ot

E a equagao da continuidade alternativa fica:

Bah oQ

+
ot axq

onde B=B(h), e
A = A(h)

Na equagéo dinamica (3.17), fazendo-se :

v =—, fica:
A

Q o @ Qq
ot x( )gA +gA(S S)+ =0

3.4.2 Vazédo e Cota
Q (x, t) e Y (x, t), como variaveis dependentes

Sendo Y, (x} a cota do fundo da secdo :

h=Y-Y,

entdo :
6_h = ﬂ (fundo fixo)
ot ot

ah aY oYy 0¥
+S,
ax X  ox  ox
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Substituindo-se nas equagdes (3.19) e (3.20), obtém-se:

oY ¢éQ
B—+— 3.24
ot ox =4 (3.24)

_a.g i(_) gA _;.gASf +9§ =0 (3.25)

ot A

Onde : B=B(Y)

e

A=A(Y)
3.4.3 Velocidade e Profundidade Médias
v(x, t) e h{x, t), como variaveis dependentes
Fazendo-se na equacgao da continuidade Q = vA (h), teremos:
aQ = Ag % = Aﬂ aA oh +(@J (3.26)
0X X  OX ox 8h 8x  \ ox heconst
onde:
9A _g
oh
2
e —
oxJ, _
€ a taxa de variag@o de A para um valor fixo de h
oQ a(Av) 6A ov aQ A?—! (3.27)

= LAY B
ot ot 6t ot 6x ot

2 2 2
0, & 2000 QoA_,Q0Q_ O_[ (A } (3.28)

E(T) A ox AZox Aox A?
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Substituindo-se (3.26) a (3.28) no sistema de equagdes (3.19) e (3.20) e

manipulando, vem:

h
oh Adv oh v[aA) _ (3.29)
h=gonst

—t———+V—+—| — 3
ot Béx ox B B

ax

ov _dv _¢h vqg
-tV —+g— S, -8 — = .
Py vax+gax+g( ; °)+A 0 (3.30)

Onde:
A=A (h)

3.4.4 Velocidade Média e Cota
v (x, t) e Y (x, t) como variaveis dependentes

A derivada parcial no espa¢o da vazdo: Q@ = v A (Y), agora fica:

—E}Q:Aﬂ+v Bﬁ+(%) (3.31)
ox X OX \NOX/y g

Considerando-se as derivadas (3.22) e (3.23) e a expressdo (3.31), o

sistema de equagdes (3.29) e (3.30) transforma-se em:

oY Adv, EI+SJ+!(Q§] _9 (3.32)
ot B ox oX B\oXx/, .« B

ov _odv oY vg

Y v g%l a8 + M .
at+vax+gax+g o (3.33)

As manipulagbes algébricas apresentadas ndo se constituem apenas em
simples transformagbes matematicas, e sdo de importancia pratica desde que
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determinadas técnicas numéricas mostram-se mais bem adaptaveis a algumas
formas apresentadas das equagbes de Saint-Venant.

A integragdo numérica livre de erros ndo despreziveis, aliada as
caracteristicas fisicas do curso d'dgua em estudo pode sugerir qual a forma mais
adequada a ser utilizada para as equagbes da continuidade e dindmica.

Por exemplo se o curso d'agua possui declividade forte e se as variagGes
das sec¢des transversais sao pequenas, o uso de h(x, t) ao invés de Y(x, t) como

. . . oA . .
variavel dependente € recomendavel, uma vez que he | — , variam mais

ax h=cornst

suavemente de uma abcissa para outra na dire¢do do escoamento. Por outro fado,
pequenas declividades de fundo e grandes variagbes de secdo transversal
favorecem o uso de Y (x, t) como varidvel dependente.

Maiores comentarios a respeito serdo feitos na apresentacio das equagdes
utilizadas em cada um dos modelos desenvolvidos neste trabalho e suas

aplicagoes.
3.5 - Métodos Numéricos de Resolugdo das Equagdes de Saint-Venant

Os meétodos numericos em geral resultam de discretizagbes realizadas em
meios continuos, de modo que as solugdes sao conhecidas passo a passo, atraves
de calculos iterativos no dominio discreto.

Em particular os métodos de diferencas finitas consistem basicamente na
representagao das derivadas, parciais ou totais, por meio de expressdées em
diferencas finitas. Além disso, uma variavel dependente qualquer é funcido de seus

valores nos pontos discretos vizinhos, bem como suas derivadas parciais.

Desta forma, as variaveis sdo discretizadas sobre uma malha no plano
espaco-tempo (planc x-t). As dimensées da malha, Ax e At, s8o 0s incrementos a
serem adotados no modelo numérico.

Estas dimensdes da malha estéo associadas a distancia entre duas se¢bes

consecutivas do rio e ao intervalo entre dois passos consecutivos no tempo.
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Os valores das varidveis dependentes sdo calculados nos nds formados
pelos pontos da malha, como mostra a Figura 3.3.

X

Figura 3.3 - Malha para a solug&o numérica

Assim, por exemplo, os valores de Q ou v, e h ou Y séo calculados para o

inn

né “S”, representando os valores das varidveis no instante ‘j°, na segdo de ordem "

do rio.

Conforme sera visto oportunamente, os valores dos incrementos Ax e At irdo
determinar a ordem de grandeza do tempo de célculo necessario, devendo assim o
engenheiro fazer uma escolha criteriosa para aqueles valores (Mascarenhas,
1980).
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CAPITULO 4 - METODO IMPLICITO DE DIFERENGCAS FINITAS (MALHA FIXA)
4.1 - Introdugao

Os métodos de diferengas finitas tém tido um grande emprego em problemas
de engenharia, bem como em engenharia de Recursos Hidricos que é o caso deste
trabalho. Em problemas transientes, isto &, onde a(s) grandeza(s) de interesse varia
(m) no tempo, a aplicagdo do método de diferengas finitas permite, a partir do
estabelecimento de condigdes iniciais e de contomno, a obtencdo de valores discretos
das grandezas em uma linha de tempo posterior ou tempo incégnito em fungdo de
valores da grandeza na linha de tempo anterior efou daqueles valores na propria
linha de tempo atual. Nestes tipos de problema, a discretizagdo em diferengas finitas
pode ser efetuada na forma explicita ou na forma implicita.

Nos esquemas explicitos, apesar da simplicidade na obtengio das solugbes
no tempo posterior em fungio exclusivamente de seus valores na linha de tempo
anterior, ha a restri¢do de estabilidade numérica imposta aos incrementos espacial e
temporal do esquema, resultante do Critério de Courant, Frederichs e Lewy (1948).
Para contornar essa dificuldade, foram desenvolvidos e aprimorados os métodos
implicitos de diferencgas finitas.

A primeira descricdo detalhada de esquemas implicitos foi publicada por
Richtmyer (1957), aplicada a problemas de propagag¢éo de calor. Posteriormente tais
esquemas foram desenvolvidos para a aplicagdo no calculo da propagacao de ondas
de enchente em rios e canais. Atualmente, trés principais esquemas implicitos sdo
conhecidos, a saber:

- Esquema de Preissmann
- Esquema de Vasiliev
- Esquema de Abbott

A grande diferenca em relagdo aos esquemas explicitos reside, como sera
visto, na formulagdo computacional do método. As expressées para 0s esquemas
implicitos s&o de tamanho bem maior, e a dificuldade na programacgéo do método
contrasta nitidamente com a simplicidade do equacionamento para 0s esquemas
explicitos (Mascarenhas, 1980).
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Ao contrério dos métodos explicitos, em um método implicito as solugdes em
uma linha de tempo posterior envolvem valores das incégnitas tanto na linha de
tempo anterior como na linha de tempo sob andlise. Isto implica em uma formulagao
bem mais complexa, tendo em vista a introducdo de nao-linearidades no sistema de
equagdes discretizadas. No entanto, a adogdo de esquemas implicitos de diferencas
finitas possui @ vantagem, em relagdo aos métodos explicitos, de ndo apresentar
limitagdes fortes de estabilidade numérica quanto ao incremento temporal utilizado na
solugdo numérica (Mascarenhas, 1990).

Como em outros métodos numéricos, a solugdo numérica das equagdes do
escoamento transiente e variado pelo método implicito é executada em dois passos
basicos. O primeiro passo consiste em representar as equagdes diferenciais por um
correspondente conjunto de equacdes de diferencas finitas. O segundo passo é a
solugdo do sistema das equacdes algébricas em conformidade com as condigdes
iniciais e de contorno (Amein, 1969).

4.2 - Discretizacdo das equagdes de Saint-Venant: Esquema Geral com dupla

ponderagdo y e 0 -

Para a solugdo numeérica das equagfes de Saint-Venant € necessario
discretizar o espago e o tempo através de uma malha em geral regular de dimensdes
finitas fixas, porém n&o arbitrarias no espacgo e no tempo. No esquema geral implicito
duplamente ponderado, a discretizacdo de uma varidvel dependente qualquer é
efetuada para um ponto M da malha, como pode ser visto na Figura 4.1 :

Yhx

At oAt M+

jit

i1
Ax

x

»
-

i-1 i i+1

Figura 4.1 Malha de diferengas finitas e o ponto de avaliagdo da variavel dependente
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Com isto, podem-se calcular os valores das varidveis dependentes nos pontos
discretos da malha, para cada instante de tempo desejado, como sera detalhado
mais adiante.

Segundo Lyn e Goodwin (1987}, os valores de 6 e y devem estar entre 0,5 e
1,0 para garantir a estabilidade do método, com melhores resultados com o vaior de 0
superior a 0,60 (Liggett e Cunge, 1975). No caso da propagagdo de ondas de ruptura
de barragens, Muskatirovik e Kapor (1985), propdem a utilizago de um valor mais

elevado de 6 (em torno de 0,80), nos primeiros instantes de tempo apés a ruptura.

A solugdo de um problema de escoamento ndo permanente em canais com a
utilizagdo de um método de diferencas finitas implicito é realizada a cada passo de
tempo, em todo o dominio discreto, através de um sistema de equagdes nio lineares
em principio 2N X 2N, onde N é o nimero de segbes discretizadas no espago. Os
resultados nao sao, portanto independentes, pois dependem das propriedades em
todos os pontos da malha, na linha de tempo anterior e, também na linha de tempo
atual ou sob analise (Fabiani, 1995).

No método das diferengas finitas, as fungbes que descrevem o escoamento e
que possuem argumentos continuos s&o substituidas por fungdes definidas em um
numero finito de pontos de uma malha que representa o dominio discretizado. As
derivadas s&o substituidas por expressbes em diferencas finitas, ou seja, as
equagdes diferenciais s&o representadas por equagdes algébricas de diferengas
finitas. A forma como as variaveis e suas derivadas sdo expressas em termos dos
valores discretos caracterizam os diferentes esquemas de diferencas finitas mais

usualmente empregados.

Os esquemas implicitos, como ja mencionado, utilizam simultaneamente as
informagdes dos tempos t e t + At, para calcular as variaveis no tempo t + At através
da resolugdo de um sistema de equagbes. Estes esquemas podem ser
incondicionalmente estaveis, permitindo a ado¢do de intervalos de calculo maiores
que os permitidos nos esquemas explicitos, embora intervalos de tempo, bem como
de espago, muito elevados ndo sejam aconselhaveis por questdes associadas ao
comportamento das solugdes numéricas.

A solugdo do problema é feita em duas etapas. Inicialmente as equagdes
diferenciais sao representadas por um conjunto de equacGes de diferengas finitas.
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Posteriormente, efetua-se a resolu¢ao sucessiva, para cada instante de calculo, dos
sistemas de equagdes de diferengas finitas ndo lineares, levando-se em
consideragao as condigcdes iniciais € de contomo, para a garantia de unicidade da
solugéo.

Definide o esquema, pode-se representar as equacgdes diferenciais pelas
corespondentes equacbes de diferencas finitas. E importante salientar que as
equacgtes particularizadas apresentadas no Capitulo 3, estéo expressas em formas
nao conservativas, ndo podendo a priori ser utilizadas para simular fortes
descontinuidades. No caso de serem empregadas e os resultados se apresentarem
satisfatorios, isto se devera a pequena variagdo de alguns termos (Cunge, Holly e
Verwey, 1980) ou a introducdo de mecanismos numericamente artificiais (Carvalho,
1993), como perda de carga localizada ou pseudo-viscosidade. Quanto ao esquema
numérico, adotou-se, como ja mostrado graficamente, uma generalizacdo do
esquema implicito de Preissmann (1960), que consistiu na inclusao de um coeficiente
de ponderacgdo tanto no tempo como no espaco (Lyn e Goodwin, 1987).

Neste esquema, uma vanavel f qualquer e suas derivadas, em relacéo ao
tempo t e ao espacgo x, sdo dadas pelas seguintes expressoes: (Figura 4.2 )

tix]

Figura 4.2 Representagio grafica do esquema implicito ponderado no tempo e
no espago
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f=0fyfli+(1-w e (1-0 Nu i+ (1-v )] (4.1)

of 1 . . :

=AY 0 )+ -y )@ 1] 4.2)
of i+ i+t i i

%" [e (£~ 1)+ (1-0 YfL, - )] (4.3)

O valor do parametro de peso 6 deve situar-se em uma determinada faixa de
variagdo, de forma a garantir a estabilidade numérica do esquema, como ja
mencionado.

Quando 8 assume valores maiores do que 0,5 é dado maior peso as variaveis

da linha de tempo “j+1* do que as varidveis da linha de tempo J*, e vice-versa.

O parametro 6 é portanto um parametro de peso nas discretizagbes, devendo
ser ajustado até que sejam conseguidas boas aproximagbes para 0s
resultados (Mascarenhas, 1990).

Assim, o parametro O representa o grau de ponderagido do esquema em
relacio a duas linhas de tempo adjacentes, e o valor de uma fungéo ou
variavel dependente f é obtido pela intersegao, a partir de um plano situado na
metade da distancia do incremento espacial Ax, para o esquema tradicional
de Preissmann, com a superficie genérica de solugées. Dessa maneira se
y=1/2, o esquema & centrado no espago e ponderado no tempo, de forma

implicita.

Portanto para w=1/2, teremos o esquema tradicional de Preissmann

0 .. , 1-6 ).
of . . ‘
1" oA (f“* i)+ (67 =) (4.5)
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Onde :

af_1

S= [0 -8+ (-8 )Rl - 1) (46)

i = indice associado ao espago x
j = indice associado ao tempo t

@ = fator de ponderagéo no tempo (0 < 0 < 1)

\ = fator de ponderagéo no espago (0 <y <1)

O esquema foi escolhido devido aos seguintes aspectos vantajosos:

Os intervalos de tempo de calculo podem ser selecionados de acordo com as
necessidades fisicas do problema (Amein e Chu, 1975).

Calcula ambas as variaveis desconhecidas nos mesmos pontos.

Acopla as varigveis somente em segdes adjacentes de modo que os intervalos
no espago podem ser variaveis sem afetar a precis&o da aproximagao.

E adequado para tratar canais irregulares com geometria das segoes
transversais e elevagdo do fundo variando de se¢éo para secéo.

Permite a elaboragdo de programas genéricos, associando rapidez e preciséo
(Amein e Fang, 1970a).

A precisdo da solugdo numérica é fungéo da velocidade da onda cinematica,
que & menor que a gravitacional (Tucci, 1986).

Permite utilizar diferentes valores da ponderagio temporal nas equacdes da
continuidade e dindmica e fatores de ponderacéo espacial distintos para cada
trecho, no caso do esquema generalizado com dupia ponderagdo (Carvalho,
1993).
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Como o problema enquadra-se na categoria de problema de valor inicial € de
contorno, as incégnitas do sistema discretizado s@o as variaveis dependentes com
indice superior (tempo) igual a “j+1”. Assim, a partir de um conjunto de condicdes
iniciais na linha de tempo, t, (j=1), e de condicées de contorno apropriadas, a
metodologia computacional deve ser capaz de para cada instante de célculo j > 1,
determinar os valores das variaveis dependentes para todo o trecho de propagacéo,
ou seja, para:

i=1,.., N, sendo N o numero de seg¢bes discretizadas, dado pela expresséo:
L . .
N= ™ +1, onde L é o comprimento do trecho.

E importante salientar que este numero de secbes de calculo, N, depende
evidentemente do tamanho do incremento espacial Ax, e & o principal responsavel

pelo tempo computacional requerido pelo modelo associado (Mascarenhas, 1980).

Para ilustrar o processo de discretizagdo do esquema de Preissmann, que € o
empregado neste trabalho, consideremos as equacdes de continuidade (3.29) e
dinamica (3.30), admitindo-se contribui¢ao lateral de vazédo q desprezivel e canal com

= . L JA
secdo retangular e aproximadamente prismatico, para o qual o termo (—]
h:

OXJ o
nulo:
oh ov. ,oh 4 (4.7)
ot ox ax
n? v?
ﬂ+vﬂ+g@+ -8, |=0 (4.8)
ot ox Jx he

Nessas equacdes foram utilizadas as simplificagbes

pd
It

Bh
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Na formula de Manning para S;, p é o expoente do raio hidraulico, podendo ser

diferente de 4/3 para regime n&o permanente (Mascarenhas, 1980).

Discretizando-se as equacgdes de acordo com o esquema de Preissmann e
escrevendo-se as incognitas (tempo j+1) em negrito para facilitar a visualizacdo do
sistermna, teremos:

hii bl +h b 00 ey (0-8) 0
17 et +[—(h.”+h§‘)+%(hi‘+,+hf) ]

i+1

2At 2
{2 v 0 oot o)+ 0, 1)
] %(h{;; ~hi")+ %(hig1 -hij1=0 (4.9)

UM Al AV +v.i‘*1)+(lggi)(w{}1 +v§)]-

it ot O i € D,

(4.10)
+g((S,) - SO) =0
onde
2 2wty 2(vi ¥ n?(vi)’
{ f>=% ), o () L-o)” (v4:) oL ) (4.11)

Y ey |2 e

Note-se que, na discretizacdo mostrada, a perda de carga S; foi tratada

como uma variavel f qualquer, o que preserva propriedades conservativas e que ndo

aconteceria se em (Sf) fizéssemos:
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(S¢)=— (4.12)

onde <v> e <h> seriam discretizados usando-se a expressao (4.4).

A n3o linearidade do sistema discretizado (4.9) e (4.10) é evidente, o que
impde a necessidade do uso de linearizagdo do mesmo, seja por processo iterativo
baseado no algoritmo de Newton-Raphson ou através de método alternativo usando
incrementos, como sera apresentado no item (4.3). No caso de ondas de cheia
natural, ambos os processos de lineariza¢do costumam conduzir aos mesmos
resultados numéricos e o emprego de cada processo parece estar relacionado
apenas & preferéncia particular de cada pesquisador, embora cada processo
conduza a um codigo computacional com estruturagao propria e diferenciada.

Para compactar a notagdo, a equagio da continuidade discretizada (4.9) sera
designada por “F” e a equacgdo dinamica discretizada (4.10) por “G”. Evidentemente
cada uma dessas equacgdes é aplicada a sub-trechos do dominio espacial, e como o
problema é ftransiente os sistemas discretos para todo o dominio devem ser

[1331]

resolvidos a cada passo discreto de tempo “J", partindo-se da linha de condi¢des

[TEH]

iniciais j=1. Dessa forma, o sistema para um passo de tempo “J" qualquer, escrito
exclusivamente em funcdo das incognitas em cada sub-trecho, e considerando-se

que o escoamento & sub-critico, pode genericamente ser escrito como se segue:

CM(hi”.Vi”) -0
F, (hj;l+11v‘j1+11hjz+11Vj2+1) Y
G1(hi+1,V-j|+1.hj2+1.ij+1) -0
F (h vtV =0
o (4.13)
G (" Vi) =

j+1 1 1 i _
FN41(hN—1rVN—1!hN Vi ) =0

j+1 1 1o _
GN—1(hN—11VN-1!hN Vi ) =0

CJ(hl{;1rV£1) =
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Onde :

Cy - condigdio de contomo do extremo de montante

C, - condigdo de contorno do extremo de jusante

Na fase de calibragdo do modelo computacional em geral sdo especificados
ou prescritos 0s valores discretos ao longo do tempo de uma das variaveis
dependentes, h por exemplo, em ambas as se¢des extremas de montante e de
jusante. Na fase de validagdo ou previsdo, a condicdo de contorno de jusante é
usualmente uma relagdo matematica entre as duas variadveis dependentes naquela
secdo extrema.

4.3 - Resolugio dos Sistemas Discretizados pelo Método Generalizado de
Newton-Raphson

O método generalizado de Newton-Raphson (Raiston, 1965) pode ser
empregado para a resolucdo das equagdes de Saint-Venant discretizadas, para o
trecho de rio ou canal em estudo, uma vez que, como foi visto, trata-se de um
sistema ndo-linear em relagdo as suas incognitas em um passo de tempo discreto
qualquer .

Seja um sistema de equagdes nao lineares de ordem n:

........................ (4.14)

De acordo com o método iterativo, o vetor das incognitas x na iteragdo "k+1",

pode ser obtido resolvendo-se o seguinte sistema linear:

J¥dx=- U (4.15)



onde J é amatriz jacobiana do sistema:
ﬁ(auj(k)(al‘h)(k).‘-[6U1J®
X%, 0%, X,
K k)
o (auzj“"(auzJ ’___[auzj
= X, X, X, (4.16)

[aun)ﬁ)(aun)(k)“.[aun](k}
X, 0%, X,

e

dx = { [xﬂ"”’ - xﬁ"’],[x‘;*” - xf,_"’],...,[xn““” - xﬂ"] }T (4.17)

.
l_J“" :{U{ )_(""],U{ {(m}-~-,un[ )_((k)}} (4.18)

Dessa forma, partindo-se de um conjunto arbitrado de valores das incognitas

x no ciclo inicial k = 1, o sistema (4.15) possui a matriz J e o vetor U (vetor de

residuos) com valores numéricos determinados, restando resolver o sistema para o

vetor dx. Pela expressdo (4.17) pode-se notar que tal vetor representa a “correcao”

que deve ser efetuada nas incognitas para o proximo ciclo “k+1" de iteracdo.

Reavalia-se J e U para as incognitas “comrigidas” e repete-se o procedimento em

tantas iteragdes “k” quantas forem necessarias para que 0s elementos do vetor dx

sejam inferiores a uma tolerancia pré-estabelecida.

A principal limitag@o do algoritmo € que para haver convergéncia aos valores
reais das incognitas, os valores iniciais arbitrados para as mesmas nao devem estar

muito distantes das solugdes reais.

No caso do calculo da propagacio de enchentes, se para um instante ™

forem adotados para as incognitas os seus valores no instante anterior t', seus

valores estarao razoavelmente proximos das solugdes na razédo inversamente
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proporcional ao grau de transitoriedade do fendmeno. Isso significa que, para
escoamentos mais lentamente variados a convergéncia sera alcangada com um
numero relativamente pequeno de ciclos de iteragdo, enquanto que nos escoamentos
mais rapidamente variados pode ser necessario um numero maior de ciclos de
iteracdo para a convergencia.

44 - Resolugio dos Sistemas Discretizados por Linearizagio com uso de

Incrementos.

Para ilustrar este tipo de solugdo, serdo feitas algumas modificagbes e
manipulagdes nas equagdes de Saint - Venant, conforme visto em Tucci (1986), Dib e
Braga (1985) e Liggett e Cunge (1975).

Relembrando a forma das equagdes utilizando vazéo e cota da superficie livre
como variaveis dependentes (3.24) e (3.25):

aY oaQ
BLl 2 3.24
6t+ax 4 (3.24)
5Q o (@ [aY) Qq
RSP el A i .
at+ax(AJ+gA ox +9g S+A 0 (3.25)

Supondo-se desprezivel a contribui¢io lateral de vazéo q, vem:

ﬂ+ L aQ (4.19)
ot Box
aQ Q’ [aY ]

—+85,(|=0 4.20
at+ax[AJ+gA ox (4.20)
Desenvolvendo-se o segundo termo de (4.20):

8 (Q) 208Q Q°9A_QoQ QoQ Q°2A
— e T e e o (4.21)
dX A ox A‘0x AoSx A dx A° 0Ox
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Substituindo em (4.20):

0Q,Q0Q QaQ Q% aA oY

ot A ox A dx A? ax +oA ox TOAS, (4.22)
De (4.19) tem-se:

0Q  L0Y

— =B 23
ox ot (4.23)

Substituindo no segundo termo de (4.22) :

2
6Q QBaY QaQ_Q_Z% gAéi gAS, =0 (4.24)
ot A ot Adx A° ox ox

Utilizando-se a forma geral de S, com a condutancia K, a partir da equagdo

(3.5), pode-se escrever

QQ
S, = % {4.25)
Entao a equacado dinamica (4.24) fica da forma:
2
0Q_QBaY Q0Q Q° 5A aY Qq| (4.26)

Aot Aox Alox Pox P T

Juntamente com a equacao da continuidade (4.19), a expressio (4.26) sera

utilizada para ilustrar o processo de linearizagio neste item.

Define-se o incremento ou variagcdo de uma variavel dependente qualquer f

entre dois passos discretos consecutivos de tempo como:

Af = _fi (4.27)
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para qualquer abcissa discreta V", e:

f,=fl f =f (4.28)

4 i i

Assim, as expressdes do meétodo implicito de Preissmann podem agora ser
reescritas, sem os sobrescritos de tempos discretos (Tucci, 1986; Dib e Braga, 1985):

f= %(Afm +Af )Jr%(fi+1 ) (4.29)
aa_i = %(Afm - Afi )+ﬁ(fi+1 _fi ) (4.30)
‘2_‘; S ﬁ( for+AF ) (4.31)

Discretizando-se a equagao da continuidade (4.19) com as aproximagdes

(4.29) a {4.31), obtém-se:

AY,, +AY, 2 0 )
20t +9(ABM+ABi)+(BM+Bi)[ Ax(AQ‘*‘ Q)+ w2
+( i+1_Qi) ]:0
AX

Esta expressdo pode ser linearizada (Liggett e Cunge, 1975) desenvolvendo-
se o denominador do segundo termo em série de poténcias e mantendo-se apenas o

termo de primeira ordem:

-1
2 2 [1+9(ABi+1+ABi)} -

0(AB,,+AB,)+(B,,+B) (B,,+B,) (B,.+8,)

le:‘l_e(ABmﬂ_\Bi)}

"B, +B, (Bm +Ba)

(4.33)
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Substituindo-se (4.33) em (4.32), desprezando-se o termo de segunda ordem,

(Af)2 =0, observando que AB:%AY e multiplicando-se toda a expressdo

resultante por 2At, a equagéo da continuidade (4.32) agora fica:

46 At 1
Ax (B,,+B;)

4At( i~ Q )
(AQM _AQi)+ ax (Ba+1+Bi) i
aB,, 40 At 1
dY1 AYi+1 - Ax (Bm +B, )2 ’

'(Qm -Q )%Ayi =0 (4.34)

AY. . +AY, +

i1 i

49At 1
AX (Bi+1+Bi)

+(Q.-Q)

Esta expresséo representa a forma discretizada e linearizada em AQ e AY da
equacgio de continuidade e pode ser escrita como:

C,AQ +C,AY, +C,AQ

i TCAY, +Cs =0 (4.35)

onde os coeficientes C,, (i=1,...,5) sdo dados por:

40At 1
“ 7 Tax BB
c. -4 |4041(Q.-Q) a8,
. Ax (Bi+1+Bi )2 dy
_40At 1
P Ax (B,,+B))
o _q1_|40at(Qu-9)aB,,
v AX (Bi+’| +Bi)2 dY
5:4A1(Qm_0i) (4.36)
AX (Bi+1+Bi)
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Para a equagédo dindmica (4.26) a discretizagdo e a linearizagac é efetuada
termo a termo, de forma anadloga, e utiliza as seguintes aproximacgdes:

1 1 (. AA
A +AA, Ay AU A @37
i i Ai(1+ i] i i
Ai
1 ( AA, }
—=1-2— (4.38)
(Ai +AA, )2 A A,
(Q+AQ) =Q?+2Q AQ (4.39)
(@ +aQ )@ +aQ|zQQ]+2a |aQ (4.40)
dA -
AA =—-AY, =BAY, (4.41)
AK, -y (4.42)
T dy,
aB, = 2Bi 4y, (4.43)
dy,

Considerando tais aproximagdes e multiplicando toda a equagéo dinamica

discretizada e linearizada por 2At, os termos da mesma ficam:

aa_? ~AQ,+AQ, (4.44)

_QBB_Y_ _ _{ g[(Qm + AQi+1)(Bi+1 + ABM) N (Qu +AQ, )(Bi +AB, ):l+
2

A~ ot (A +AA,) (A +4A,)
1-6 '+Bi+ QiBi
+( . )(QXM 1, A J }(AY,+,+AY)

- 2] (@ 0B+ 48 ) (0, +40, )+ -

1 i

(129)[ 0B, in) (AY,, +AY, )=

i

i+1
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1 Qi+1Bi+1 Qi Bi
:{5[ ey = )](AY.H,+A\Q) (4.45)

i+1 i

9@ r (Q'+1+AQ'+1)+(Qi +AQi) +(1_9)(Q'»1+Q_iJ .
A Ox 2 (AM+AAM) (Ai +AAi) 2 A

%(A Q. - AQ, )‘l’ ﬁ(om -Q ):lZAt =

_ %{A*I [1 AAA,M)(QM%-AQM) ;[1—%](@ +AQE)}+

i+1 +1

-8 Q. Q 8 1
W 5 )[f"+K] {E(Aoi+1aai)+n(oi,,,—oi )]zm:

i+1 i

At 2Q|+1 QI i } (Qiﬂ Qi+1 ZQ ]
=200 | A — e A
AXx ( A‘H—1 A QIH Ai Ai+1 Ai Q
(BH'!QH-‘IQ Q|+1 AY. [Bl Qi2 _ Bi Qi QH‘I)A Y ]+
|+t A12 A12 l
A t Qi+ C)i
o

i+1 i

AP Ox 12| (A, +AA,Y (Ai+AAi) > Az, " A

{e(mh1 ~AA)+HAL - A )]ZM _

AX

_ % {[20.“60&1 .'zz\/x.+,ca,i,]+(2c)i AQ _2AAiQfﬂ+

A Al Al Al
() oA AT
2\A2,  A? AXx
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Q, Q
AYM (A-21_F_

2Q A|1

A2 AZ, A3
2
— 2Ql ? 2Q| )B AY [2Qi+1 _ 2Q|+21A
Ai 1 Ai+1

2Q Qii1 Qi2
ﬁT)AQ' ]+H[(AH_1 -Ai )(Alz +—A—I2‘)} } (447)

2 2 2 2
r M[[Qm Q2% 2QLA JB

JA Q|+1 (

oY [ 6 o(AY,,~AY, )+(Y., -,
A2l [l s s an)s g(AmAi)]{( A))(( )]m:

eAt{[qAH1+A + 8B ]A [ AL A -

-gB, (Yi+1 -V ) ]AYi }"‘%[(Am +A, )(Yi+1 +Y, )] (4.48)

gA Q|Q| ( it AAi+1)(Qi+1 + AQi+1)lQi+1 +AQ,, N

esn)a 2o i oy AR,
J+o =1
(K +AK. ) |+1

-+

LAafal]

e ] }2At=

- { _[ K2 [1 - 2?<Ki+1J(AJ+1 +A Am)(QmIQmI + 2|Qi+1 |A Qm) +
i1

i+1

rei(1- 285 a v analal+2alsa) I+

(1_9) H‘th 1QI 1| A Q iQfl
o T Tk

i

) J2at =
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= goat{ 4"‘ ”‘l AQ,, + A 'Q IAQ +[( _B'”Q'+1 me
e p#
A‘”Q'” Q*”l de ) ] ( |Q | Ai Q |Qa | dK, ).
Klif |+1 Ki3 dYI
+1 i+1 Q|+1 A Q IQ |
-AY, }+gay PR ) (4.49)

A soma das expressdes (4.44) a (4.49) representara a equacdo dindmica

discretizada e linearizada em AQ e AY, a qual em forma compacta fica:

D,AQ; + DAY, +D;AQ,,+D,AY, ,+D, =0 (4.50)

i+1

onde os coeficientes D, , (i=1,...,5), sdo dados por:

D1:1+9At{Qi+1_2Q-, Q. (Aua- Al)za] 29amA[Q[
Ax| A A A A? K?

i1 i i

1 Qi+1B i+1 Qi Bi At Bi Qi Q‘m B, qu 2QizBE A
D,=-— + +0—| - 5 t—— —+ 3 -
2\ A A, AX A A; A;

i+1 i i+1

_9At B.QIQ| 2AQ|Q dK,
O oo+ )-a8, (- anaf 0 220 Bl

i+1

D, =1+

0At[2Q, Q Q
Ax| A, A, A

i+1

)2Q

i+1

A|+1
~(An-A +200At—

i+1

4=

D - %[QMBM_’_QiB-,jJre At[ i+1 mQ BMQZ 203” 1 ]-I-

Ai+1 Ai AX A|2+1 A|2+1 A?n
11 Q| Qs
GMMAM +A, )+gB,+1(Y,+, Y, )]+geAt( 17.;—1—
_ 2Al+1QI+1 Q|+1‘ dKH.‘
K2 dY

i1
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At C)i+ Qi
Ds = Ax (ﬁ +A—J(Qi+1 ~-Q )+ Q(AM +A, )(Yi+1 -Y, ) _

_(AM _AI)(L"‘_Q_IZJ ]+gAt[AmKi: Qi+1 + Ai(:i2|oi |J (4_51)

i+1 i

Os coeficientes D, podem ser calculados em um tempo discreto qualquer “§°

desde que os valores Y/, Q!, Y!, e Q!, sejam conhecidos no tempo anterior ac

passo ‘j+17. As fungbes A;, B, e K; sdo em geral expressas em fungdo do nivel

d'agua Y, e matematicamente conhecidas.

As equagbes (4.35) e (4.50), juntamente com as condigdes de contorno,
formam um sistema determinado que é entdo resolvido para todos os valores
discretos de abcissa “i”, para todos os passos ‘" de tempo.

E importante ressaltar que as solugdes das equacdes linearizadas (4.35) e
(4.50) podem ser encaradas como resultantes de uma primeira iteragdo do Método
Generalizado de Newton-Raphson para os sistemas discretos nZo-lineares (Liggett e
Cunge, 1975).

Como sera discutido posteriormente, tal fato pode afetar as solugdes obtidas a
partir dos sistemas discretos ndo-lineares em relagdo as obtidas com as equacgdes

discretas linearizadas.

4.5 - Fases de Calibragdo e de Valida¢ao/Previsdo: Condi¢cées de Contorno e
Matrizes

Em termos do modelo matematico computacional, na representacdo de
processos fisicos naturais, duas etapas distintas para verificar a aplicabilidade do

modelo sdo efetuadas: a calibragdo e a validagéo ou previséo.

Estas etapas ou fases podem ser ilustradas através da Figura 4.3:
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FASE DE CALIBRAGCAO

SAIDAS
REAIS
{conhecidas)
ENTRADAS .
(conhecidas) PRO&EOSSQLQ)S'CO SAIDAS CALCULADAS
" PARAMETROS > PELOMODELO
DESCONHECIDOS
N /
A4
AJUSTE
FASE DE VALIDAGAO / PREVISAO
SAIDAS
ENTRADAS ROCESSo (desconhecidas) '
(conhecidas) FiSICO SAIDAS
—_ » CALCULADAS
(MODELO) PELO MODELO
PARAMETROS /
CONHECIDOS \ . v
“COMPARACAQO"

“VERIFICACAQ"

Figura 4.3 liustracdo Esquematica das Fases de Calibragdo e Valida¢ao/Previsdo do
Modelo
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Na fase de calibracio, muitas vezes denominada ‘“identificagdo de
parametros”, procura-se determinar quais os valores {ou sua faixa de variacao) dos
parametros que produzem um ajuste satisfatorio entre as saidas reais medidas e as
calculadas pelo modelo. Essa etapa é em geral exaustiva e o ajuste das saidas
pode tanto ser efetuado por processos de tentativa e erro como através de
algoritmos “automaticos” de calibragao.

Para que se alcance um bom grau de entendimento quanto ao
comportamento do modelo, sua sensibilidade as variagbes de cada parametro e
outros fatores, € em geral recomendavel que o processo de calibragdo seja
iniciaimente efetuado por tentativa e erro, através do maior numero possivel de
“rodadas” do modelo matematico computacional. A partir do estabelecimento de
valores tipicos dos paradmetros para o caso particular em estudo, pode-se
estabelecer suas “faixas de variagdo’ e partir-se para a implementacdo de
algoritmos automaticos de calibragdo (Mascarenhas, 1987).

Para ilustrar essas etapas no presente trabalho, optou-se por apresenta-las
de acordo com o Método Generalizado de Newton-Raphson para as equagbes de
Saint-Venant discretizadas, que por ser mais geral que a linearizagdo por
incrementos permite uma visualizagdo mais estruturada das diferencas entre
aquelas etapas. Na especificacdo das condigbes de contorno é suposto que seus
valores sdo fornecidos ao modelo computacional na se¢do extrema de montante,
ndo sendo assim escrita nenhuma equagio discretizada para tais condiges.

O mesmo se aplica para as condigdes de contorno de jusante, para a etapa
de calibragdo. E evidente que nas duas etapas devem ser prescritas condigdes
iniciais associados aos valores das variaveis dependentes em todas as abcissas

discretas no passo discreto inicial de tempo (j=1).
4.5.1 - Método Generalizado de Newton-Raphson - Fase de Calibragao

Além das condicdes iniciais, admitindo-se escoamento sub-critico, devem
ser especificados valores discretos no tempo de uma das varidveis dependentes do
problema nas se¢des extremas de montante e de jusante. Se admitirmos, como foi
feito no item (4.1), que as variaveis dependentes de interesse sdo a profundidade e
velocidade médias de escoamento na sego transversal, e ainda que s&o prescritos

valores discretos de profundidade média ao longo do tempo nas segbes extremas
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de montante e de jusante como condi¢gbes de contorno, teremos para um passo
qualquer "j” discreto de tempo:

a. Incognita na Se¢do Extrema de Montante s
b. Incdgnitas em uma Secéo Intermediaria de Ordem " : v h!"
¢. Incognita na Secio Extrema de Jusante v

©win

Como o indice “I" varia desde 1 (se¢do extrema de montante) até N (segdo

extrema de jusante), e agrupando-se as incognitas para um passo de tempo

qualquer:
-Incognitas de velocidades médias : vi', vi',  vi' =N  incognitas
-Incégnitas de profundidades médias: hi”', hi',  hi", = N-2 incognitas

Total : - = 2N-2 incognitas

Para cada sub-trecho pode-se escrever duas equacgdes discretizadas,
continuidade F e dinamica G, para o passo de tempo “°. Como ha (N-1) sub-
trechos, o numero de equacdes (F e G) serd 2(N-1), que resulta em 2N-2
equagdes, e assim o sistema de equagbes é determinado. A matriz jacobiana do
sistema linear a ser resolvido iterativamente na abordagem do Método
Generalizado de Newton-Raphson em um ciclo “k” de iteragbes € da forma:

[ oF} oF @F! oF) oF] oFl oF) oFi |”
ovit ohi gyt ohit gyt ghirl avit, avit
2Gi 8G} 9Gi 9G 86, oGl 8G! oG]
avir anit avi! ahil avlt] anit avhl avly’
oF1 oF) oF} oF) oF] oF} oF} oF]
o _|oviteniTovt onTov ahi, VT, o (452
- 0G! aG} 8Gl 8GL 8Gl 9G! 8G! 9G!
avii ohi vk ahiE vl ok avi aviy
OFi, OFL, 0FL,  ORL,0FR,, Ry, 9F\, OFi,
avit ghit gyl anitl gvitl ahit avil gyl
OGh. 0Ch1 0Gly  0Cy; 0Gy, 9Gy, 96y, Gy,
| ovi! ahi avh! T ahll avln T ankl avl avl
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O vetor dx que é a corregdo nas incognitas para o proximo ciclo “k+1" de

iteragdo sera :

dx =1 ot (4.53)

Q vetor de residuos l_Jk por sua vez sera:
U = ) C) NG ) (G )} (454

Observando-se a matriz (4.52), pode-se perceber que a mesma possui no
maximo quatro elementos n&o nulos por linha, podendo os elementos nulos serem

generalizados da forma:

j
:5:1 =0, L>m
(4.55)
ul
Pl L<m-2
xI‘rl

onde U, pode representar F ou G, e x qualquer uma das incognitas (Mascarenhas,

1980). Dessa forma, a matriz g ¢é do tipo banda, com duas co-diagonais acima e
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abaixo da diagonal principal, conforme o exemplo ilustrado na Figura 4.4, para

N=11:
" x x -
X x x
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X x X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X x x
X X x X
X X X X
X X X X
X X X
i X X X|
N=11)

Figura 4.4 Aspecto da Matriz banda da fase de calibragdo (

4.5.2 - Método Generalizado de Newton-Raphson. Fase de Validagao/Previsdo.
Como ja visto, nessa fase ndo sdo prescritos valores de nenhuma das

variaveis dependentes na se¢do extrema de jusante, 0 que acarreta, para um dado

passo discreto de tempo ‘", uma incognita adicional em relagdo a fase de
calibragdo. No que diz respeito ao sistema do item anterior esta incognita é
claramente o valor de hl', e assim o nimero total de incégnitas nessa fase sera,
para um dado passo de tempo ‘J", igual a 2N-1, sendo portanto necessario suprir o
sistema com mais uma equacdo para toma-lo determinado. Em muitos casos essa
equacao adicional € uma relagdo entre as varidveis dependentes na secdo

extrema de jusante, na forma:
C,(hi" vi")=0 (4.56)
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Apesar da relagio (4.56) poder ser associada & curva-chave na secio
extrema de jusante, & recomendavel certa cautela quanto a sua utilizagdo (Tucci,
1986). De acordo com Abbott (1979a), sendo esta relacéo aplicavel apenas em
modelos cinematicos, quando a mesma é utilizada em um modelo hidrodinamico a
solugao no limite entra em conflito com a solugdo préxima a este limite, 0 que pode
implicar na obtengdo de resultados incorretos, ou até mesmo impossibilitar essa
obtencdo. Além disso, a condigdo do tipo curva-chave somente pode ser utilizada
quando os efeitos da secdo extrema de jusante sdo pequenos em relagdo ao
escoamento, € a lagada da relagdo entre Q e Y pode ser aproximada por linha reta
ou curva continua e suave. E evidente que, no caso de extravazamento d’agua,
para fora da calha principal do curso d’dgua a aproximacdo mencionada perde
completamente sua validade.

Um outro aspecto entretanto merece consideragdo, no que diz respeito a
origem das equagdes que sdo o ponto de partida do modelo hidrodinamico em
questao. As equagdes de Saint-Venant discretizadas sdo representativas das leis
de conservagao de massa e de quantidade de movimento aplicadas a sub-trechos
do dominio. Como a curva-chave & considerada aplicavel 2 uma se¢fo discreta do
escoamento, tal fato pode incompatibilizar essa relagdo com o restante do sistema
formado pelas equagbes de Saint-Venant. Maiores comentarios a respeito serdo
efetuados no capitulo que trata das aplicagbes neste trabalho. E evidente que, a
partir das condigbes iniciais e da prescrigdo dos valores de uma variavel
dependente na segdo extrema de montante, sendo desconhecidos os valores de
qualquer vaniavel dependente na sec¢ao extrema de jusante, o sistema discretizado
das equacgdes de Saint-Venant toma a forma:

F1 (Vr1,h£+1,Vj2+1) -0
G, (Viﬂ,hj;', ij+1) -0
) o
G (v hi Vi) =0 (4.57)

j+1 Al j+1 g+t _
FhL1(hN-1IVhHrhN YN ) =0
G hj+1 j+1 hj+1 1 _ O

N-1 N—11VN—1: N !VN -

. (i i) -
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onde C, representa por exemplo uma relagdo do tipo curva-chave na secdo

extrema de jusante (i=N).

Agrupando-se as incognitas na fase de validagdo/previsdo temos:

-Profundidades médias : hi",hl" _ h#' =N -1 incognitas

-Velocidades médias @ vi7,vi" vl =

Total

N incognitas

=2N-1 incégnitas

Além das 2N-2 equagbes resultantes da aplicagdo da equacdc da

continuidade F e dinamica G discretizadas, teremos uma equacgio adicional

representada por C J(hij t vl

), resultando em 2N-1 equagdes 0 que novamente

torna o sistema discretizado determinado para um passo discreto “j° qualquer de

tempo. Na abordagem do Método Generalizado de Newton-Raphson para a fase de

validac&o/previsdo, a matriz jacobiana para um ciclo *k” de iteragéo sera:

| OF] oF! oF! oF! oF)
v phir avit ohit gy

0Gi aG! oG 5Gi 8Gl

oviv ahit avit ohi*! vt

oF! oF! oF] oF} oF)

ovit ohir gvit ohi*t gy

g0 _ oG] 8G! oGl oGl 8G!
* avi phir' gy ahit! avi

OF, OFi, OFL,

OF% | OFL,

j+1 Al jaall
ovi Bhi" gvi

oGl 0GL, 6G,

6h-j+1 6V-j+1

i+1 i+1

0G4 9G4

oF] oF} oFi BF

ohl, avi avit anlr
oGl oGl 8G! 9G]
ohirt avist gvit gpin

oF oFi oF oF

ani, vl vl ahir
oG! 8Gl aG! 8G]

ohil oI avi anl

OFiy Oy OFiy OFL,
ghi, avit, ovir' ahi

0Gy 1 0G4 9GL, 3G},

1 1 [T
ovy' ohy’ ovy

6hj+1 avj+1

i+1 i+1
3C, 8C, 8C, 8C, oC,
 ovi ont oy ohjis ovi;
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ahi’ avil avit ahin
ac, 8C, aC, 4cC,
Shit Vil By gpir

ik}

(4.58)




Comparando-se a matriz jacobiana (4.58) com a da fase de calibragéo (4.52)
nota-se que a mesma possui uma linha e uma coluna a mais do que a matriz para a
fase de calibracdo. Evidentemente a coluna adicional (a ultima) é correspondente &
incognita, que era prescrita na fase de calibragdo, da outra variavel dependente na
se¢do extrema de jusante, no caso aqui ilustrado a profundidade media naquela

secdo em qualquer tempo (h{j 1).

A linha adicional da matriz (4.58) representa as derivadas da curva-chave
em relaga@o as incognitas, e claramente possui apenas seus dois ultimos elementos
diferentes de zero. A matriz prossegue apresentando estrutura de tipo banda, e seu
aspecto para N=11 é mostrado na Figura 4.5

'x x x
X X x
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X X X
X X
X X

Figura 4.5 Aspecto da Matriz Banda da Fase de Validagdo/Previsdo(N=11)
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Os vetores de comre¢do das incognitas dx para o ciclo posterior de

iteragdo “k+1” e o vetor de residuos U para o ciclo “k+1” para um passo de

13

tempo “j" sdo respectivamente dados agora por :

dx = (i) - (i)

(VL+‘11)R+1 _ (v::ll)k
(ny)m B (V ;:1)'* (4.59)
(hi")" - (i)

O vetor de residuos le por sua vez sera:
T S G ) P I T T AT
4.6 - Influéncia das Condigdes de Contorno a Montante.

O movimento da onda de cheia natural nos cursos d’agua, quando ¢
estudado um determinado comprimento do dominio na diregdo do escoamento, é
iniciado assim que aquela onda atinge a se¢io extrema de montante do trecho em
estudo. Tanto no caso de regime sub-critico de escoamento como no de super-
critico, as variaveis da onda na sec¢do de montante do trecho serdo responsaveis,
em conjunto com outros fatores fisicos e hidraulicos, pelo seu comportamento no
caminhamentc ao longo do dominio na direcdo de jusante. De acordo com o
Método das Caracteristicas (Abbott, 1966), nos dois tipos de regime, as
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informagdes de montante sdo transportadas para jusante ao longo das
denominadas dire¢cdes caracteristicas. No caso das equagdes de Saint-Venant, por
constituirem um sistema a derivadas parciais do tipo hiperbélico, havera sempre
duas diregdes caracteristicas, sendo que pelo menos uma delas transporta
perturbacbes do escoamento de montante para jusante. No enfoque do método das
caracteristicas, nos escoamentos em regime sub-critico, a partir de um ponto W no
dominio do plano espago-tempo x-t, podem ser consideradas duas caracteristicas

C* e C , e aolongo de C* sdo propagadas propriedades do escoamento de

montante para jusante em tempos anteriores (Figura 4.6a).

No caso de regimes supercriticos, ao longo de ambas caracteristicas C* e

C~, sdo propagadas quaisquer perturba¢des do escoamento em tempos anteriores,
de montante para jusante até o ponto W (Figura 4.6 b).

t & t &
_________ W tyloa W
e e
[ £
to I : | — t ! I >
Montante x,, Jusante x 0" Montante x,, x
a b

Figura 4.6 - Dire¢des de Propagacéo de Perturbagdo para Escoamento Sub-Critico

“a" e Escoamento Supercritico “b”.

A correta introducio das condi¢bes de contorno no extremo de montante é
fundamental para que um modelo hidrodinamico fomeca solugdes compativeis no
interior do dominio, ainda que as condi¢es iniciais ndo apresentem alto grau de

precisdo.

4.7 - Influéncia das Condig¢bes de Contorno a Jusante.

Em modelos hidrodindmicos nido-permanentes, principalmente na fase de
calibragdo, as condicdes de contomo de jusante desempenham papel
preponderante no comportamento do modelo numerico associado (Cunge, Holly e
Verwey, 1980). Segundo estes autores a condi¢do mais eficaz a ser prescrita a



jusante teoricamente seria a variagdo Y(t) ou h{t). Por outro lado a condigao
univoca Q(h) ou Q(Y) seria bastante adequada para escoamentos em regime
permanente, porém deve ser analisada com extrema cautela para regimes
transientes.

Na ocasido da passagem de uma onda de enchente, a curva-chave Q(h) ou
Q(Y), pode apresentar comportamento essencialmente distinto daquele que ocorre
no regime permanente, podendo apresentar ramos validos isoladamente durante a

ascensao da enchente e da recesso conforme a Figura 4.7

a - ascengdo da cheia
b - recessao da cheia
c - regime permanente

Q

Figura 4.7 - Curva-Chave para regime permanente, subida ou descida da cheia

Em determinados casos, a relagdo cota-vazdo pode assumir aspectos ainda

menos simples, como mostra a Figura 4.8

Q

Figura 4.8 - Curva-Chave com “loop” complexo
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Em geral, o uso da curva-chave estabelecida para regime permanente
funciona adequadamente no calculo da propagacéo de enchentes em situagoes de
escoamento transitorio lento, suave e sem extravazamento para fora da calha
principal da sec3o transversal.

No caso das enchentes nao-naturais, como as resultantes de ruptura de
barragens, a limitagdo do uso da curva-chave para regime permanente torna-se
ainda mais evidente no caso de transientes abruptos, e que frequentemente
extravazam da calha principal.

E importante ainda ressaltar que dependendo da forma adotada para as
equagdes de Saint-Venant, os efeitos de suas n&o linearidades podem ser
conflitantes em maior ou menor grau com a aparente linearidade de relagéo cota-
vaz&o do regime permanente, o que sera discutido nas aplicagbes deste trabalho.

Um outra situagdo que merece comentarics, e que costuma ocorrer nas
simulagdes de onda de cheia proveniente de ruptura hipotética de uma barragem
(caso preventivo), & aquela onde néo se dispde de curva-chave ao final do trecho
que se deseja simular. Nesses casos, apesar de ser possivel a formulagio da

condigdo de contomo de jusante do tipo onda cinematica (S, = S;), observam-se

resultados razoaveis apenas quando s@o empregadas as formas mais simples e
com nao-linearidades menos rigorosas nas equacgdes de Saint-Venant, como por
exemplo com h e v como vanaveis dependentes (Mascarenhas, 1990).
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CAPITULO 5 - O USO DE DOMINIO VIRTUAL ESTENDIDO.

5.1 - Introducao

O dominio virtual estendido consiste em um artificio que apresenta uma
justificativa fisica para sua utilizacdo, uma vez que basicamente procura deslocar
para fora do dominio de interesse do problema, porém dentro de um dominio
compativel real, pontos ou locais passiveis de introduzir perturbagfes indesejaveis
nas solugdes em regides do dominioc onde se buscam resultados satisfatorios.

Apesar de ja ter sido mencionada a possibilidade de seu uso em Cunge,
Holly e Verwey (1980), a principal aplicacdo do dominio virtual estendido a
problemas de hidraulica fluvial foi efetuada por Karmegan, Rangapathy e Haribabu
(1991), para um modelo de propagacdo por conduténcia. Os mencionados autores
ressaltaram o fato de que o uso de uma curva-chave como condi¢cdo de contorno a
jusante, por conflitar com a situacdo real de regime n&o-permanente e variado,
poderia acarretar erros na solugdo numérica das equagbes de Saint-Venant nao
apenas em local proximo ao limite de jusante, mas também no todo ou parte do
dominio de interesse do problema.

No trabalho citado os autores propuseram ¢ uso do dominio estendido a
partir de duas vezes o comprimento real do trecho fluvial de interesse, para que 0s
erros advindos da curva-chave permanente ndo influissem significativamente nas
solucdes calculadas dentro do dominio em estudo.

5.2 - O Método das Caracteristicas
A teoria do método das caracteristicas (Abbott, 1966), foi inicialmente
" estabelecida para escoamentos sub-criticos em canais com secdo retangular
constante, fundo horizontal e sem atrito, com contribuigao lateral de vazao nula.
Para tal situagdo a equagdo de conservacgdo de quantidade de movimento

toma a forma conhecida como equagéo de Euler, ou mais simplesmente equacao
de movimento:

—+Vv—+g—=0 (5.1)
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A lei de conserva¢ao da massa para a situac@o apresentada é escrita sob a

forma:
fﬂ+h93+v99=o (5.2)
ot oX ox

Admitindo-se que os termos advectivos s@o de pequena ordem de
grandeza, podem ser eliminados os termos nao lineares e as equagdes (5.1) e (5.2)
ficam (Mascarenhas, 1990):

av _ah

ot gax (5:3)
9 v _p (5.4)
ot ox :

Para completar a linearizagao substitui-se a variavel h do segundo termo de

(5.4) por um valor médio constante h, resultando em:

Bh_H*]aV _

2 ah2l=0 55
ot oXx (5:3)

Derivando-se (5.3) em relagcéo a I_va% e {(5.5) em relagdo a % vem:

_ 32 Y

h2 Y ghl N _g (5.6)
oxot AOX

o'h ROV g (5.7)

m+ _— .
ot? otox

Subtraindo-se as expressdes tem-se:
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?*h - 5h
—ah =0 58
at? g ox? (8)

Analogamente, derivando-se (5.3) em relagédo a ;% e (5.5) em relagdo a

ga—a- e subtraindo as expressdes resultantes chega-se a :
X

~gh =0 (5.9)

A semelhanga entre as duas equagdes € evidente e indica que 0s sistemas
compostos pelas profundidades e velocidades do escoamento propagam-se da
mesma maneira, e tanto (5.8) como (5.9) podem ser denominadas “equacgdes de
onda®’. Na abordagem de Euler para a equagdo da onda, sdo introduzidas as
seguintes variaveis auxiliares:

a=x-ct
(5.10)
b=x+ct
onde
c=+gh (5.11)

Verifica-se que os operadores diferenciais parciais temporal e espacial
podem ser escritos como:

_Q_:C[_:i“+jij (5.12)
ot da @b

90 :(i+£) (5.13)
ox \oda ob

Entdo os termos da expressao (5.8) ficam:
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2 2 2 2
a:‘:c{a?wzahﬁ?] (5.14)
ot da dacb ¢ob
-3’ h &h .. 9%h azh]
—gh = cz( +2 + 5.15
9 X da? Jacb &b? (5.15)

Somando-se as duas expressbes e dividindo por —4¢®, a equagdo (5.8)

agora fica:

&*h
oadb

=0 (5.16)

Integrando-se (5.16) € obtida a expressao:

¢ h

= - B'(b) (5.17)

onde B'(b) € uma fungao que possui derivada nula em relagéio a variavel “a™

Integrando-se (5.17) em relagdo a “b”", vem
h= [B'(b)db+ A(a) (5.18)

Como B’ é fungéo exclusivamente de “b”, pode-se escrever:

[ B'(b)db = B(b) (5.19)
entao:

h=A(a)+B(b) (5.20)
ou

h=A(x-ct}+B(x+ct) (5.21)
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A equagdo (5.21) representa uma solugdo completa da equagdo diferencial
parcial (5.8), j& que A e B sdo funcdes que dependem evidentemente de condicdes
iniciais e de contono. Uma solug¢do do mesmo tipo pode ser obtida para a equagio
(5.9) procedendo-se analogamente.

E importante notar que a fungio A da varidvel auxiliar “a” é valida para um
tempo intermedidrio generico t, o que equivale a considerar-se a distancia (x-ct) e o
tempo (t-1), indicando que hd uma transferéncia de todas as propriedades da
funcdo a partir dos pontos de coordenadas {(x-ct),(t-7)} no plano x-t para um outro

ponto qualquer (x, t). O conjunto desses pontos para valores diversos de 1
configura uma linha ou diregdo caracteristica, ao longo da qual as propriedades do
escoamento sao transportadas com velocidade de propagagao ou celeridade c.

Para sistemas hiperbdlicos, havera uma caracteristica positiva C* e outra

negativa C~, cujas diregdes sdo fomecidas por:

[3] = +/gh (5.22)

Para as equagodes de Saint-Venant, sem as linearizagoes efetuadas, pode-
se mostrar (Abbott, 1966) que, para um referencial fixo, sendo v a velocidade do

escoamento, as diregées caracteristicas serdo:

& “viygh=vic (5.23)

Na abordagem de Riemann, considera-se inicialmente a seguinte expressao
diferencial parcial:

of of |6 d
F=2 ik L0192 5.24
ot ™ ox {6t ’*ax} 249

X L dx
onde k, é associada & relacéo ot
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O diferencial total da fungéo f, que pode representar indistintamente h ou v,

e:
of of
df = —dt+-—dx
ot ax (5:25)
Desenvolvendo-se matematicamente o terceiro termo de (5.1), vem:
ch &2c)
—=C 5.26
OX X (528)
Entdo a equagdo (5.1) agora fica:
av+vav+ca(2c):0 (5.27)

73?5 ox

De forma andloga, a expressdo (5.2), apos desenvolvimento, ficara da
forma:

d(2c) Ly &(2¢) te &(2c) _0
ct IX ox

(5.28)

Somando-se e subtraindo-se as equacbes (5.27) e (5.28) obtém-se as
expressoes:

9 2 )

{—at +(v+ c)—ax}(v +2c)=0 (5.29)
3 8 )

{a + (V - 0)5';}(\! - ZC) =0 (530)

As formas diferenciais totais para as duas expressoes sdo:
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(5.31)
d{v + 2¢)=0

Ao longo das linhas caracteristicas cujas dire¢ées sdo dadas por v + ¢ as
quantidades denominadas “invariantes de Riemann”, J, serdo constantes, sendo:

J, =vt2c (5.32)

+

Para os casos reais onde o fundo do canal ou rio ndo é horizontal e os
efeitos de atrito sd@o importantes, a equagdo de quantidade de movimento possui

evidentemente o termo g(S, —S;) do lado direito da equagio (5.1), e o

desenvolvimento do método das caracteristicas resulta um pouco diferente do
apresentado anteriormente.

Ainda pelo fato dos escoamentos reais serem transientes e variados, as
diregbes caracteristicas ndo sao evidentemente linhas retas, nem os invariantes de
Riemann como apresentados na expressao (5.32). Ainda assim, 0 método pode ser
utilizado para pequenos espagcamentos da malha de discretizagéo, tanto no espago
como no tempo, supondo-se que para tais valores as linhas caracteristicas podem
ser aproximadas por segmentos de reta. Os invariantes de Riemann também nos
casos reais se apresentam modificados e tém como expressao geral:

J.=v£2c-¢(S, - S,) (5.33)

Desde que S, pode ndo ser constante, e sendo S; fungao do coeficiente

de rugosidade, profundidade e velocidade médias, sendo estas trés quantidades

variaveis no espago e no tempo, para a quantificagdo dos invariantes de Riemann
em situagdes reais seria necessario o conhecimento funcional de Sy(x) e S, (x,t),

0 que & complicado em inUmeros casos praticos.
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5.3 - Regido Perturbada e Nio Perturbada de Escoamentos. Dominio Virtual
Estendido.

Teoricamente, de acordo com o Método das Caracteristicas, na maioria dos
escoamentos naturais uma perturbacdo que ocorre em um certo ponto W do
dominio influencia a regido sombreada da Figura 5.1(a), para tempos posteriores
ao tempo no ponto W. Por outro lado, no sentido inverso do tempo, evidentemente
em termos de construgdo grafica, a partir de um ponto W' do mesmao dominio pode-
se visualizar a zona que possui influéncia direta nas condi¢cbes de escoamento em
W' (Figura 5.1(b)). As linhas delimitantes em ambos os casos sdo claramente as

diregbes caracteristicas C* e C~ (Cunge, Holly e Verwey, 1980). Os invariantes de
Riemann, em escoamentos reais, ndo sdo determinados devido principalmente aos
termos de declividade do fundo e de atrito, de modo que n&do é possivel determinar-

se, com exatidao, os locais reais das regides rigorosamente livres de influéncia das
condi¢des que ocorrem a montante.

on w ct

(a) (b)
Figura 5.1 - Regides sombreadas que amostram zonas de influéncia onde os
escoamentos naturais apresentam perturbagdes

Deve ser reconhecido, além disso, o fatc de que tampouco as diregbes

caracteristicas C* e C~ podem entdo ser exatamente determinadas. No entanto,

como visto no item anterior, a aproximagdo por segmentos de reta das dire¢bes
caracteristicas serd sempre mais razoavel, em escoamentos reais, do que a

obtengio aproximada, e suas dire¢des de transporte, das quantidades invariantes
J, e J_, principalmente nas situa¢Ges onde declividade e atrito predominem em

determinados trechos do dominio e em certos intervalos de tempo. No caso das
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ondas de ruptura de barragens, onde ha grandes variagdes de energia potencial e
cinética, ambas afetadas por dissipagdo de atrito, a limitagcdo mencionada torna-se
ainda mais restritiva.

Como fisicamente uma perturbagio que ingressa em um escoamento
razoavelmente bem comportado requer, em cada secdo, um certo intervalo de
tempo decorrido para ser “percebida’, pode-se deduzir que em uma abcissa
suficientemente distante daquela da perturbagdo, para um tempo decorrido
proporcional a celeridade do fenémeno, ndo serdo observadas influéncias sensiveis
da perturbacio.

Dentro da abordagem hidraulica, na abcissa de tal segdo é perfeitamente
vidvel a consideracio de escoamento do tipo tomencial ou cachoeira, cuja
ocorréncia em nada afeta as condigBes gue ocorrem a montante, o que pode ser
comprovade pela aplicagdo direta do teorema de Bemoulli para fluxos
incompressiveis. Em termos praticos, & claramente impossivel a aplica¢&o rigorosa
de tais consideragbes em uma se¢do qualguer de um escoamento transitério e
variado, a menos que seja possivel estimar a posigéo a partir da qual, para um
determinado tempo decorrido, a influéncia da perturbacédo que ocorre a montante
tome-se pequena ou bastante para que a mencionada posigio corresponda a uma
“regiao nao perturbada”.

Desde que ndo é possivel a quantificacao das variagbes de atrito, ou seja,
S; {x.t) nao é funcio determinavel a priori, a estimativa da extensdo do dominio, ao

final da qual a influéncia de perturbacdes ocorridas a montante sejam despreziveis,
deve ser baseada em aproximacgbes esquematicas da discretizacdo do plano
espaco - tempo a partir das linhas caracteristicas do problema.

Dencminando este dominio estendido como "dominio virtual”, sendo L o
comprimento real do trecho em estudo, e T, o tempo final de simulagdo, que no

caso de onda de ruptura da barragem corresponde aproximadamente ao tempo de
esvaziamento do reservatério associado, a Figura 5.2 permite a estimativa da
abcissa a partir da qual o artificio do dominio virtual possa ser empregado.
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+— L — ‘ ——» dominio virtual
ZoNa Ce possivels enos

Figura 5.2 - Esquema Grafico Aproximado para o Dominio Virtual L

Como sera visto nas aplicagbes, para uma estimativa adequada do valor do
comprimento virtual, torma-se suficiente a prescricdo, no limite de jusante do
dominio estendido, de valores constantes no tempo de uma das variaveis
dependentes do problema. Isso poderia implicar que nesse limite uma relagio do
tipo curva-chave seria igualmente viavel. Apesar desta ser uma hipétese coerente
com a zona ndo perturbada, restricdes na obtencdo de solugdo numérica muitas
vezes podem ser mais rigorosas com o uso da curva-chave, principalmente quando
algoritmos iterativos sao utilizados.
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CAPITULO 6 - MODELOS ADOTADOS, CASOS DE APLICAGOES E RESULTADOS
6.1 - Introdugdo

Os modelos matematicos computacionais empregados neste trabalho sao todos
baseados na solu¢ao das equagdes de Saint-Venant por meio do esquema implicito de
Preissmann de diferengas finitas.

Apesar do fato de que os modelos utilizam as mesmas leis fisicas de
conservacio, pode-se notar aspectos distintos quanto as solugbes numéricas dos
mesmos, uma vez que, como ja visto, as equagdes de Saint-Venant podem ser escritas
sob diversas formas. Além disso, algoritmos numeéricos baseados em maneiras distintas
de discretizac@o e solugdo, podem ter seu comportamento condicionado a fatores como
por exemplo o0 grau de nao linearidade das equag¢des, ¢ processo de linearizagdo e as
formas particulares das equag¢Oes descritoras dos fenémenos utilizados. Para
escoamentos razoavelmente bem comportados, é evidente que os modelos citados
tendem a apresentar solugdes praticamente idénticas, uma vez que em tais casos todos
os termos das equacgdes de Saint-Venant, independentemente da forma sob a qual as
mesmas sao escritas, apresentam ordens de grandeza equivalentes. Os modelos foram
desenvolvidos em linguagem FORTRAN, e utilizam como variaveis dependentes a vazao
(Q) e a cota da superficie livre (Y).

6.2 - Modelo PROPAG
Neste modeio as equagdes da continuidade e dinadmica utilizadas apresentam-se

sem o termo de contribuicdo lateral de vazdo g, j& que nos casos de aplicagio tal

contribuicdo sera desconsiderada, e sdo escritas como:

aY [ 0Q g4 ©.1)
ot  ox

2
£+i(9~uJ +gA(ﬁ+Sf +Sc] =0 (6.2)
ot oxU A oXx
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Na equagdo dindmica (6.2) € introduzido o termo de perda localizada S, , dado
por (Fread, 1982e):

Kept | { Q°
S.=—2A| — (6.3)
2g| \A
A declividade da linha da energia S, € escrita da forma:
n2 QZ
S = ATRP (6.4)

Em S, e S,, adota-se a seguinte simbologia:

K., - coeficiente de perda localizada entre -1 e 1

A - simbolo que significa a diferen¢a de valores entre duas se¢des adjacentes
p - expoente do raio hidraulico, usualmente inferior a 4/3 para regime nao-permanente.

A largura B da sec¢do transversal a superficie livre na equac¢ado da continuidade
{6.1), no caso de extravazamentoc de agua para fora do leito principal é substituida pela

largura de armazenamento B, .

0 modelo PROPAG considera duas aproximacdes para a geometria da
secdo transversal, retangulares ou trapezoidais equivalentes, mostradas

esquematicamente nas Figuras 6.1 e 6.2.
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-1l

-PSCQEU retangular
equivalente

Yo k“St:t,;ﬁu natural

4 Referencial

Figura 6.1 Segdo Retangular Equivalente

Para se¢do retangular equivalente, a area mothada, o perimetro molhado e o raio

hidraulico serdo dados por;

A=Bh=B(Y-Y,)

P=B+2h=B+2(Y-Y,) (6.5)
_B(Y-Y,)
T B+2(Y-Y,)
I BS | _en.

2
we)
il

3Secio trapezoidal
equivalente

Y =
Secdo natural
Yo Secio natural
S Referencial

Figura 6.2 Sec¢ao Trapezoidal Equivalente
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As propriedades da secdo trapezoidal equivalente sdo dadas por:

B =B, +h{cota +cotp) =B, +(Y - YQ)(cota+cotB)

A= [2|3o +(Y =Y, Jcotar +cotB)](Y—2—Y°) 6.6)

P =B, +(Y- Y, )(csca + cscp)

No modelo PROPAG as equagdes de Saint-Venant sdo discretizadas através do
esquema de Preissmann de diferengas finitas, e os sistemas discretos sdo resolvidos
pelo Método Generalizado de Newton-Raphson, que, como ja visto, consiste em um
procedimento iterativo. O modelo utiliza como condi¢gdes de contorno a montante um
hidrograma de vazbes, e como condigées de contorno de jusante também um
hidrograma de vazbes ou altemativamente uma curva-chave na se¢do extrema a

jusante.

Tendo em vista essas caracteristicas do modelo, alguns comentarios devem ser
feitos sobre as particularidades do mesmo, e que merecerdo destaque na andlise dos
resultados das aplicagdes deste trabalho:

1. A forma utilizada para as equag¢bes de Saint-Venant, (6.1) e (6.2), apesar de nao ser
QZ
conservativa, preserva nao-linearidades, principalmente o termo %x( A] na

equacao dinamica. O fato desta derivada ser mantida sem linearizagbes decorrentes da

L . Q@ :
derivagio da relagao A pode fazer com gue numericamente aquele termo assuma

ordens de grandeza elevadas em determinados problemas. Isto em geral ocorre em
escoamentos com vazdes altas, como € o caso das ondas de ruptura de barragens.

2. A declividade da linha da energia é tambhém fortemente n&oc-linear com poténcia

segunda na vazao e com expoente variavel para o raio hidraulico. Como a condutancia K
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da se¢&o ndo e utilizada em S, , sua variabilidade pode em certos casos ser bastante
grande. Como a declividade do fundo ndo aparece na equagdo dinamica, e, que
costuma compensar os altos valores de S,, aquela equagdo discretizada pode

apresentar oscilagées numeéricas no tempo e no espago, bem como suas derivadas que
580 necessarias no Método Generalizado de Newton-Raphson, que é o utilizado no
modelo PROPAG.

3. As variaveis dependentes empregadas, vazéo e cota, possuem um certo grau de
interdependéncia, ao contrarnio da profundidade e velocidade, o que pode complicar a
analise isolada dos efeitos dos parametros separadamente em Q e em Y calculados pelo
modelo

4. O modelo nao utiliza segdes transversais tabeladas, sendo essas se¢des aproximadas
geometricamente por retdngulos e trapézios equivalentes.

5. Ao ser utilizada uma curva-chave como condi¢do de contorno de jusante, a matriz
jacobiana do Método Generalizado de Newton-Raphson possuira sempre um valor igual
a unidade. De fato, supondo que a relagao da curva-chave discretizada é do tipo;
. . b
Ql{!+1 — a(th[H) (67)
Entdo a derivada da curva-chave em relagdo a Q)" sera sempre igual a 1, 0 que

pode causar um mau condicionamento da matriz jacobiana, ja que em geral os demais
termos sao de ordens de grandeza bem inferiores. Isso pode causar sérios problemas de
convergéncia no processo numérico da solugdo, e em algumas situagdes a convergéncia

pode nao ser alcangada.

6. A perda localizada S_ com a vazdo e a drea, ao invés da velocidade, também pode

apresentar valores discretos elevados em alguns casos.
6.3 - Modelo FLOOD

O modelo FLOOD (Dib e Braga, 1985), gentilmente cedido pelos autores para ser
aplicado neste trabalho, foi submetido a adaptagbes para execucdo em ambiente de
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microcomputador e recebeu a introdu¢do do termo de perda localizada na equagéo

dindmica, de forma a poder ser utilizado na propagacdac de onda de ruptura de
barragem.

Neste modelo, as seguintes formas das equagbes de Saint-Venant sdo utilizadas;

oy, 16 ©3)
ot Box
2

9Q_QBoY Qo0 QoA 0¥ Add Lo ©.9)
ot A ot Adx A° dx ox K
onde;

AR2J3
K - (6.10)

n

O modele FLOOD trabaiha com secgdes transversais tabeladas, e além disso
possui uma rotina que avalia o coeficiente de rugosidade de Manning em cada secio,
para diferentes niveis de agua. Como ¢ modelo foi inicialmente calibrado para calculo de
propagacao de cheias no rio Parana, a jusante da barragem de ltaipu, seus principais
parametros foram ajustados para reproduzir os hidrogramas em secdes predeterminadas

do trecho, onde valores reais ou observados de vazao e/ou cota eram disponiveis.

Apesar do modelo utilizar as mesmas variaveis dependentes do modelo PROPAG
(vazdo e cota), pode-se enumerar alguns aspectos distintos entre os modelos FLOOD e
PROPAG:

QZ
1. A equagdo dindmica é linearizada com respeito ao termo %x (T , 0 que pode

acarretar comportamento numeérico diferente do modelo PROPAG, para casos onde as
vazdes sejam de ordem de grandeza maior € o transiente mais abrupto.
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2. O uso da conduténcia de secdo, na declividade de linha de energia, a partir de dados
tabelados, permite, em uma primeira analise, admitir valor fixo de 2/3 para o expoente do
raio hidraulico. O coeficiente de rugosidade e a condutancia tabelada quantificam o valor

de S, de forma mais continua do que no modelo PROPAG.

3. A solugdo numérica dos sistemas discretizados pelo esquema de Preissmann é
efetuada por processo de linearizagdo com incrementos, como mostrado no item (4.4).
Este & um aspecto favordvel, em relagdo ao modelo PROPAG, para ondas de cheia
razoavelmente bem comportadas, uma vez que iteragbes desnecessarias do Método
Generalizado de Newton-Raphson s&o evitadas. Porém no caso de transientes abruptos,
o processo utilizado de solugdo dos sistemas discretos pode ndo apresentar a preciséo
requerida.

4. Eventuais erros advindos da curva-chave como condigdo de contomo de jusante para
o modelo FLOOD possuem menor influéncia nas solugdes calculadas pelo mesmo,
devido a reducéo de ndo-linearidade na equacgéo dinamica.

5. O modelo FLOOD permite o uso de incremento espacial variavel, 0 que é vantajoso
em fun¢éo das disponibilidades dos dados.

6.4 - Aplicagao ao rio Parana

Esta aplicacao foi considerada como um teste para o modelo FLOOD, apés sua
adaptacao para execugcdo em ambiente de microcomputador, bem como a inclusdo no
modelo do termo da perda de carga localizada.

Os dados e as condi¢des da aplicacao sdo os mesmos utilizados por Dib e Braga
(1985), correspondentes ao trecho do rio Parana a jusante da barragem de Itaipu,

mostrado na Figura 6.3.

O periodo de tempo simulado foi de 05/05/73 a 20/06/73, com intervalo de tempo
de um dia, e espagamento entre se¢des vanavel, de acordo com o estudo original.
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Figura 6.3 - Croquis de localizagdo do trecho de estudo do rio Parana

Sao utilizadas 39 segdes transversais no ric Parana e 7 no rio Iguagu e a
simulag@o considera como condi¢des de contorno a montante os hidrogramas de vazdes
nas secdes iniciais dos rios Parana e Iguagu. A condigdo de contorno a jusante é a
relacdo da curva-chave na segio de Posadas, situada no territério argentino. Como
ilustragao deste caso de aplicagdo, sdo mostrados na Figura 6.4, as cotas calculadas e
observadas na segdo denominada RICO, apesar do modelo FLOOD fornecer outros
cotagramas para comparacdes em outras secdes, que podem ser vistos em Dib e Braga
(1985).

Os parametros do modelo para esta aplicag@o restringem-se aos coeficientes de
rugosidade em cada se¢do para diversos niveis d’agua, conhecidos a priori, uma vez

que o modelo FLOOD usa a condutancia em S,, sendo fixado em 2/3 o expoente do

raio hidraulico naquela condutancia (equagéo 6.10).

O parametro de ponderacao 6 do esquema de Preissmann foi adotado como 0,8,
e verificou-se que valores um pouco acima ou abaixo desse valor ndo provocam

variagdes significativas nos resultados.
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E interessante notar que o uso da curva-chave como condigao de contorno de
jusante ndc apresenta problemas para o modelo FLOOD, o que o toma vantajoso sob
esse aspecto. Como as equag¢des do modelo ndo apresentam ndo-linearidades fortes,

2

Q
devido a linearizagdo do termo original % X (T , da equagdo dindmica, e ainda pelo

fato do modelo utilizar tecnica numérica de linearizagdo por incrementos nas equagdes
discretizadas em diferengas finitas, ao inves do Método Generalizado de Newton-
Raphson, eventuais incompatibilidades oriundas da curva-chave para regime
permanente nac tém influéncia sensivel na obtencdo de resultados satisfatdrios, pelo

menos para enchentes naturais.

6.5 - Aplicacao ao rio Uruguai
6.5.1 Calibra¢ao de Onda de Cheia e Teste do Modelo FLOOD

A aplica¢do ao rio Uruguai teve por base o trabalho de Mascarenhas (1980),
tendo em vista que, entre os postos fluviométricos de Marcelino Ramos e de Ita, o
mencionado trabalho apresenta todos os dados necessarios para o calculo da
propaga¢do de ondas de cheia. Deve ser ressaltado que, naquele trabalho, foram
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utilizadas as equag¢des de Saint-Venant com velocidade e profundidade médias como
variaveis dependentes. Como ambos os modelos aplicados neste trabalho utilizam a
vazao e a cota da superficie livre, fica caracterizado um tipo de modelagdo matematica
diferente da anteriormente empregada. Além disso, as equagbes de Saint-Venant
empregadas em Mascarenhas (1980), com h e v, ndo apresentam termos nio-lineares
fortes, ao contrario do que ocomre com as mesmas equagdes escritas com Q e Y.
Também merece atengdo o fato de que h e v possuem um grau bem menor de
interdependéncia do que a vazdo (Q) e a cota de superficie livre (Y). Por trabalharem
com a cota (Y), os modelos FLOOD e PROPAG ndo necessitam da introdugio da
declividade de fundo, ao contrdrio do trabalho original, onde aquele valor era
considerado médio representativo no trecho de aplicagio. Tal fato pode constituir-se em
uma vantagem para os modelos FLOOD e PROPAG, ja que nem sempre a avaliacio da
declividade do fundo pode ser quantificada com precisdo, e muitas vezes apresenta
variabilidade espacial incompativel com a adogao de um valor médio para a mesma.

Além disso, diversos estudos ressaltam que a magnitude de S,. possui grande

influéncia nas celeridades das ondas de cheia.

O trecho de aplicacdo, que pode ser visto na Figura 6.5, ndo apresenta
contribuicdo lateral significativa, e a maioria das segfes transversais possui forma
aproximadamente regular, apesar de estarem também disponiveis na forma tabelada.
Essa regularidade aproximada nas formas das segdes pemmite o uso de segdes
retangulares e/ou trapezoidais equivalentes, no modelo PROPAG.

RIO
URUGUA]
1ta
Escala Referencial : 1:500000 Marcelino
Fonte | IBGE Ramos

Figura 6.5 - Croquis de localizagdo do trecho Marcelino Ramos - Ita, Rio Uruguai
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Os resuitados do modelo FLOOD, para a mesma cheia, sdo apresentados na
Figura 6.8, onde a condi¢gdo de contomo a jusante utilizada foi a curva-chave em Ita. Os
parametros do modelo n&o sofreram alteracdo em relagdo a aplicagdo ao rio Parana, o
que justifica a ndo concordancia dos resultados em relacdo aos do modelo PROPAG.

O objetivo fundamental de aplicagcdo consistiu em verificar o comportamento do
modelo FLOOD ao rio Uruguai, em fase que poderia ser denominada validagao/previsio,
uma vez que ao contrario das aplicagdes do modelo PRCOPAG, nao foram fornecidos

hidrogramas de vazdes observadas em Itad como condi¢do de contorno de jusante.
Dessa forma, ndo houve tentativa de ajuste de nenhum parametro do modelo

FLOQOD para a reproducdo dos hidrogramas de vazdes no trecho em estudo do rio
Uruguai.
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Foi escolhida uma das seis enchentes analisadas no trabalho de Mascarenhas
(1980), para a aplicagdo dos modelos PROPAG e FLOQOD. A cheia estudada ocorreu no
periodo de 31/10/58 a 09/11/58, e para o medelo PROPAG foram rodadas as situagbes
de secdes retangulares e trapezoidais equivalentes, separadamente. O intervalo de
tempo adotado foi também de um dia, para todos os modelos. Na calibragdo desta cheia
os parametros de calibragdo para o modelo PROPAG, foram o expoente do raio
hidraulico e o coeficiente de rugosidade de Manning, adotado como variavel no tempo.
Os valores desses parametros, na presente aplicagdo apds ajustados apresentaram
ligeiras modificagdes em relagdo aqueles para o modelo com h e v como variaveis
dependentes (Mascarenhas, 1980). Alteragbes maiores foram efetuadas nos coeficientes
de rugosidade para o modelo com segdo trapezoidal equivalente, uma vez que a
geometria da secfo influi diretamente na dissipagdo da energia do escoamento por
efeitos de atrito. Os hidrogramas calculados de vazbes para todas as segdes
discretizadas do trecho de aplicacdo sa3o mostradas nas figuras 66 e 6.7,
respectivamente para se¢io retangular e trapezoidal equivalentes.

Como se pode notar, os resultados sd3o semelhantes e apresentam boa
concordancia com aqueles calculados com h e v como variaveis dependentes,
apresentados em Mascarenhas (1980), e validam, pelo menos para efeitos de
calibragdo, 0 modelo PROPAG para a reproducéo de hidrogramas de cheias naturais.
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200000 £ il

150000 4
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1000.90 +

500.00 +

Om . .:I'..”..'..'I'Il . + + s + + : +
a 1 2 3 4 5 6 7 a8 ] 10
Intervalas de tempo (DT=1 Dia)

Figura 6.6 - Hiirogramas Calculados - Rio Ureguai - Calibrago - Segdes Retangulares
Equivalentes
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6.5.2 - Validacao/Previsao no Modelo PROPAG. Uso de Dominio Virtual

Como o intuito de verificar o comportamento do modelo PROPAG, quando ndo
sao prescritos valores temporais de uma das variaveis dependentes (vazdo Q ou cota Y)
na segao limite de jusante, tentou-se, & exemplo do que foi feito com o modelo FLOOD
no item anterior, a obtengdo de resultados da mesma cheia estudada do rio Uruguai,
prescrevendo-se a relagdo da curva-chave em It como condi¢do de contorno naquela
secao. Apos exaustivas tentativas verificou-se que nao era possivel a convergéncia do
modelo PROPAG para tal situa¢do, devido a ocorréncia freqgiiente de valores negativos
de cota efou profundidade durante o processamento em microcomputador.

Ha diversos fatores que podem explicar essa situacdo aparentemente conflitante
no comportamento dos modelos PROPAG e FLOOD submetidos 8 mesma situagio, ou
seja, na sua fase de validagdo\previsao. Os principais aspectos, tendo sido a maioria ja
mencionados anteriormente neste trabalho, sdo:

i) Como a curva-chave é valida para regime permanente, o conflito de seu uso em
regime transiente se faz sentir de forma mais acentuada no modelo PROPAG, devido ao
fato de que a forma das equagdes de Saint-Venant utilizada no mesmo preserva mais
fortemente aspectos nao-lineares do que as do modelo FLOOD.
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i) O método iterativo generalizado de Newton-Raphson, usado no modelo PROPAG,
imp&e a avaliagdo das derivadas da curva-chave em relagdo as incognitas. Usando uma
expressao do tipo (6.7) para aquela curva, um dos elementos da matriz jacobiana sera
sempre rigorosamente igual a unidade, 0 que pode implicar em mau condicionamento da
matriz, cujos demais elementos sdo em geral de ordem de grandeza muito pequena.
Uma alternativa € a imposi¢do de uma corregdo para a mencionada derivada, como
ressaltado em Ligget e Cunge (1975).

iiiy O coeficiente de rugosidade no modelo PROPAG é suposto constante no espaco, ou

seja, ndo varia de uma se¢éo para outra do escoamento.

[y}

iv) O uso do raio hidraulico elevado a um expoente “p” na perda de carga S,, no modelo

PROPAG, pode ser numericamente de avaliagdo complicada, ao contrario do uso de
condutancia avaliada para cada se¢ao tabeiada no modelo FLOOD.

De modo a contornar os conflitos apresentados, optou-se pelo uso do artificio de
dominio virtual estendido para a fase de validagao/previsdo do modelo PROPAG para a
cheia em estudo no rio Uruguai, seguindo os principios apresentados no item 5.3 deste
trabalho. A partir da celeridade tedrica da cheia, estimou-se o espago que seria
percorrido por uma perturbagdo do escoamento, durante o tempo de duragdo da
enchente. Isto resultou em quase o dobro do comprimento do curso fluvial Marcelino
Ramos-Ita, o que possui o inconveniente de duplicar-se o numero de segdes
discretizadas no trecho total (real + virtual), e que aumenta o tempo de execucao do
modelo.

Na secéo limite de jusante desse dominio estendido, foi imposto como condicio
de contorno um hidrograma praticamente constante de vazdes, com valores em torno da
vazao fluvial normal do rio Unuguai, caractenzando portanto uma zona nao perturbada do
escoamento. Por motivos relacionados ao processo numeérico de solugdo, tais vazoes
n&o devem ser rigorosamente idénticas no tempo, na sec¢do limite virtual.

Os resultadecs desse procedimento, em termos de vazdes calculadas, séo

mostrados na Figura 6.9, para todas as sec¢des inclusive as ficticias (fora do dominio
Marcelino Ramos-Ita), e na Figura 6.10, apenas para as se¢des do dominio real. Ambos
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os resultados referem-se ao uso de segdes retangulares equivalentes no modelo
PROPAG.

E importante notar que n3o houve neste caso a preocupacio de ajuste dos
hidrogramas calculado e observado em Ita, o que explica o comportamento diferente das
curvas em relacdo as curvas das Figuras 6.6 e 6.7. Nessa aplicagdo, o objetivo era
testar-se o uso do dominio virtual em termos de obtencic de resultados razoaveis, e 0s
parametros ndo foram alterados em relacdo aos da aplicagdo anterior do modelo
PROPAG, embora isto pudesse ter sido feito. Nota-se que o dominio virtual induz um
amortecimento ndo compativel com os observados nas Figuras 6.6. e 6.7, o que significa
que a vazdo aproximadamente constante adotada na se¢do limite virtual deveria ser
também submetida a ajuste, o que foge ao escopo deste trabalho. A Figura 6.10, ainda
assim, fomece hidrogramas fisicamente compativeis para todas as sec¢des, tendo em
vista a vazdo aproximadamente constante imposta na ultima se¢do do dominio virtual
como condi¢ao de contomo a jusante.
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Figera 6.9 - Hidrograma de Vazlies em todas as Sepbes - Rin Uruguai - Dominie Virual - Seqbes
Retangulares Equivalentes
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Para a situacdo de secdes trapezoidais equivalentes, © procedimento descrito
anteriormente formeceu os resultados vistos na Figura 6.11, para tedas as secOes de
calculo, ndo havendo diferengas sensiveis em relagdo a situagao de secbes retangulares

equivalentes, assim como ocorreu para a fase de calibragdo.
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Na Figura 6.12 s&o mostrados os hidrogramas de vazdes apenas para as se¢oes
do dominio real. Ainda para a geometria trapezoidal das se¢des, sdo apresentados nas
Figuras 6.13 e 6.14 os resultados obtidos pelo modelo PROPAG em termos de
profundidades e cotas da superficie livre, para todas as seg¢bes discretas do dominio
estendido. Na Figura 6.13 pode ser notada uma amplificagdo irreal de profundidades que
ocorre apenas para as se¢des fora do trecho em estudo.

Esse comportamento pode ser parcialmente explicado pelo fato de que, ao impor-
se um hidrograma constante de vazdes na uUltima secfo virtual, @ induzida uma espéecie
de remanso artificial da linha d’agua desde essa sec¢do até préximo ao local da segdo
real de jusante do trecho de aplicagao.

Os hidrogramas de profundidade nas sec¢bes reais de interesse entretanto,
apresentam comportamento compativel com o processo fisico, como pode ser visto na
Figura 6.15.

Os correspondentes hidrogramas de cotas de superficie livre sao vistos na Figura
6.16. O fato de ndo ter sido detectada nenhuma amplificagic nas vazdes das secdes
virtuais (Figura 6.11), possivelmente decorre da imposi¢éo de hidrograma de vazoes em
Marcelino Ramos, comgo condi¢ao de contorno de montante.

Isto comprova gque o modelo hidrodindmico, como previsto (Cunge, Holly e
Verwey, 1980), fornece respostas mais precisas para a vanavel dependente que &
prescrita como condi¢do de contorno, no presente caso a vazdo. Como visto, de fato os
hidrogramas de vazdes, tanto para as segGes reais bem como para aquelas ficticias, ndo

apresentam aspectos qualitativos incompativeis com a cheia natural estudada.

Para enchentes ndo naturais ou mais abruptas, ndo existe qualquer garantia que
o modelo apresente 0 mesmo comportamento observado nesta aplicagdo, uma vez que
o carater de variagdo gradual no espago das ondas, sendo muito importante para as
respostas numéricas do modelo, € drasticamente alterado.
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Figura 6.13 - Profundidades Calculadas para todas as Segdes - Dominio Virtual - Segoes
Trapezoidais Equivalentes

85



400.00 -

380001 -

360.00 4

340.00

320.00 1

300.00 4
Y(m}
280.00

0 1 2 3 4 5 5 7 8 9 10
tntervalos de tempo(DT=1 Dia)
Figura 6.14 - Cotas de Superficie Livre Calculadas para todas as Se¢oes - Dominio Virtual -
Segoes Trapezoidais Equivalentes

16.00

14.00 +

1200 7

10,00 +

800 1+
H{m}
6.00 1

4.00 1

200 1

0.00 + - : + t : . : i
0 1 2 3 4 S -] 7 8 9 10
Intervalos de tempo{DT=1 Dia)

Figura 6.15 - Profundidades Calculadas para as Se¢oes Reais - Dominio Virtual -Segoes
Trapezoidais Equivalentes

86



0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Intervalos de tempo (DT=1 Dia)

Figura 6.16 - Cotas de Superficie Livre Calculadas para as Segoes Reals - Dominio Virtual -
Se¢Ses Trapezoidais Equivalentes

6.6 - Aplicagéo ao rio Tocantins. Onda de Ruptura da Barragem

6.6.1 - Introdugao

Dentro da abordagem da captura de choque ou calculo continuado, os modelos
hidrodinamicos empregados neste trabalho foram aplicados para simulagdo de ondas de
cheia provenientes da ruptura hipotética da barragem de Serra da Mesa, em fase final de
construcdo no rio Tocantins no estado de Goias.

A localizag@o da barragem e do trecho do rio associado ao estudo podem ser
vistos na Figura 6.17, sendo o comprimento deste trecho de aproximadamente 54 Km.

A utiizagdo de modelos numéricos na solugdo das equagdes de Saint-Venant
para ondas de ruptura de barragem constitui-se em um severo teste para a aplicabilidade
dos modelos, ainda que sejam introduzidas naquelas equagbes modificagdes que
possibilitem a representacdo de fortes descontinuidades da onda de cheia associada,

como por exemplo a perda de carga localizada na equacgéo dindmica.
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Ao contrario das ondas de enchente naturais, diversas propriedades das ondas
de ruptura de barragens resultam de elevado grau de desordem e entropia, e as
grandezas do escoamento podem apresentar comportamento descontinuo e abrupto que
pode comprometer a solugdo numeérica das equagdes de Saint-Venant.

No caso de ruptura hipotética de uma barragem, € evidente que ndo se dispde de
quaisquer medi¢tes das grandezas do escoamento, e as condigdes de contormo de
jusante sao portanto praticamente inexistentes.

Ainda que a relagdo do tipo curva-chave seja conhecida em uma ou mais segdes
a jusante da barragem, sua validade € muito mais fortemente violada, em relagdo as
cheias naturais, o que em geral compromete as solu¢des de modelos baseados nas
equagdes convencionais do escoamento.

Esse fato € particularmente mais complicador em modelos que naoc utilizam as

equacodes de Saint-Venant com profundidade e velocidade como variaveis dependentes.

Os modelos que, ao contrario, utilizam h e v como aquelas variaveis parecem
sofrer menor influéncia da prescricdo da curva-chave como condicdo de contomo a
jusante. Nesses tipos de modelo, ainda que a curva-chave seja estimada por condi¢do

do tipo onda cinematica (S, = S,), os efeitos na solugdo numerica ndo impedem a

convergéncia € a obtencdo de resuitados razoaveis, como pode ser visto em

Mascarenhas (1990). Nesta aplicagdo foi introduzida a perda localizada na equacao

dindmica, porém o coeficiente k,, foi mantido fixoc em 0,5, para todas as etapas de

construgao.
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Serra da Mesa

6.6.2 - Metodologias para a Composigao dos Hidrogramas de Ruptura

O uso de vaz@o e cota como variaveis dependentes, sendo as vazdes do

hidrograma de ruptura as condi¢gbes de contomo de montante dos modelos, permite a

simulagdo de rupturas graduais, ao contrarioc do que ocorre quando as profundidades

sdo as condigdes de contormo na segao da barragem.

De fato, nesta ultima situagdo, nac existe outra alternativa sendo especificar-se a

profundidade inicial, na se¢do da barragem, igual a altura da mesma, e os valores

subsequentes de profundidade decrescendo segundo uma lei matematica, parabdlica

por exemplo (Mascarenhas, 1990). Isso implica em admitir que a ruptura & praticamente
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instantanea, e o hidrograma simplificado de ruptura assume a forma mostrada na Figura
6.18.
No caso das vazdes na segdo da barragem serem as condi¢fes de contorno a

montante, um hidrograma idealizado de ruptura mais gradual pode ser adotado, como o

mostrado na Figura 6.19. Nessas figuras, T, € o tempo de esvaziamento da barragem e

Q... éavazdo maxima, que depende de varios fatores.

Figura 6.19 - Hidrograma Genérico de Ruptura Gradual

Um aspecto mais condizente com casos ja ocorridos em barragens de terra, para
o hidrograma de ruptura, é apresentado na Figura 6.20, onde os trechos de descida

procuram representar um decaimento aproximadamente exponencial.
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Figura 6.20 - Hidrograma Esquematico de Ruptura com Descida Aproximada para Lei
Exponencial

Como os mecanismos associados a taxa de erosdo e sua evolugio no tempo sao
de natureza complexa, ndo se pode determinar com exatiddo t, T, € 1, das figuras

6.19 e 6.20.

Neste trabalho, o hidrograma de ruptura adotado, pelos motivos expostos, € do
tipo da Figura 6.19, e o0 tempo T necessario para a vazéo alcangar seu valor maximo, &

estimado com base em hidrogramas de ruptura da bibliografia sobre o assunto.

Existem diversas expressdes, empiricas ou semi-empiricas, que permitem o
calculo da vazdo maxima de ruptura, em funcdo de diversas propriedades da barragem
elou do reservatorio, tendo sido adotada neste estudo a férmula de Schoklistch para
ruptura em brecha (Betamio de Aimeida, 1982):

12
Q. = %[g—d] B, /gH*? (m3/s) 6.11)
b

onde:
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B, - largura da barragem (m)

B, - largura da brecha (m)
4 .
H= ng, onde H, é a altura da barragem (m)

Outra expressoes para o calculo de Q,,, poderiam ser empregadas, porém para

0 escopo deste trabalho apenas a expressao (6.11) foi considerada.

Como a largura da brecha B, é também de dificil avaliagdo, & usual tomar a

mesma como a largura do canal a jusante da barragem. Os casos da literatura
comentam que a forma final da brecha, apos sua erosdo, € retangular com a altura da

barragem e a largura anteriormente mencionada.

As alturas da barragem de Serra da Mesa, consideradas nesta trabalho,
correspondem a diversas “etapas de construgdo”, o que esta associado ao cronograma
de execugdo da obra, e os danos da ruptura em varias fases do mesmo.

Em todas as aplicagdes do modelo PROPAG para ruptura hipotética da barragem
de Serra da Mesa, verificou-se ndo ser possivel a obtengo de resultados, em termos de
convergéncia do modelo numérico, utilizando-se uma curva-chave como condi¢cdo de
contorno de jusante, pelos motivos expostos ao final do item anterior 6.6.1. Desta forma,
foi adotado o artificio do dominio virtual estendido, como foi feito para a fase de
previsdo/validagio na aplicagdo ao rio Uruguai. E evidente que no caso da ruptura de
barragens com grandes alturas construidas, a estimativa do dominioc estendido pode
levar a trechos com comprimentos absurdamente elevados, o que limita o uso do artificio

para grandes alturas de barragem.

2
Além disso, os termos ai(%] e T na equacio dindmica podem ser muito
X

altos para as ondas de ruptura, e a curva-chave discretizada ndo € capaz de manter-se
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compativel com valores de vazdo muitissimo maiores do que aquelas do regime
permanente.

As vazbes constantes impostas como condigcdo limite na ultima sec¢ado virtual
devem ter ordem de grandeza compativel com o porte do escoamento inicial a jusante,
antes de ruptura hipotética. Exemplos que mostram os perigos de uma estimativa irreal
da ordem de grandeza daquelas vazées, podem ser resumidos como se segue.

Se as vazodes na ultima se¢ao virtual forem excessivamente altas, poder-se estar
criando uma enchente estabilizada a jusante, que jamais passou pelo trecho real. Por
outro lado se essas vazdes forem muito baixas ha o paradoxo de impor-se uma estiagem
na seg¢ao virtual que nunca foi observada no trecho de interesse. Ambas as situagdes

conflitardo com as vazdes das condi¢gbes de contorno na barragem rompida.

Também deve ser evitada a sub-estimativa do dominio virtual, para que as
vazdes constantes em seu final ndo produzam “remanso ficticio” nos hidrogramas ainda
ndo suficientemente amortecidos, provocando comportamentos imprevisiveis no modelo
NUMErico.

6.6.3 - Ruptura Hipotética na Primeira Etapa de Construgio

Adotou-se para a altura construida da barragem nesta etapa o valor de H=25 m,
como um teste inicial para o uso do dominio virtual, agora ndo mais para enchente
natural, de forma a observar a aplicabilidade do modelo PROPAG em transientes menos
graduais.

A geometria do ric Tocantins a jusante de Serra da Mesa favorece a utilizagdo de
secbes retangulares equivalentes, porém passiveis de extravazamento em certas
situagdes, da calha menor para a caiha maior do rio.

E de se esperar que haja problemas com os valores dos parametros do modelo

PROPAG, principalmente com o coeficiente de rugosidade que, por falta de informagdes,
é admitido constante em todo o trecho e para niveis d'agua distintos.
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O hidrograma de ruptura nessa etapa possui 0 valor maximo de vazio igual a
2500 m3fs, a partir da expressdo (6.11), e o tempo de esvaziamento é obtido fazendo-se
a area sob o hidrograma igualar o volume do reservatorio, para a altura de 25 m de

barragem (curva cota x volume do reservatorio).

O comprimento virtual adotado foi obtido multiplicando-se por trés o comprimento
do rio desde a barragem até a secao final de interesse, 0 mesmo comprimento real
utiizado em Mascarenhas (1980).

As vazdes na ultima sec¢éo virtual, zona suposta néo perturbada para o tempo de
simulagdo comespondente a 7_, foram consideradas variando ligeiramente em torno do

valor 900 m3/s.

Apesar do numero de segdes discretas de calculo ter praticamente triplicado, em
relagio aquele das segdes reais no trecho de interesse, ndo houve aumento excessivo
no tempo de execugdo do modelo.

Os resultados dessa aplicagdo do modelo PROPAG sdo mostrados nas Figuras
6.21, 6.22 e 6.23 para todas as segbes, inclusive as virtuais ou ficticias, para vazoes,

profundidades e cotas de superficie livre, respectivamente.

E importante ressailtar que a Ultima secdo real do dominio é a de numero 16, e as
demais sac virtuais ou ficticias. Pelo menos na Figura 6.21 percebe-se claramente
alguns dos “hidrogramas ficticios”, e na Figura 6.22 a profundidade que se amplifica
absurdamente € a da ultima sec¢ao virtual.

No entanto as curvas de profundidades apresentam comportamento qualitativo
compativel. A amplificagio absurda das alturas na ultima sec¢do virtual deve-se ao fato
de o modelo tentar compensar, a luz das equag¢ées de Saint-Venant, com aumento irreal
de energia potencial o fato de praticamente toda a energia cinética ter sido dissipada, ja
que naquela secdo as vazbes sdo aproximadamente constantes. Como pode ser visto

nas Figuras 6.22 e 6.26, isso ndo ocorre para as seg¢oes reais.
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cotas da superficie livre apenas para as se¢tes reais de interesse do trecho. Os valores
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hipétese de ruptura instantanea, apresentados em Mascarenhas (1990).
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Alguns “ruidos numéricos” sao observados nos primeiros passos de tempo apés a
ruptura, porém s&o rapidamente amortecidos, 0 que &€ comum na simulagdo de
transientes abruptos. E importante salientar que a variavel prescrita como condicéc de
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contorno, no caso a vazao, apresenta valores calculados mais confiaveis do que a outra
variave| dependente, no caso a cota da superficie livre e por extensio a profundidade,
de acordo com Liggett e Cunge (1975) e Abbott (1978). Segundo estes autores, o
modelo numérico €, em cada ciclo, bem “atualizado” pelas condigdes de contorno
prescritas, e a variavel dependente associada sofre uma influéncia mais decisiva de tais
condigoes.

6.6.4 - Ruptura Hipotética na Segunda Etapa de Construgio

Nesta etapa a altura construida de barragem € de 50 m, e portanto o gradiente
inicial da linha d’agua é mais acentuado, o que pressupde maior dificuldade para a
obtenc3o de resultados, ainda que seja adotado no modelo PROPAG um dominio virtual
de comprimento compativel. Nessa fase o comprimento real foi inicialmente praticamente
quadruplicado (L'= 180 Km), de modo a situar a uitima secfo virtual em uma zona nio
perturbada, e a vazao maxima na se¢io da barragem foi avaliada de forma analoga ao
que foi feito para a etapa anterior.

Para um intervalo de discretizacdo espacial de 4500 m, os hidrogramas de
vazdes, profundidades e cotas da superficie livie para todas as segdes, inclusive as
virtuais, sdo apresentados respectivamente nas Figuras 6.27, 6.28 e 6.29. Nas Figuras
6.28 e 6.29 sdo notadas amplificacdes absurdas para as profundidades e cotas a partir
de um dado passo de tempo, inclusive para algumas segdes reais.

Para uma melhor visualizagdo, nas Figuras 6.30, 6.31 e 6.32 sdo plotados
repectivamente os hidrogramas de vazdes, profundidades e cotas apenas para as

secdes reais e truncados no passo de tempo numero 50.

As amplificagdes de profundidades e cotas para as Uitimas seg¢fes reais apos
esse passo de tempo podem ser atribuidas a uma subestimacio do comprimento virtual
que seria adequado para que o hidrograma constante de vazdes na ultima sec¢éo ficticia

néo afetasse os resultados nas Ultimas se¢des reais.
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Para tentar contornar os problemas apresentados, aumentou-se o comprimento
virtual para 213 Km e efetuou-se nova rodada do modelo PROPAG, com Ax mantido em
4500 m. Com relagdo aos hidrogramas calculados de vazdes, ndo houve variagbes

significativas em relacdo aos resultados anteriores, como pode ser visto na Figura 6.33,
para todas as sec¢des.

Os valores calculados para as profundidades e cotas da superficie livre nas
segbes reais deixaram de apresentar amplificagdo apds o passo de tempo 80, como
mostrado nas Figuras 6.34 e 6.35. Nestas duas aplicagbes para a segunda etapa de
construgdo, com comprimentos virtuais diferentes, o intervalo de discretizagdo temporal
foi mantido em 1 hora.

Cabe notar que o fato de estar-se adotando coeficiente de rugosidade constante
pode em parte justificar as anomalias detectadas em h e Y calculadas nas ultimas
secdes, uma vez que as mesmas, ac serem atingidas pela onda, deveriam ter seus
coeficientes de rugosidade reduzidos em relagdo as seg¢des anteriores. No entanto
considercu-se que o trabalhoso procedimento mencionado foge aos objetivos desta tese.
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Figura 6.27 - Hidrogramas de Vazdes para todas as Se¢des - Segunda Etapa da Ruptura de egao
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6.6.5 - Ruptura Hipotética. Etapa de Constru¢do com 80 m de Altura da

Barragem Construida

Tendo em vista os resultados apresentados no item anterior, considerou-se
a altura de 80 m como representativa da terceira e ultima etapa de construgdo da
barragem de Serra da Mesa, para efeitos de tentar simular os resuitados de sua
ruptura hipotética nessa etapa.

Sendo o gradiente inicial de energia potencial mais alto do que do que o do
item anterior, sdo de se esperar problemas de amplificacdo de profundidades como
os observados na segunda etapa. O valor inicial do comprimento virtual também foi
aqui adotado como 180 Km, apenas como um teste preliminar para a presente
etapa de aplicago do modelo PROPAG. A vazdo maxima de ruptura foi avaliada
pela expressdo (6.11) e os incrementos temporal e espacial foram mantidos em 1
hora e 3600 m, respectivamente. Os hidrogramas para as se¢fes reais do trecho
de interesse sdo mostrados na Figura 6.36. Os hidrogramas apresentam
amortecimento e defasagem, embora em menor grau do que o esperado. Na Figura
6.37 sio mostrados os comrespondentes hidrogramas de profundidades para as
segbes reais, onde notam-se amplificagdes imeais apdés o passo de tempo
aproximadamente igual a 65.
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Para uma melhor visualizagédo, plotou-se os hidrogramas de profundidades
apenas até o passo de tempo 44, que sdo mostrados na Figura 6.38. Apesar das
curvas poderem fomecer as profundidades maximas estimadas nas segbes reais
pelas assintocicidades das mesmas, considerou-se que o comprimento virtual
adotado encontrava-se subestimado, tendo em vista as anomaiias mencionadas.
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Figura 6.38 - Hidrogramas Truncados de Profundidades para as SegGes Reais - Comprimento
Virtual 180 Km - Terceira Etapa Construida de Serra da Mesa
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Como outra tentativa, 0 comprimento virtual e o incremento espacial foram
aumentados respectivamente para 336 Km e €700 m, para detectar alguma
possivel melhoria no comportamento dos resultados, 0 que ocorreu em parte.

Para tal situagdo, os hidrogramas de vazdes calculadas para todas as
secdes de cdlculo e apenas para as se¢des reais s&o respectivamente mostrados
nas Figuras 6.39 e 6.40.

Como pode ser visto os hidrogramas apresentam um pouco mais de
amortecimento em relagio ao comprimento virtual anterior.

Os hidrogramas correspondentes de profundidades, para todas as secdes e
apenas para as segbes reais s&o vistos respectivamente nas Figuras 6.41 e 6.42.
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Figura 6.42 - Hidrogramas de Profundidades para as Se¢tes Reais - Dominio Virtual 336 Km -
Terceira Etapa Construida da Sermra da Mesa

Truncando-se os hidrogramas de profundidades das sec¢des reais no passo
de tempo 100, sdo obtidas as curvas apresentadas na Figura 6.43, onde o
comportamento parece melhor do que o obtido com dominio virtual 180 Km. Nessa
figura, pode-se estimar com menos imprecisdo, dada a melhoria qualitativa do
comportamento das curvas, os valores maximos de profundidade e seus tempos de
ocorréncia para as se¢des discretas do dominio real.

Apesar de reconhecidamente exagerado, o dominio virtual de 336 Km
permite estimativas que podem estar mais proximas da realidade do que para o
dominio virtual de 180 Km de comprimento.

Entretanto, deve-se ressaltar que no caso presente, a validade do uso do
dominio estendido parece restringir-se a barragens de pequeno e médio porte,
como ate 40 m de altura construida, sem que haja amplificagGes ficticias de
quaisquer resultados.

Para completar os resultados desta terceira etapa, sd8o mostrados nas

Figuras 6.44 e 6.45 os hidrogramas de cotas da superficie livre para todas as

secbes e apenas para as se¢oes reais, respectivamente.
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6.6.6 - Ruptura Hipotética com altura total construida

Como a altura prevista final da barragem de Serra da Mesa é muito elevada,
cerca de 130 m de altura, a simulacdo de sua ruptura hipotética total por modelos
baseados na abordagem de captura de choque mostra-se problematica.

Resultados razoaveis para esta situacdo foram apresentados por
Mascarenhas (1990), com o0 uso de profundidade e velocidade como variaveis
dependentes, e modelagdo por esquema de diferencas finitas do tipo da
empregada no modelo PROPAG. No mencionado estudo, a condigdo de contormo
adotada a jusante do trecho de propagagdo é a curva-chave na ultima secio de
calculo, estimada pela condi¢io da onda cinematica. Em modelos com termos nao-
lineares fracos, como o utilizado naquele estudo, os erros induzidos por relagdes
validas para regime permanente, como a curva-chave, podem nao limitar de forma
drastica a validade dos resultados obtidos e/ou a convergéncia do modelo
computacional associado. Como ja foi frisado anteriormente neste trabalho, os
modelos que utilizam nas equacgdes de Saint-Venant a vazéo e a cota da superficie
livre como variaveis dependentes apresentam desvantagens em relagio aqueles
aspectos, principalmente em transientes mais abruptos e portanto fortemente nao
permanentes.
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Em particular, nos modelos que empregam o método generalizado de
Newton-Raphson para a solugdo dos sistemas nao lineares discretizados, s3o
exigidos numeros elevados de ciclos de iteragéo, pelo menos nos passos de tempo
subsequentes a ruptura hipotética de uma barragem.

A luz deste fatos, pode-se dizer que o modelo PROPAG mostra-se mais
desvantajoso na simulagdo de ondas de ruptura de barragens altas, do que o
modelo FLOOD ou o modelo apresentado em Mascarenhas (1990).

Além disso, caso fosse empregado o artificio do dominio virtual estendido no
modelo PROPAG, para evitar os fortes erros advindos do uso de curva-chave como
condicdo de contorno a jusante, no caso de grande altura de barragem, o
comprimento a ser adotado para o dominio virtual pode resultar extremamente
incompativel. Tendo em vista o exposto, optou-se pela tentativa de aplicar-se o
modelo FLOOD para a altura total de barragem de Serra da Mesa, utilizando-se a
curva-chave estabeiecida por FURNAS para uma se¢ao aproximadamente a 54 Km
a jusante da barragem. Deve-se ressaltar no entanto que, como também ja frisado
anteriormente, o fato do modelo FLOOD utilizar o algoritmo de linearizagdo com
incrementos para as equagdes discretizadas de Saint-Venant, os resultados obtidos
equivalem a um ciclo de iteracdo do Método de Newton-Raphson no modelo
PROPAG. Para cheias naturais, ndo muito rapidas, os resultados sdo equivalentes,
porém para ondas de ruptura, ja que o nimero de ciclos de iteragdo seria elevado,
a obtengao das variaveis no espacgo € no tempo deve ser analisada com cautela.

Apos diversas tentativas, observou-se que o modelo FLOOD nao converge
quando aplicado a propagacdo de ondas de ruptura com curva-chave como
condicdo de contomo de jusante. Para que fossem gerados alguns resultados,
ainda que duvidosos, para a ruptura total de Serra da Mesa, foram introduzidas
como condigdes de contomo de jusante no modelo FLOOD, as vazbes calculadas
na ultima secao a jusante de Serra da Mesa obtidas por Mascarenhas (1980).
Cumpre notar que isto também foi tentado no modelo PROPAG, sem sucesso
provavelmente devido ao algoritmo iterativo de Newton-Raphson.

Os resultados do modelo FLOQOD, sob as condigbes mencionadas, para a
ruptura total de Serra da Mesa foram extremamente dificeis de serem obtidos,
sendo necessarias diversas varia¢gbes nos parametros do modelo. Tais variacdes
foram impostas, por tentativa e erro, nos seguintes parametros: coeficiente de
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ponderacdo de Preissmann, coeficiente de perda de carga localizada (introduzida
no modelo FLOOD original), expoente inicial de 2/3 no denominador de S, (que
engloba a condutancia naquele modelo). Alguns resultados foram obtidos, apoés

exaustivas tentativas, porém os mesmos parecem carecer de certo grau de
significado fisico, para a ruptura total de Serra da Mesa.

O intervalo de discretizagdo temporal adotado em todas as simulages foi

de 30 minutos e o espa¢amento Ax da malha de discretizagéo de 1000 m.

Os resultados do modelo FLOOD, sob as condigbes mencionadas, sao
apresentados nas Figuras 6.46 a 6.50. Nestas figuras ACOEF é o valor do
expoente do raio hidraulico e AKC o coeficiente de perda de carga localizada.

Em algumas figuras o tempo de simula¢do foi arbitrariamente truncado, para
permitir uma melhor visualizagao dos hidrogramas calculados.
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a 0 100 150 200 250
Intervatos de tempo {DT=30}
Figura 6.4 - Modelo FLOOD, Ruptura Total Serra da Mesa - ACOEF=05, AKC=04, Cosf. Preissmann=0,86
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6.6.7. - Comentéarios Finais

Além de todas as observagdes ja feitas anteriormente, quanto a diversos
aspectos das modelacdes adotadas neste trabalho, restam ainda alguns
comentarios que, se por um lado ndo esgotam o assunto por outro lado enfatizam a
necessidade de um maior estudo sobre as formas das equagdes de Saint-Venant a
serem empregadas, hem como sobre a influéncia da vanavel prescrita como
condigio de contorno nos valores calculados das mesmas.

Tendo em vista que o uso das vazées como condi¢ées de contorno favorece
maior precisdo no calculo dessas grandezas em outras segbes, assim é de se
esperar que a outra variavel dependente, no caso deste trabalho a cota da
superficie livre, apresente em certos casos um comportamento qualitativamente
ndo muito compativel com o esperado ou verdadeiro. No entanto, a influéncia
desse aspecto nas cotas calculadas pelos modelos s6 se mostra sensivel quando o
escoamento €& mais abrupto, o que no presente caso corresponde as alturas

construidas de Serra da Mesa superiores a 25 m.

Dessa forma, nas cheias naturais e nas de ruptura de barragem com altura
construida n&o muito elevada, resultados razodveis, sob o ponto de vista de
engenharia, podem ser obtidos para as cotas calculadas da superficie livre. Deve-
se ainda ressaltar que, os modelos com vazdo e cota como variaveis dependentes
néo apresentam explicitamente na equagdo dinamica a declividade do fundo do rio.
Isto ndo significa, entretanto, que essa declividade ndo se manifeste em outras
grandezas das equacOes. De fato, as propriedades geométricas das segdes
transversais utilizadas incluem suas cotas de fundo em relagdo a um referencial
horizontal, e a profundidade necessaria nas expressdes de area, perimetro
molhado e raio hidraulico, é entdo calculada subtraindo-se da cota d'agua a
elevagao do fundo, o que mesmo indiretamente introduz a declividade de fundo nos
calculos. E importante notar que a declividade do fundo do rio possui um papel
decisivo na avaliagao da energia potencial e da energia cinética.

Qualquer variacdo, em um mesmo caso de aplicagdo, na declividade de
fundo altera sensiveimente os padrées de amortecimento de energia, e portanto
possui grande influéncia no caiculo das cotas da superficie livie. No caso de Serra
da Mesa, as cotas de fundo de se¢Ses do ric Tocantins, extraidas de relatorios de
FURNAS, apresentavam um comportamento bastante ireguiar, e as vezes absurdo
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sob o ponto de vista da morfologia fluvial. A alternativa adotada na modelagdo foi a
escolha de cotas de fundo mais ou menos confiaveis, na se¢do de barragem e em
uma sec¢ao limite de jusante do trecho de interesse, sendo as das demais segbes
de calculo obtidas por interpolacdo linear. Evidentemente esse procedimento
provoca erros, que no caso ndo puderam ser exatamente quantificados, em fungéo
das incertezas sobre as reais cotas de fundo das se¢ées discretizadas.

A titulo de ilustragcdo, na Figura 6.51 sdo mostradas “fotografias” do perfil da
superficie livre para os passos de tempo 1, 5, 10, 20, 50 e 91 apés a ruptura da
Etapa 1 de barragem de Serra da Mesa. Nessa figura, o fundo do rio foi plotado
adotando-se para cotas de fundo das se¢des valores aproximados a partir do
relatorio de FURNAS. Nota-se claramente que, caso todas as cotas de fundo
fossem confiaveis, a declividade de fundo deveria ser adotada como variavel por
trechos, o que nio foi efetuado nos modelos computacionais pelos motivos
apresentados. Ainda assim, a figura apresenta perfis de superficie livre
razoavelmente compativeis para a ruptura hipotética de Serra da Mesa na primeira
etapa de construgio, para os passos de tempo.
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CAPITULO 7 - CONCLUSOES E RECOMENDAGOES

A linha de pesquisa associada & modelagdo numérica das ondas em geral, e
em particular daquelas provocadas por ruptura de barragem, vem até o momento

recebendo inumeras contribui¢bes de diversos pesquisadores.

Os resultados apresentados neste trabalho, provenientes da aplicagéo de
modelos 1-D hidrodindmicos, apresentam comportamentos razoaveis tanto para a
propagacdo de cheias naturais como para as ondas provocadas por ruptura de
barragem.

Entretanto, foi mostrado que certas formas das equagdes de Saint-Venant,
por preservarem termos ndo lineares fortes, podem apresentar em sua solugio
numérica comportamentos as vezes incompativeis com o processo fisico real a ser
simulado, quando a curva-chave é usada como condigdo de contorno de jusante.

Particularmente, o uso de relagdo do tipo curva-chave, em geral estabelecida
para regime permanente, em certos casos inviabiliza a convergéncia do modelo

2
numerico, principalmente se na equagao dinamica o termo Q A € mantido em sua

forma original. No caso das ondas de ruptura de barragem, este termo pode ser
excessivamente alto, dificuitando a busca numérica das solugbes discretas do
problema.

Para casos com gradientes iniciais nao muito elevados de superficie livre, 0
artificio do dominio virtual, com prescrigdo de valores constantes de vazdo em sua
dltima segdo, mostra ser uma alternativa viavel para a obtencio de resultados sem a

utilizag@o da curva-chave.

As aplicagbes dos modelos hidrodindmicos unidimensionais, para enchentes
naturais e artificiais, ndo se encontram ainda em fase de total compreensao dos
resultados obtidos e sua dependéncia em relagdo as formas adotadas para as
equagdes de Saint-Venant. Existe a necessidade de analise da varabilidade de
inimeros parametros influentes na solugdo numérica do problema, bem como dos
efeitos isolados da preservagao de termos fortemente néo lineares nas equagdes de

Saint-Venant. O uso de varidveis dependentes que possuam menor grau de
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influéncia entre si deve ser mais detalhadamente estudado, como por exemplo o caso
de profundidade e velocidade.

Deve ser também analisada a importancia da variabilidade do parametro de
peso 6 ao longo do tempo para as ondas mais abruptas, o que pode permitir uma

simulacdo mais precisa, principalmente nos tempos subsequentes a ruptura de
barragem.

Este capitulo como ndo poderia deixar de ser, ndo pretende esgotar as
consideragdes sobre o assunto, mesmo porque até agora contribuigdes significativas
vem sendo publicadas sobre o assunto. E de esperar-se que, com o sucesso do uso
do dominio virtual estendido, novas técnicas sejam implementadas para a solugdo do
calculo da propagacao de cheias naturais e artificiais com incerteza de condigbes de
contorno.

A utilizagdo de condigdes de contomo mistas, ou seja, a prescricdo de
diferentes variaveis dependentes nos extremos do trecho em estudo, merece uma
maior atencdo principalmente em situagbes que requeiram precisdo no caiculo de
vazao e cota.

Um aspecto final a ser estudado diz respeito & estimativa do comprimento
virtual para a modelagio. Uma tentativa viave!l consiste na aplicagdo do modelo com
velocidade e profundidade como variaveis dependentes, prolongando-se o trecho de
interesse até que as diferencas entre valores consecutivos no tempo na ultima se¢ao
do trecho prolongado sejam minimos. Evidentemente devem ser efetuados testes

nessa segao para assegurar que eventuais ondas de cheia ndo a tenham alcangado.

As conclusdes e recomendacbes deste trabalho ndo se esgotam, ndo apenas
porque inumeros comentarios foram efetuados nas aplicagées, mas também porque
em nossa opinido existe um extenso horizonte para o sucesso das aplicagbes de
modelos hidrodinamicos unidimensionais para cheias naturais e para as provocadas
por ruptura de barragens.
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