A COMPARACAO ENTRE DUAS CONDICOES DE
CONTORNO NUM MODELO NAO PERMANENTE
UNIDIMENSIONAL, APLICADO AO

ESVAZIAMENTO DE UM CANAL RETANGULAR

R

DEDALUS - Acervo - EESC

Aluna: Lunalva Azevedo Neves

Tese apresentada a Escola de
Engenharia de Sdo Carlos, da
Universidade de Sdo Paulo, como

parte dos requisitos para obtengdo do

- titulo de Doutor em Engenharia Civil

31100007809

area Hidraulica e Saneamento.

Orientador: Prof. Titular Hans George Arens

S&do Carlos
1999



Ficha catalografica preparada pela Segao de Tratamento
da Informagdo do Servigo de Biblioteca — EESC/USP

N518c

w

Neves, Lunalva Azevedo

A comparacgdo entre duas condigdes de conterno num
modelo ndoc permanente unidimensional, aplicado ao
esvaziamento de um canal retangular / Lunalva Azevedo
Neves. —- Sdo Carlos, 1999.

Tese (Doutorado) —- Escola de Engenharia de S&o
Carlos-Universidade de S3o Paulo, 1999.

Area: Hidraulica e Saneamento.

Orientador: Prof. Dr. Hans George Arens.

1. Superficie livre. 2. Profundidade critica.

. Modelo ndo permanente unidimensional em canais.

Titule:.




FOLHA DE APROVACAO

Candidata: Engenheira LUNALVA AZEVEDO NEVES

Tese defendida e aprovada em 08-10-1999
pela Comissédo, Julgadora:

oo

Prof. Th HANS GEORGE ARENS (Orientador)
(Escola ngenharia de S0 Carlos - Universidade de S4o Paulo)

Sl

Prof. Doutor RODRIGO DE MELO PORTO
(Escola de Engenharia de Sdo Carlos - Universidade de Sdo Paulo)

,D . |
waw?hmamria, ﬁ,?/f/v/

Profa. Doutora LUISA FERNANDA RIBEIRO REIS
(Escola de Engenharia de Sdo Carlos - Universidade de SZo Paulo)

@‘&%@é

Prof. Doutor EVALDO MIRANDA COIADO
(Universidade Estadual de Campinas - UNICAMP)

(A U

Prof. Titular JOSE TEIXEIRA FREIRE
(Universi ederal de Sdo Carlos - UFSCar)

M

Prof. Associadg EDUARDO CLETO PIRES
Coordenador da Area de Hidraulica e Saneamento

/ullher

JOSE c{gﬁo’s A. CINTRA
Presidente da issdo de Pos-Graduagio



DEDICATORIA

Aos meus pais, € Irmaos,
a tudo que representam

para mim.



AGRADECIMENTOS

A Deus, por me fazer acreditar que vale a pena lutar e ter esperanga, por me
mostrar que podemos extrair muita coisa boa da vida.

Ao Prof. Titular, Hans George Arens, meu muito obrigada, pelos
ensinamentos cientificos que tive oportunidade de usufruir, e também pelo ser
humano que é, fazendo a mim e aos demais orientandos crescer nio s6 como
profissionais, mas também como cidadZos.

Aos colegas de Doutorado, Jodo Abner e¢ Augusto, pelo estimulo e
colaboragdes no decorrer do curso.

Aos professores do SHS da EESC agradeco pelas contribuicdes cientificas
transmitidas no decorrer das disciplinas, e aos funcionarios agradeco pelos servigos
prestados.

Ao Sr. Edson Cornetta do Laboratorio de Hidraulica, pelo auxilio e amizade
na realizac@o dos ensaios.

Ao Sr. Luiz Carlos e Sr. Vadinho, agradeco pela ajuda aos ensaios.

Aos funcionarios da Pos-Graduagdo e da Biblioteca Central, pela assisténcia
dispensada.

A Prof Irmi Sara Ney, que, ha muito tempo, de forma muito simples, me
ensinou que vale a pena acreditar e lutar.

Ao CNPq, pela concess@o de bolsa de estudos.

E a todos que, direta ou indiretamente, contribuiram para a execucio deste

trabalho.



Lista de simbolos

SUMARIO

TSR SRAIIRS. - . coumnissenimsssiin s onsmemnan e e e s S e S S A I\
Lista de fIguras............oooooiuiooo e v
RESUMO. ... e X
ADSITACE. ... xi
L. INTRODUCAO. ..o 1
1.1 Justificativa da pesSqUisa............o.oooooooomimiieeeeeee 1
LD IO BtV cocoscnnsmssnsatiasmmimmmsnmssssomemesboss st enmmas s s oo ot 556 3
1.3 Consideragdes preliminares........................c.ooowomioooeeeeeeeeeeee =
2. REVISAO BIBLIOGRAFICA................... oo 9
2.1 Ruptura de Barragem. ...........oocoooooooeoee e q
2.2 Condig80 de CONLOTIIO. ...........oovo oo 11
2.3 Analise Dimensional da Equac3o de Saint Venant........................................ 15
2.4 Distribuigio de Pressdo em uma Tubulagdo em Regime Permanente. ............. 16

2.5 Medidor de Velocidade em Regime N3o Permanente em Canais................... 16
2.6 Condicdes de Contorno para Escoamento Permanente em Canal de Secdo 18

Retangular e Circular

2.6.1 INtrOAUGHOD. .. ... 18
2.6.2 A Condicao Inicial e as Condigdes de Contorno..................ccocoeveeeee.... 18
2.6.2.1 Condig80 Inicial............ooviieiieiiee e 18

2.6.2.2 Condigdo de Contormo. ..............c.eeueeueeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 19
METODOLOGIA ... 29
3.1 INETOAUCEO. ..o 29

3.2 MOAEIO FISICO. ..o e 30



3.2.1 AGeometriaRetangular.......................... ... 31
3.2.1.1 Forma Adimensional..............c.ccoeeuiiueeiiuieeeeieeeeeee e 33

3.2.2 Geometria Circular................o.o.ooo e 34
3.2.1.1 Forma Adimensional..................................... 35

3.3 Modde Andlllon ..o0ve e 36
3.4 Procedimento para a Integracio Numérica das Equagdes............................... 41
3.4.1 Método MacCromack............cooomeomeeeoeeeeeeeeeeee 41
3.4.2 Método Lax-Wendroff ... 43
3.4.3 Método das CaraCteriStiCas..........ooveuvorereereeeesieneeseeee e 46
3.4.4 Condigo de ContornO. ... 47
3:4.5 Bstabilidae............co oo smnmanmt e e 47

3.5 O Nodclo Bxpesimeital....ioommmsmnnssimsssnminrssnussnmaiss 47

3.6 Algonitmo do Programa Computacional do Método de Lax-Wendroff........... 51
CLASSIFICACAO DOS MODELOS DE ESCOAMENTO NAO

PERMANENTE. .......ooooiiiiieeee ettt et enenee 54
4.1 INErOAUGEO. ..o oo 54
4.2 Defini¢cdo dos Modelos de Simulagdo do Escoamento em Canais................... 58
4.2.1 Modelos ARNaZeRSmCH0. . .vwunsstonmmssssnsissmsisiis 58
422 Ol CAeIaIIEH. ..o vovinsnnmmnimms s o s R A SRR 60
4.2.3 Modelo:de DEIISRD.. ......rummeesssmrsanomssrassssssssisssamer ssnssisssnssss ssim 4488kt a5s 63
4.2.4 Modelo HidrodindmicCo..............ecveerreeeeeieeencee et ee e 64
INTRODUCAO A ANALISE DIFERENCIAL DAS EQUACOES DE
BAINT VENANT ooy e s tssiss s i sasessassiss 65
51 InrotBeao . i e e e R R R 65
5.2 Equagdo da COMENUIAAAE. .o 66
5.3 Equacao da Quantidade de Movimento.............ccoccovieiineinennne. e 70

5.4 Analise Dimensional



6. HIPOTESES E APROXIMACOES ... oo 79

TN T e T (s SRS LSS — 79
0.1.1 A EQUACHI BASICAL.......oomconosrserssmmmnsanssimtmssmnssesmmsanmamssnisisbass b RO 79
6.1.2 Distribui¢do da Pressdo em uma Seg¢do do Canal......................... 83

6.1.2.1 Escoamento Paralelo..................cccoooiiiiiiiiiiiieceeeeee 83
8.1.2 2 EscoameploDuiiliies. . .o oo o s 85
6.1.2.3 Efeito da Declividade na Distribui¢io da Pressdo..................... 87
6.1.2.4 Analise Dimensional da Pressao Hidrostatica........................... 89

6.2 Aproximacao daDeeliVIAALE. ... ... -.oocoooooreccses sissssssnesisssisspissmstrsismsrsnanss 93

6.3 Coeficientes de Distribui¢do da Velocidade...................ooooo 94

6.4 Resisténcia 20 ESCOAMENLO. ...........oc.eeieierreee e 97

7. TECNICAS NUMERICAS USADAS PARA RESOLVER AS EQUACOES

DO ESCOAMENTO NAO PERMANENTE EM CANAIS. ..o 100

7.1 Meétodo 085 CAraCIEIISIICHS. .. .....o..rsssosimspiass s sriesst s s i SEes S asew e 103
7.1.1 Conclusdo do Método das Caracteristicas...............coveeurrmeruecceicnencne 109

7.2 Outros Métodos NUMEIICOS. ........cooviiieeeeeeeee e et e e eee e eeee e caee e ee e 110
i e T R SO RA—— 111
722 Esuenss BXplioon. ...conummnammmamssmvsns s 112
723 Metodo de MaeCormiaek. . .o 112

7231, DiseTetizannn NITHOTIG . ocom s i sospess v aiasiaiss 114
7.2:3.2 Viscosidade ATTRCIAL......... .. onoemnmermsemmommnmeniissssssiasmmm s 116
7.2.3.3 Conclusdes do Esquema MacCormack..........c.occoocoianianianne. 118
7.2.4 Método Lax-Wendroff ..o 118
7.2.5 Conclusdo dos Métodos EXplicitos.........cocooiiiiiiiiiiiiiieie e 123
7.2:6 Esquemas Taplieios. ..........coovi: sl s sssmssimamssossasssas 123
T 2T Esquenis-de PIGSSIRML . .ooou v o s s seassa s s 124
71.2:8 Cotichisao dos Metodos BpHeitas. . ..ot 126

7.2.9 Elementos FamitOs. ..ot e a e eeaaaaeean e e e n e e e aa s 127



10.

11.

12.

13.
14.

COMPARACAO DA ESTABILIDADE, CONVERGENCIA E

CONSISTENCIA ...t eneeae 129
81 THIDOMBEES. . s cassusmess s s o T 0 D S S e S 129
B0 EREADIMCIEIO......... .. ccnnmmmemme msremsona msis s S S AR H R S SV TS 0 130
B3 COBBISEEIEIL....oncrsmrmeensmemmsrsmmmmmnsmmm s ssas e mrssanenms senss s AR A oA s 133
8.4 CONVEIGENCIA. ... o.eeeeeeeeeeeee oottt ettt e oo e e oo e e ne e enee s enees 155
8.5 COMNCIUSHO. ...t ettt et emee e ee e en e em e e s 134

TESTES PRELIMINARES DOS METODOS NUMERICOS EM UM
CANAL RETANGULAR CUJA CONDICAO DE CONTORNO A
JUSANTE E UMA SENOIDE ... 136
9.1 Apresenticio do Modelo Matembtion. ... s 136
MODELACAO MATEMATICA DA SUPERFICIE LIVRE DE UM
CANAL DE SECAO CIRCULAR, CONSIDERANDO O COEFICIENTE

DE CORRECAO DA DISTRIBUICAO DE PRESSAO Cqt ...covvvonvevecaacs 145
10.1 Demonstragdo dos Pardmetros de uma Segdo circular.......................... 148
102 Metodo Beapla-Falsl.........onnpnsaninissmmmsmsmaasiass s 151
ENSATOSTFRELIIMINARES.....................coo000es o s 156
11.1 A Calibragdo dos Transdutores de Pressdo Usados nos Ensaios

do Canal Retangular...................oooiiiiiiiiecece e 158
DISCUSSOES SOBRE O MODELO NUMERICO RETANGULARE
G 1< B U] I S SO —— 160

12.1 As Curvas Previstas pelo Modelo Computacional nos Canais Retangulares 160
12.2 As Curvas Previstas pelo Modelo Computacional na Geometria Circular..... 165

12.3 As Curvas Experimentais (Geometria Retangular) e a Calibracdo

B0 MOAEI O e 167
CONCLUSOES ..o neen 171
BIBLIOGRAFTA ..o oo 175

141 BibliopoaBia Coma. ... .... ..o e s s RSP IR s 182



APENDICE I

CONDICOES INICIAIS E DE CONTORNO. ..........oooriomriimriineneaneeeennreene. 1
1.1 CondigOes IMICIALS. ... ....ccveueeeereeieeerireereiere et ee e eesesese e eeeese s eneeseneens 1
1.2 Condigdes de COMtOMMO. ... .o 2
1.2.1 CondigBes EXternas. .............ooooo oo 3
1.2.3.1 “Vestelores. . oot =
1.2.1.2. Medidores de Profundidade ©rilica.......onuanmnmnsnpmasss 7
1.2.1.2.1 Vertedoresde CristalLarga..............occooeveeieeneennnee. 10
1.2.1.2.2 Medidor Parshall............................................... 13
1.2.1.3 COMPOTLAS.....coieeeiieiieeeie e eeeee et ee e e e e enaeeneee s e esaeennean 21
1.2.2 CondigBes INternas................ccoooiiiie e 22
APENDICE I
CALCULO DO PERFIL DO ESCOAMENTO GRADUALMENTE
VARIADO EM REGIME PERMANENTE.................... 1
1.1 Defini¢io do Perfil do Escoamento..............c.coooveeemiiieeeiiieiieeeeeeeeeeeee 1
1.2 Classificacdo dos Perfis Longitudinais..............ccooveoviioveioeeeiecie e 3
1.3 Meétodos de Calculo do Perfil do Escoamento em Regime Permanente........... 12
1.3.1 Métodos para Aplicagdo em Canais Uniforme.........................._.. 12
1.3.1.1 ‘O Meétode da Intearac@o Gralica... ..o 12
1.3.1.2 Nigtodo da TntepraeBo DIEE.............oomnnmmmismemsisns: 14
1.3.1.3 Método de Diferencas Finitas..................................... 15
1.3.2 Métodos Estaveis para Aplicagio em Canais Irregulares..................... 17
1.3.2.1 Consideracdes Preliminares..............ccoveeeereeeeceenciceeeenee. 17
1.3.2.2 Analise dos Valores Médios dos Parametros......................... 18
1:3.2.3 Meétodos GraBeos. .. counmnannnmmmmi aisssin sy 20
1.3.23.1 Metoda de Bseoflier ......vnmnmumnnsasnan 21
1.3.23.2 MétododeEzra..................ccooiiiiiiiiiii 24
1.3.2.4 Métodode GIMIM. ...........ccooooimiie e 27

APENDICE IIT



LISTA DE SIMBOLOS

aceleragédo

area da secdo transversal do canal

pardmetro da equa¢do do método Lax-Wendroff

parametro da equag@o adimensional do método Lax-Wendroff

area nominal

largura do canal

parametro da equacio do método Lax-Wendroff

parametro da equacao adimensional do método Lax-Wendroff

fator de propor¢do da profundidade h., que comresponda ao trecho Xo, onde a
distribui¢io de pressdo € ndo hidrostatica usado em canal retangular em escoamento
nao permanente

o subscrito ¢ indica corretor

celeridade

pressdo devido a agdo centrifuga

coeficiente de distribui¢Zo de pressdo em superficie livre em regime permanente
coeficiente de distribui¢io de pressdo em superficie livre em regime ndo permanente
coeficiente de Chezy

curva de caracteristica positiva

curva de caracteristica negativa

parametro da equagdo do método Lax-Wendroff

pardmetro da equacgio adimensional do método Lax-Wendroff

coeficiente de vazio



B P Q QW Mmoo oW a

= I« - == = N

=]

O o e v

» R

o subscrito d indica a jusante

energia especifica

pardmetro da equacdo do método MacCormack

pardmetro da equacdo do método Lax-Wendroff e MacCormack
numero de Froude

aceleracio de gravidade

pardmetro do Método MacCormack

pardmetro adimensional do método MacCormack

profudidade do escoamento

distdncia da superficie da agua ao centro de gravidade da area molhada

distdncia do centro de gravidade da sec3o circular ao centro de gravidade da area

molhada

profudidade critica

profudidade da extremidade de jusante do canal
carga de energia

profundidade nominal

profundidade adimensional do escoameno
vazdo de entrada no trecho

comprimento nominal do canal

o subscrito m refere a valores médios
coeficiente de Manning

subscrito p indica preditor

perimetro molhado

vazdo de contribuicao lateral por unidade de comprimento do trecho
vazao

vazao nominal

raio

raio hidraulico



£ < g <F

N

N

>Fe
Xo

m

* ™R

S 0

comprimento de trecho adimensional

armazenamento

declividade da linha de energia

declividade do fundo do canal

tempo

tempo adimensional

tempo nominal

o0 subscrito u indica a montante

velocidade média na se¢io transversal

velocidade média adimensional na segdo transversal

velocidade adimensional

largura da garganta do medidor Parshall

espaco na direcdo longitudinal

nivel

elevacgdo da superficie da 4gua acima do plano de referéncia
profundidade do escoamento

somatoria das forcas externas que atuam na massa fluida

trecho do canal onde a distribuicio de pressdo ndo € hidrostatica
comprimento de integracdo

erro

deesvio

coeficiente de pressio

coeficiente de Coriolis, coeficiente de correcdo do fluxo de energia cinética
coeficiente de Boussinesq, coeficiente de corre¢io da quantidade de movimento
peso especifico

massa especifica

angulo de inclinagio no fundo do canal



Tabela
Tabela
Tabela

Tabela
Tabela

Tabela

Tabela

APENDICE I

Tabela

Tabela 1.2

Tabela

APENDICE I

Tabela

2.1
4.1
4.2

5.1

6.1

9.1

9.2

1.1

1.3

1.1

LISTA DE TABELAS

Resultados Experimentais (Rajaratman e Muralidhar (1964))......... 22
Modelos de Simulagio do Escoamento em canais.............ccoceeeeee. 57
Resumo das caracteristicas das caracteristicas dos modelos de
escoamento
Analise da equagfo da continuidade..................... 69
Valores médios do coeficiente de rugosidade de Manning para
VOIS ESEMS Ae SUPRLIICIC ... ... o oosooissivissnsiniss st 98
Resultados do esquema Lax-Wendroff aplicado em um canal
onde se considera que a profundidade de jusante varie segundo
uma sendide CoOm O TEIMPO. .....cccuiirrierie et e 144

Resultados do esquema Lax-Wendroff

RObELSOHT SUTTOWNE {1907 )...conemrsenmepmmemmsndssis s s s et soissansian squansss 188
Relagio empirica vazéo—profundidade ... 18
Dimensdes Padronizadas de Medidores Parshall .......................... 18
Limites de aplicagdo: Medidor Parshall com escoamento livre..... 19

Tipos de perfis de escoamento em canais prismaticos..................... 5

iv



Figura

Figura

Figura

Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura

Figura

Figura

1.1
1.2

2.1
2.2

2.3

2.4

2.5

2.6

2.7

2.8

2.9

2.10

2.11

2.12

2.13

2.14

LISTA DE FIGURAS

Cana] TelaBPOar oo o s o Y L RS0 S e S
Apresentacdo do comportamento do coeficiente de distribuigéo

de pressdo ndo permanente em superficie livre..........cooecveeieeenee 8
Canal convergente-divergente usado por Bellos et al. (1992)....... 9

Comparacdo dos métodos de Elementos Finitos e Diferenca

Finita com dados experimentais Bellos et al. (1992).......ccccc.cc... 10
17 T R T s Ut 1 PRSP 11
Condicoes de miontante de superficie lIVie ... anmmsnis 12
Condi¢cdes de jusante de superficie Livre........ccccveveevcrcencrseenennns 13
CONtOINOS tIPICOS. ..veerrrrrrrerrreerirerreeesreeesaeeseesessessseesssessssessstsossesns 14
Detalbes domedidor bistitico ADVER.....marmm s 17
A condicdo de cotorno critica (condigdo convencional)............... 19
O parametro Q/D*? em funcgo de hy/D

CD. Smith 1962 e N. Rajaratnam e D. Muralidhar 1964............... 21

Curva da vazfo para canais circular horizontal, usando-se a
profundidade critica Rajaratnam e D. Muralidhar 1964................ 2l
A regifio de saida de um canal onde os perfis de pressdes nédo
SH0 [INCAIES s ssnonsrmsiiimsmeis s s e s as s 23

A superficie livre na saida de um canal retangular

(B:=13.20 cin), [Khan & Stefler (1996))...cummamamusmmmnisnmwas 25
A pressdo no fundo na saida de um canal retangular
(he=13,20 cm), [Khan e Steffler (1996)].....ccoveevrviirininiiiiianens 25

Os perfis de press3o na saida de um canal retangular
(h=13,20 cm); [Khan e Stefller (1996)]. ..ccccvnucsescsvmmemassommssanns 26



Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura
Figura
Figura
Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura
Figura
Figura

Figura

2.15

2.16

3.1a
3.1b

3.2
33

3.4
35
= |
5.2
6.1

6.2

6.3

6.4

Tl
7.2
7.3
7.4

A fungdo Cy(x) estimada a partir dos perfis Figura 2.14 ¢ Figura
2.15 e putilizada neste teabalhe .. wssssisisiesssasssassmismmnasesues 26
As curvas referentes ao comprimento do trecho final X,
(geometria circular ) B. Clausnitzer e W. H. Hager (1997)........... 27
Canal retangular, com controle a jusante...........ccoeeueeveeeeeesecenence. 30
Esquema do canal retangular e as sec¢cdes de medida a,b,c.de e f
(x=0, x=L/6, x=L/3, x=L/2, x=21/3 € X=5L/6)....ccotrreeurerecrreurrncrns 31
Esquemado: canal CHetlar.uawsissmmmsnssssmssessesnsesssmomsmmssnsnses 34

Volume de controle para o desenvolvimento das EquacSes do

SRCOANSTHO M0 CANAL ...ovimnmamsmmimsis s s T s pasaes 36
Baqneni e oiBiin . ..o s s s 48
Diagrama do sistema de medida..........cceeevenenneiieneeienieneeeeene 50
RocheLoneoliasll. ..o 67
Cuantidade de oVIMEnIO.mssusmavisssnsnrmasmmamamssios 70

Forgas agindo em uma particula que se move ao longo de uma
1110 e s - |1 — 81
Casos tipicos de escoamento em canal

a) Escoamento paralelo cos 6~1

b) Escoamento em queda HVIE.......usssssassssosssonsssansmsisssesssasss 34
Escoamento curvilineo

a) Distribuic8o da press@o no escoamento cdncavo

b) Distribuicdo da pressdo no escoamento CONVEXO ........coceeerueee 85
Distribuicio da pressdo para escoamento em canais com

3 (ol 1) g 2 11| RS S I SRR ——— 88
Discretizacdo do método das caracteristicas...........eoerueeieeearaannnns 103
Linhas caracteristicas para escoamentos subcritico e supercritico 108
Esquema de diferencas finitas..........cooeveeieeieomiieniieieneeeeeccee 114

Sistema de malha de dois passos para o esquema Lax Wendroff 119

vi



Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura
Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

9.1

9.2

9.3

9.4

9.5

10.1a

10.1b

10.2

10.3a

10.3b

10.4

10.5

11.1

11.2
12.1a

12.1b

12.2a

12.3a

Canal retangular, cuja condi¢do de contorno no reservatorio, €
(2509000 0o A A ——— 137
Defini¢do do sistema da malha para as equacdes de diferenca
i1 T 139
Apresentacio dos métodos Lax-Wendroff e Caracteristicas, com
a profundidade de jusante variando segundo uma sendide............ 142
Apresentacdo dos métodos MacCormack e Caracteristicas, com
a profundidade de jusante variando segundo uma sendide............ 142

Apresentacio dos métodos MacCormack e Lax-Wendroff, com

a profundidade de jusante variando segundo uma sendide............ 143
Perfil de um escoamento em uma se¢fo circular..........c.ceceeeueeeeeee. 145
Esquema do canal circular............cccociiniiinniincinccincnenne 146
Conduto circular operando parcialmente cheio...........cccceeerceeen. 148
A fungdo f{0p) no intervalo 0,1<O<T/2.......eeeceeeereeereeeeneeereeeeeenne 152
A funcio f{(6g) no intervalo T/2<O<T....cceeeeeeereeecreecreeeeeereeneeeene 153
Demonstracio do metodo Regula-Falsl..ovommmumansmiss 154
Anélise do intervalo das raizes.........ccceeeveeeeieeceiiecinieieseeeseeenene 155

O ensaio preliminar de volume total escoado

Viota=V Oliniciai- VOlfina1 (ge0metria circular)..........ccceeceeecevrncenecenens 157
As curvas Voli(t) para hy=45 mm e h,=67,14 mm..................... 157
As curvas h*,(t*) na secio de saida com as duas condigdes de
contorno (hy; =200mm; Ly=3 B).iscsssssmssssssssssmsesssosssvssssssves 161
As curvas V*(t*) na secdo de saida com as duas condicdes de
contorno (hy, =200mm, L;=3 m)....ccceerverrcverruerrvnrreernincnensseenssncns 161
Curvas h*(t*) para canais retangulares muito largos (H./B =0,
Hy/ L;=0,0667)- condi¢a0 CIItiCa.....ccuerrreerreeererenerernereeaereeenenennes 162

Curvas V*(t*) para canais retangulares muito largos (Hy/B =0,

Hy/ Ls=0,0667)- condICRO CTILICA. .....ewcenesnmesnmsssnssassansssassrasosssssssidass 162



Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

Figura

12.2b

12.3b

12.4

12.5

12.6

12.7

12.8

12.9

12.10

12.11

12.12
12.13

12.14

12.15

Curvas h*(t*) para canais retangulares muito largos (H,/B =0,
Hy L,=0,0667)- coeficiente de pressdo variavel C&=0,85,
DR ) e Rt i brsn b Anep s AR A RS R SRS 163
Curvas V*(t*) para canais retangulares muito largos (Hy/B =0,

Hy/ L,=0,0667)- coeficiente de pressdo variavel Cs=0,85,

XOMMET0,5. ettt ete e et st s ea et eae st s e s s eaannan 163
Superposicio das-eurvas 12.28 ¢ 12, 38...cnmmmmmmmome 163
Superpoesicie dascarvas 12.2b€ 12, 3b....uscnsnesssnasinss 164
A influéncia do coeficiente de saida C; para um valor constante
de Xo/he (Xo/he=0,5)..ciciieieiieieieeieeeie et eese e e see e s nenns 164
A influéncia do coeficiente Xyphe de saida para um valor
constante Cs (Cs=0,85)..ccu it 164
Curvas h*(t¥*) para canais circulares (H/D =0,5) - condi¢do
T s s 5 R S SN RV S A W RS SRS 166
Curvas h*(t*) para canais circulares (Hy/D =0,746) - condicéo
OETEIEEL. . o s cnsnansmensssnasssmnassr sasesnssanssssannosnssassansassanesmnnnsaassnssesasnssassnsnns 166

Curvas h*(t*) para canais circulares (H,/D =0,5) —coeficiente de

pressdo variavel Ce=0,85, Xo/Me=15....oooriieieeeereeeee e 166
Curvas h*(t¥) para canais circulares (H,/D =0,746) —coeficiente
de:pressio variavel C0.85; Xahem15. .o cnmmmmmamssessivesssiss 167
As secdes a e b do banco de ensaios (x,=2L./3, xp=5L,/6)........... 167
A superposicdo das curvas experimentais das secGesae b
(9 CUTVAS)...eeeiieeeeeeetreeaereeereraesee et eesseeesaessseesesaesnaen s aessnaenaenesnnen 168
O ajuste das curvas h*(t*) tedricas nas sec¢bes a.,b,c,d e f
o—200mm;, H/B=0,667, HyL =00667T).......cccocncnsusssunssmsmsvinnss 168
O ajuste das curvas h*(t*) tedricas nas segdes a.b,cd e f
(H:=130mm, Ho/B=0.5; BalLa=0.00 ) conamvsssrissmnsssinssmoisms 169

viii



Figura 12.16

Figura 12.17

APENDICE 1
Figura 1.1
Figura 1.2
Figura 1.3
Figura 1.4
APENDICE IT
Figura 1.1
Figura 1.2
Figura 1.3
Figura 1.4
Figura 1.5
Figura 1.6
Figura 1.7
Figura 1.8
APENDICE I
Figura 1.1
Figura 1.2
Figura 1.3
Figura 1.4
Figura 1.5

O ajuste das curvas h*(t*) tedricas nas secOes a.bcd e f

(H;=100mm, Hy/B=0,334, Ho/L,=0,0334).......c.ccveiireeennnee .. 169
Superposi¢do das curvas da Figuras 12.14, 12.15e 12.16............ 170
Vertedor. ..o 6
Vertedor de crista larga..........ccceeveeeeeeciicciceeeee e 10
Queda Livre. .. e 13
Medidor Parshall.................o 14
Classificagio do perfil do escoamento gradualmente variado....... 6
Principio do método de integrac@o grafica....................... 13
Escoamento gradualmente variado....................................... 15

O método de Escoffier para a determinagdo do perfil

longitudinal...........ccocovviiienen. I S YW R S 22
Definigdo do trechodeumcanal ... 23
O método de Erza para a determinag¢do do perfil longitudinal...... 26
Perfil longitudinal de uma curva de remanso................cccccoeueee. 28

Método de Grimm para a determinacdo do perfil
Tomadinal. ....cooonnemmimsnm e s AT 30

Manobra da Comporta em um Canal Retangular 1
Manobra da Comporta em um Canal Circular 2
Apresentacdo das Seis Tomadas de Pressao 2
Apresentagdo do Circuito do Transdutor de Pressic em um 3

Canal Retangular

L2

Apresentaggo do Circuito Eletrénico

ix



RESUMO

O escoamento nfo permanente em canais retangulares e circulares € descrito
por um conjunto de equagdes diferenciais parciais hiperbolicas, com as condi¢Ges de
contorno € as condi¢des iniciais.

Neste trabalho de pesquisa, o escoamento nio permanente em um canal
retangular de declividade nula, resultante da manobra instantdnea de uma comporta,
foi experimentalmente e numericamente investigado. Portanto, o intuito foi verificar
o comportamento do nivel de 4gua ao longo do canal, e principalmente em um trecho
a montante da comporta, o qual corresponda a Xo=csh., em um canal de secdo
retangular, onde k. € a profundidade da agua na extremidade de jusante do canal, e ¢;
a constante que sera aplicada em escoamento nio permanente. Para um canal de
se¢do circular, o estudo se restringiu apenas ao procedimento numérico.

As técnicas numéricas usadas para solucionar as equacgdes do escoamento no
permanente, neste trabalho, sdo: 0 método MacCormack, o método Lax-Wendroff e o
método das Caracteristicas. As técnicas numeéricas sio demonstradas, e suas
eficiéncias s3o comparadas. Os resultados numéricos foram calculados, utilizando-se
duas condicGes de contorno, os quais se aproximam bem dos resultados

experimentais.



ABSTRACT

This Thesis mainly focus on that the unsteady flows in open channel with
rectangular and circular sections, which are governed by partial differencial
equations, i e., Saint Vennant equations, and corresponding initial and boundary
conditions.

In the research, the unsteady flow in rectangular open channel, resulted by an
abrupt openning of a gate, have been experimently and numerically investigated. The
object of this research is to verify the behaviours of the depth of flow in the up-reach
of the gate, i. e., from the gate to the water-depth c;k., where k. represents the water-
depth at the downstream end of open channnel, and ¢; a constant in unsteady flow.
For the open channel with circular section, the research is only carried out by using
numerical model.

Three explicit finite-difference schemes (MacCormack, Lax-Wendroff and
Caracteristics) are employed and compared each other for analysing the unsteady,
free-surface flows which have instantaneous discontinuous. The ability and precision
of the numerical schemes for modelling the discontinuous flows are presented in
detail.

The proposed boundary condition in this Thesis is compared with
experimental results and the theorical results of critical water-depth in open channel
flow. The boundary conditions used in the models are very significant. The error
introduced by boundaries is propagated and refletect through all of the grid points.

The good precision can be verified by the comparison between the theorical
results and experimental results. The proposed boundary condition can be used in the

short channels conveniently.



1. INTRODUCAO

1.1 JUSTIFICATIVA DA PESQUISA

Os escoamentos niio permanentes em canais sdo fendmenos em que desafios
maiores se concentram na analise das grandezas fisicas que tém seus valores alterados
no espaco e no tempo.

Os fendmenos fisicos relacionados com o escoamento nio permanente de
superficie livre em canais naturais e artificiais sdo diversos. Alguns destes fendmenos
fisicos ndo permanentes s3o brevemente resumidos.

a) Na esta¢do de abastecimento: manobra de bombas, e comportas, operagoes

de chaminés de equilibrio, etc.



b) Nos canais de irrigagdo: controle automatico do escoamento, vazdo abrupta
ou interrup¢des de escoamento lateral, etc.

¢) Nos canais de navegacdo: manobras de eclusas e comportas, etc.

d) Os rios intermitentes da regido Nordeste do Brasil ocasionam déficit hidrico
elevado e chuvas que apresentam uma irregular distribuicdo temporal e espacial. Com
isto, torna-se necessaria a utilizacdo de sistemas de aproveitamento integrado dos
recursos hidricos disponiveis, ou seja, a procura de metodologias adequadas para
realizar um eficiente manejo da dgua evitando-se desperdicios.

O fendmeno de esvaziamento ¢ enchimento de canais ocorre regularmente em
muitos sistemas de irrigaco, e por isso o coeficiente de distribuicio de pressdo pode
tornar-se uma consideragdo importante na andlise do modelo hidraulico nido
permanente correspondente. E importante lembrar que em ruptura de barragem, onde
as curvaturas das linhas de corrente sfo acentuadas, pode-se aplicar o modelo de
esvaziamento de um canal desenvolvido nesta pesquisa.

O resultado de uma manobra instantidnea de uma comporta localizada a jusante
de um canal é um escoamento descontinuo que apresenta certas dificuldades em
relacdo a simulagdo matematica. Isso porque o fendmeno fisico requer consideracGes
especiais no trecho distante, aproximadamente, de X,=c;k. a montante da comporta,
devido aos efeitos das curvaturas das linhas de correntes.

Dada a complexidade do escoamento na regido da profundidade critica (o),
esta condicdo de contorno é em geral aproximada, considerando-se todo o sistema
operando com distribuicdo de pressdo hidrostatica, ou seja, usando-se as equagles de
Saint Venant.

A profundidade critica ¢ significante em muitos problemas de escoamento em
canal, pois o controle em muitas estruturas hidraulicas € estabelecido em condi¢des
criticas. Ela deve ser cuidadosamente avaliada dentro dos projetos hidraulicos. Uma
descontinuidade pode introduzir instabilidade hidraulica em um sistema real, e causar

instabilidade numérica em um modelo de escoamento ndo permanente



Um projeto 6timo € aquele onde os fendmenos hidraulicos s@o modelados
matematicamente, minimizando os custos, maximizando a eficiéncia do sistema, sem

que subestime ou superestime os resultados.

1.2 OBJETIVOS

Com o melhoramento das técnicas computacionais € o avanco da tecnologia,
tem aumentado o interesse pelo conhecimento hidrodindmico relativo aos
procedimentos dos fendmenos fisicos ndo permanentes, resultantes das estruturas
hidraulicas, manobra de comportas, operacdes de bombas e complexidades
topologicas.

Neste trabalho de pesquisa, 0 escoamento nio permanente resultante da
abertura instantdnea de uma comporta foi experimentalmente e numericamente
investigado. Portanto, o intuito foi verificar o comportamento do nivel de 4gua em um
trecho a montante da comporta, o qual corresponda Xo=c;h. , em um canal de secéo
retangular.

O objetivo principal dessa pesquisa foi o desenvolvimento de um programa
computacional para determinar a superficie livre que ocorre durante o processo de
esvaziamento de um canal retangular curto, usando-se um modelo unidimensional
(equagdes de S. Venant) para representar o fendmeno.

Utilizou-se dois métodos numéricos e duas diferentes condicdes de contorno
para obter as curvas caracteristicas do fendmeno (profundidade, velocidade)
comparando-se os resultados previstos com alguns valores experimentais.

Como objetivos especificos, tem-se:

a) A proposi¢do de um coeficiente de distribuicio de pressdo para
descrever os efeitos da aceleragio vertical na superficie livre apds a abertura de uma

comporta;



b) A comparagdo dos resultados tedricos com os experimentais para
verificar a eficiéncia do coeficiente de distribuicdo de pressdo através de vérios perfis
da ldmina d’agua de um canal de se¢éio retangular;

¢) A verificagio da precisdo dos métodos, MacCormack, Lax Wendroff
na utilizagdo do coeficiente de distribuicdo de pressdo, em um trecho de escoamento
descontinuo, a ser estudado, correspondendo a Xo=c;h. , situado a montante da
abertura de uma comporta;

d) Elaboracio de um programa computacional em linguagem Pascal,

com a finalidade de simular o escoamento nfo permanente em canais de secdo
retangular, mediante a resolugdo das equacgdes basicas de Saint Venant, que regem o
fendmeno em conjunto com a formulagiio do coeficiente de distribuicdo de pressdo
proposto neste trabalho, por dois métodos numéricos em condicdo nfo permanente:
MacCormack e Lax-Wendroff.

Dessa forma, este trabalho, além de contribuir para o desenvolvimento teorico
e experimental, através da metodologia do coeficiente de distribuicdo de pressdo, tem
sua aplicagdo pratica na eficiéncia dos projetos dos sistemas das redes de irrigagéo,

saneamento, drenagem, etc.

1.3 CONSIDERACOES PRELIMINARES

Na modela¢io matematica do escoamento ndo permanente, o engenheiro deve
possuir conhecimento da dindmica do escoamento para ter condi¢des de decidir-se
pelo uso de um modelo bidimensional ou unidimensional. Mas a questdo importante a

ser levada em consideracdo é quando esquemas bidimensionais de metodologia mais



complexa que podem se tornar facilmente acessiveis pela maior parte dos escritorios
de engenharia. Como decidir se um problema particular requer ou nfo o uso de um
modelo bidimensional, se nido se tem conhecimento suficiente da dindmica do
escoamento ndo permanente, sabendo-se que outros esquemas muito mais simples,
como os modelos unidimensionais, também podem prever resultados precisos.

Considerados os efeitos da aceleragéo vertical devido & manobra da comporta,
optou-se pela introducéo de um coeficiente de distribui¢dio de pressio em um modelo
unidimensional, com o intuito de proporcionar esquemas mais simples para utilizacdo
pela maior parte dos escritorios de engenharia sobre a dindmica do escoamento,
porém de resultados mais precisos. Assim sendo, este modelo poderd apresentar a
mesma capacidade de precisio que os modelos bidimensionais.

O escoamento hidrodindmico ¢ descrito por meio das equacles da
continuidade ¢ da quantidade de movimento, em conjunto com as condigdes iniciais €
de contorno, e o coeficiente de distribuicdo de pressdo. O modelo matematico do
escoamento ndo permanente, com a utilizacdo dos conceitos mencionados, €

representado pela seguintes equagdes:

‘tED B
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Vista lateral

Figura 1.1 Canal retangular
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A perda Sy é calculada através das formulas validas para o regime

permanente. No caso dos canais retangulares € comum optar-se pela féormula de

Manning
2
n

Para corrigir os termos cinéticos e da quantidade de movimento também € comum
recorrer-se aos coeficientes a e f de Coriolis e de Boussinesq, , que aparecem nas
equagdes principais ou nas condi¢des de contorno. Esses coeficientes s@o definidos

respectivamente por

E V3 dn

a= (1.4)
J:Vz dn

p (1.5)

onde 7 é a coordenada vertical da velocidade, medida a partir do fundo do canal e
definida no intervalo 0 <n <h
A hipétese da distribuiciio hidrostética da pressdo normalmente ndo acarreta

desvios significativos mas em alguns casos (curvatura acentuada das linhas de



corrente) € conveniente recorrer-se ao coeficiente de correcdo da distribuicdo de

pressio Cy que, na geometria retangular, pode ser definido por

[ 2ar
C(=2—') 1-6
s P (1.6)

que atua sobre os termos derivados da forca de presséo.

Na verdade esse coeficiente desempenha um papel similar ao dos coeficientes
de Coriolis () e Boussinesq (f) que atuam respectivamente sobre os termos
correspondentes da energia cinética e da quantidade de movimento.

Por nfo conhecer o perfil de distribuicdo de pressdo na secdio a montante da
abertura da comporta, a utilizacdo da equago (1.6) no processo de descritizacdo dos
métodos numéricos acarreta dificuldade analitica. Para facilitar o uso do coeficiente de
distribui¢do de pressdo ndo hidrostatico Cy(X), nos processos numeEricos, recorreu-se a
uma outra funcdo mais simples, neste caso optou-se por uma pardbola [Equacéo

(1.7)], a qual é representativa do procedimento de esvaziamento do canal .
C,=(-C,)*s*(2-9)+C, (1.7)

Na qual: Cy é o coeficiente de distribuicio de pressdo ndo permanente; C; € o

coeficiente de distribuicdo de pressio permanente; S (x) € um pardmetro que varia de

0 até 1, ou seja, S = NI *;{_ﬁ; Xo=c;h, (comprimento admitido conforme literatura
o

do regime permanente); NI = nimero de intervalos de dx contidos na distincia
longitudinal de X,; dx= intervalo do comprimento do canal (L,).
E evidente que a distribui¢io de pressio hidrostatica conduz a Cy=I e em

trechos (Figura 1.2) onde essa hipotese ndo € verdadeira C € uma funcédo de x.
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Figura 1.2 Apresentacdo do comportamento do coeficiente de distribuicdo de pressdo
ndo permanente em superficie livre.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 RUPTURA DE BARRAGEM

Para a modelacdo do rompimento de barragem considerado subcritico (Figura
[2.1]) , Hicks et al. (1997) mostraram, pelos resultados obtidos (Figura [2.2]) que o
esquema unidimensional representa bem este tipo de problema, ou seja, os modelos
unidimensionais proporcionam resultados precisos tanto quanto os esquemas
bidimensionais. Chegou-se a essa conclusio pela comparacfio entre os dados
experimentais de Bellos ef al. (1992), o esquema implicito de quatro pontos e o

método dos elementos finitos.

. S0m  35m_ 75m o 47m
= P bl i |
B
1 de observacio
44 En 9& DE
divecio —p |
g,, +comporta do escoamento
I sl | 5] o
£=00m x=45m x=85m x=135m =x=185m
L 20.7m

Figura 2.1 Canal convergente-divergente usado por Bellos et al. (1992)
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Figura 2.2 Comparagio dos métodos de Elementos Finitos,
e Diferenca Finita com dados experimentais.
Bellos et al. (1992)

Rahman et al. (1997) analisaram a descontinuidade das varidveis ocasionadas
pela transicdo de canais. As transi¢des do canal podem ser muito complexas
dependendo do tamanho, forma e natureza do canal e das condicGes iniciais. Além
disso, se um mesmo canal contém o escoamento subcritico e supercritico, a analise
torna-se muito dificil. Assim sendo, foi apresentada uma técnica de malha adaptativa,
que se mostrou muito eficiente por produzir uma melhor solugio e resolugio das
mudangas das varidveis do escoamento, tanto em regime subcritico quanto em regime
supercritico.

Bellos, Soulis e Sakkas (1992) fez uma analise bidimensional do
comportamento do escoamento ndo permanente, cujo resultado obtido dos dados
medidos, foi satisfatorio.

Fennema e Chaudhry (1987) usaram dois esquemas numéricos, capazes de

simular os escoamentos subcritico e supercritico, que descrevem o escoamento
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produzido pela ruptura de uma barragem. Para obter os resultados, foram usados um
esquema explicito, formulado por Gabutti ¢ um esquema implicito, formulado por
Beam e Warming, os quais foram comparados com a solucdo analitica e apresentaram
bons resultados.

Jha et al. (1995) utilizaram diferentes esquemas para a modelagdo de
rompimento de barragem. Diante da andlise dos varios métodos, concluiram que os
esquemas de ordem maior, proporcionam resolucdo melhor em problemas de

descontinuidade.

2.2 CONDICAO DE CONTORNO

1- Tubulagéo de esgoto unindo dois reservatorios.

—

Figura 2.3 Situacdo de referéncia.
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Analisando-se o escoamento ndo permanente em uma tubulagio de esgoto ligando
dois reservatdrios, apresentaram diferentes condigdes de contorno, cujas equacdes sio
usadas em associacfio com a equagéo da caracteristica positiva ou negativa (Capart et

al. [1998] ).

1.1 Condicdes de contorno a montante

a) Escoamento critico b) Escoamento suberitico

Figura 2.4 Condi¢tes de montante de superficie livre.
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1.2 Condi¢des de contorno a jusante

a) Escoamento supercritico b) Escoamento cxitico a) Escoamento subcritico

Figura 2.5 Condi¢des de jusante de superficie livre

2. Dispositivos de controle

Para o escoamento unidimensional, a malha caracteristica, além de ser
propicia para ser usada no contorno, da resultados satisfatérios e, portanto, sera
empregada neste trabalho ( Chaudhry [1993]).

Com este procedimento, resolver-se-4 a equagdo da caracteristica positiva
simultaneamente com a condi¢cdo imposta pelo contorno da condicdio de jusante,
enquanto que a equagio da caracteristica negativa serd utilizada com a condicéo de
contorno a montante. A condigdo de contorno pode especificar a variagdo no tempo
da profundidade, velocidade (vaz&o), ou a combinacdo destas varidveis. Por exemplo,
para um reservatorio de nivel constante, a profundidade do escoamento permanece
constante; a velocidade do escoamento é sempre zero para uma comporta fechada; e a
relacdo entre a profundidade do escoamento e a vazéio € especificada por uma curva-
chave. Similarmente, a vazdo de uma comporta aberta parcialmente é funcdo da

profundidade do escoamento a montante da comporta.
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Figura 2.6 Contornos tipicos.

Com relacdo a Figura (2.6), as equacles seguintes descrevem as condi¢Oes
impostas por diferentes contornos. Estas equagdes sdo resolvidas simultaneamente
com as equagdes da caracteristica positiva e ou negativa, para determinar as

condi¢des do escoamento no contorno.

Reservat6rio a montante:
V—k+1
B =k —(1+k)——( 1 2.1)
il res 2g
Reservatorio a jusante:

k+ 2
B = P _(l_k)M 22)
, *
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Comporta:

Ofni = Cadg28h 00, (2:3)

Curva —chave:

0= rl) (2.4)

em que k = coeficiente de perda de carga (entrada e saida); k. = profundidade do

reservatorio; @ = vazio; Cy coeficiente de vazio; A, = drea da comporta aberta.

2.3 ANALISE DIMENSIONAL DA EQUACAO DE SAINT
VENANT

Strelkoff ¢ Clemmens (1998) mostram como a analise dimensional da
Equagdo de Saint Venant facilita a interpretagdo dos vérios pardmetros dos
fendmenos fisicos, como, por exemplo, a analise dos perfis de 4gua de um canal para
diferentes numeros de Froude. Portanto, sugerem que a forma adimensional € util
para analisar as propriedades hidrodindmicas em geral, expressando as mesmas

informagdes de forma compacta.
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2.4 DISTRIBUICAO DE PRESSAO EM UMA TUBULACAO EM
REGIME PERMANENTE

Garg (1966) e Montes (1997) analisaram, a jusante do escoamento de uma
tubulacio retangular, os efeitos de varios pardmetros, como a distribuicio da presséo,
o coeficiente de Manning e o coeficiente da quantidade de movimento. Com as
pesquisas, verificaram que a distribuicdo de pressdo em regime permanente, com a
tubulacfo operando com carga maxima (tubulago cheia), com queda livre a jusante,

¢ altamente dependente da rugosidade das paredes e do nimero de Froude.

2.5 MEDIDOR DE VELOCIDADE EM REGIME NA0
PERMANENTE EM CANAIS

O anemdmetro Doppler laser (LDA) opera baseado no principio Doppler e foi
usado para medir, instantaneamente, a distribui¢iio da velocidade e da turbuléncia
(Song e Graf [1996]). O LDA ¢ especialmente estavel para medir escoamentos néo
permanentes, por ndo perturbar o escoamento (Nezu, Kadota e Nakagawa [1997]).

O perfilador de velocidade Doppler actistico (ADVP) € baseado no efeito
Doppler , e foi desenvolvido para medir velocidades e turbuléncia da 4gua em canais,
rios e lagos (Song e Graf [1996]). Este instrumento apresenta resultados precisos
quando hi transporte de sedimento no escoamento, ou seja, ndo € afetado pela
qualidade da 4gua (Lemmin e Rolland [1997]).

Uma nova técnica do perfilador acistico (ADVP), apresentada por Lemmin e

Rolland (1997), adapta-se ao escoamento turbulento e, portanto, amplia sua
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aplicabilidade. Este instrumento é util para medir perfis instantdneos em condi¢cdes de
escoamento turbulento. Isto indica que as escalas de turbuléncia sdo suficientemente
resolvidas com o uso do perfilador de velocidade Doppler acustico bistatico (ADVP).
O sistema bistatico pode medir perfis de duas componentes do vetor velocidade

instantdnea sem nenhuma restricdo a condi¢do do escoamento.

nivel de referéncia

transdutor lateral transdutor lateral
(recebe) tramsdutor central (recebe)
1 ; (exmte) !
1

1
I
=@ =i
1
I
i

e T

Figura 2.7 Detalhes do medidor bistatico ADVP.
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2.6 CONDICOES DE CONTORNO PARA ESCOAMENTO
PERMANENTE EM CANAL DE SECAO RETANGULAR E
CIRCULAR.

2.6.1 INTRODUCAO

O escoamento em queda livre, um problema classico da hidrdulica desde
décadas passadas, oferece dificuldade consideravel na sua analise matematica devido
a condicdo de contorno ser nfo linear e também ao fato de o contorno ou a vazdo nao
serem conhecidos anteriormente. A existéncia do ponto critico, que tem sido usado
para dividir o escoamento subcritico e supercritico, resulta em muito mais
complica¢des. Portanto, devido ao uso da sua importincia pratica na engenharia,

muitos estudos foram feitos durante décadas.

262 A CONDICAO INICIAL E AS CONDICOES DE
CONTORNO.

2.6.2.1 CONDICAO INICIAL

e e e

e V(x0)=0 para qualquer coordenada x do intervalo 0 <x <L,.
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2.6.2.2 CONDICAO DE CONTORNO

No inicio do canal onde x=0 , tem-se como condicdo de contorno V{(0,0)=0
para qualquer instante # o que acarreta Q(0,0=0.

Entretanto, na extremidade de jusante, o escoamento se caracteriza por uma
saida em queda livre que se inicia no instante t=0 com as condi¢des de repouso
h~h(L,,0)=H,, ¢ V~V(Ln0)=0.

A partir desse momento a determinacfo de k. e V. faz parte da solucdo
numérica de um sistema bidimensional bem mais complexo e da sua interligacdo com

0 escoamento no canal .

Para contornar essa dificuldade recorreu-se as condi¢des de contorno “quasi
permanentes”, ou seja , as condi¢cdes de contorno utilizadas nos escoamentos

permanentes.
Duas condi¢ées se destacam:

A CONDI CO CRITICA
E a condigfio na qual se considera que o escoamento na sec¢do final (x=L»)

ocorra nas condices criticas, ou seja, a correlagio entre a vazdo Q. e a profundidade
h. na seccio de saida obedeca a expressfio O, = 4,4/ gh, . Nessa condigdo o trecho

final de comprimento Xo € desprezado (Xo<<L,) como mostra a Figura (2.8).

Vo= igh,_. .= lghc

Zo \
penmanente ¥=Ly *=Ly n3o permanente

Figura 2.8 A condiggo de contorno critica (condi¢ao convencional)
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Com essa hipotese a velocidade passa repentinamente do seu valor inicial V.
=0 para V,= \/@ (em degrau) ocasionando desvios que podem ser significativos.
E de se esperar, entretanto, que o seu valor se aproxime rapidamente do seu valor
real, melhorando o ajuste a medida que os termos nio permanentes decrescem.

A condi¢do de contorno na secg¢do final do canal é entfio expressa pelas

formulas cldssicas validas para os escoamentos permanentes que sdo, na geometria

retangular

O, =4.+/gh, (2.5)
€ Nos canais circulares

O h 1,912
== 0,925(5] onde A, = 0,725 h, o que acarreta

\/EDZ’S

1,912
0 =0,50,/gD** (%J (2.6)

A Figura (2.9) mostra a determinagfio experimental dessa ultima expressdo
(C.D. Smith 1962 e N. Rajaratnam e D. Muralidhar 1964) e que € valida apenas para

valores de A/D menores do que 0,84
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0.2 ’jf
0

0 05 1,0 5 20 25 350 35 40

Figura 2.9 O parametro Q/D** em fungdo de h/D
C.D. Smith 1962 e N. Rajaratnam ¢ D. Muralidhar 1964)

Para canais que apresentam declividades, tanto os valores de k% quanto os de (Cy)

variam com a declividade relativa S,/S., (Rajaratnam e Muralidhar [1964]).

Q/(9"0,5*D*2,5)

ANALISE DOS DADOS EXPERIMENTAIS

0,5
04| ¥=0939x"2
R? =0,9998
0.3 & Dados
Experimentais
0,2 === Poténcia (Dados
Experimentais)
0,1 1
0 T . ‘ T T - - |
0 0,1 0,2 0,3 04 0,5 0,6 0,7 0,8

hc/D

Figura 2.10 Curva da vazio para canais circular horizontal, usando-se a profundidade critica.

(Rajaratnam ¢ Muralidhar [1964])
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Tabela 2.1 Resultados Experimentais (Rajaratnam ¢ Muralidhar[1964])

Yo (@
EXPERIMENTOS D \/E D35
A 0,374 0,141
0,427 0,182
0,494 0,241
0,537 0,282
0,580 0,326
0,640 0,394
0,677 0,433
0.565 0311
0,533 0277
0,480 0,228
0,458 0.206
0,454 0,204
0,431 0,185
0,336 0,1143
0,315 0,1012
0273 0,0769
0.426 0.1798
B 0,441 0,1945
0232 0.0560
0,135 0.0202
0,370 0.1390
0,479 0,2280
0,685 0,4530
0.582 03310
&) 0,625 0,3760
0,605 0.3540
0,574 0,3207
0,551 0.2955
0,517 0,2620
0,480 02277
0.436 0.1890
0,409 0,1677
0,311 0.0987
0274 0,0773
0248 0,0635
0219 0,0498
0,199 0,0415
0,182 0,0347
0,173 0,0314
0,163 0,0281
0,152 0,0246
D 0,392 0,1543
0,413 0,1706
0,392 0,1543
0,351 0.1246
0,331 0,1180
0,290 0,0860
0,264 0,0716
0,242 0,0601
0,218 0,0494
0,196 0.0402
0,171 0,0308
0,154 0,0249
0,129 0,0174
0,614 0,3620
0,516 02612
0,467 0.2160




O COEFICIENTE DE PRESS & Cy(x)

Essa condicio de contorno introduz na equacdo da quantidade de movimento,
a variagdo do coeficiente de pressio Cgafx) no trecho final do canal , ou seja,
introduz no sistema a variac@o das forgas de pressdo na vizinhanca da comporta onde
os perfis das pressdes ndo satisfazem a condicéo hidrostatica.

Na verdade esse coeficiente desempenha um papel similar ao dos coeficientes
de Coriolis (o) e Boussinesq () que atuam respectivamente sobre os termos
correspondentes da energia cinética e da quantidade de movimento.

De fato , no trecho final do canal , a montante da comporta, a distribuicdo de
pressdo deixa de ser linear a partir do ponto x=L,-Xo onde h=h. e Ci1,
passando Cy a assumir valores decrecentes (Cy<I) até atingir o valor final ¢ na

seccdo de saida.

Cal=l )<l

Cs
he [ iny
Xo \

. s %=Ly nio permanente x=L -

Figura. 2.11 A regido de saida de um canal onde os
perfis de pressdes ndo sio lineares.

Delleur et. al (1956) sugere que o coeficiente de pressdo na saida de um canal

retangular, em regime permanente, seja calculado por



ANNIATN
CS[ZJ 3(hCJ+2_o @.7)

e, assumindo que % ~ 0,76 tem-se que C;=0,638.

¢

o3 : 2 h,
Uma série de outros autores obtiveram para a razio . valores

compreendidos entre 0,705 e 0,781 , sendo as diferencas atribuidas & geometria € as
condi¢des de rugosidade na saida do canal, o que mostra que, em regime permanente,

é de se esperar que os valores variem no intervalo 0,328-0,72.

Sabe-se também que a razdo entre 0 comprimento caracteristico de saida Xo

. - , A X
e a profundidade critica /. geralmente estd no intervalo 3< h" <4 (Henderson

[1966]) mas existem poucas informages sobre a distribuigdo efetiva de presséo nesse
trecho final.

Todavia, 0 modelo numérico de A . Khan e P.M. Steffler (1996) [Figura
(2.12)] fornece algumas informagdes muito Wteis que permitem estimar o
comportamento do coeficiente de pressfo na saida de um canal retangular , cujas

dimensbes sdo proximas as do banco de ensaios utilizado no laboratério do
SHS/EESC.
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20
h (cm)
10

Figura 2.12 A superficie livre na saida de um canal retangular

(h=13,20 cm), [Khan e Steffler (1996)]

X
h

-2 -1.5 -1 -0,5 0
Figura 2.13 A pressdo no fundo na saida de um canal retangular

(h=13,20 cm), [ Khan e Steffler (1996)].

Realmente, nota-se nas Figuras (2.12 e 2.13) que a uma distdncia 1,5k, da
sec¢io de saida, a pressdo no fundo e o perfil de presséo praticamente j4 se igualam

aos seus valores hidrostaticos e, uma vez que h/h. =0,725 tem-se Xo =2 h..
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1.0
¥
h
081
v
X213
05k ¥ he 7
v
U’4 ¥ x =0 y;
he X043
v he
0.2f e L
- ’-l‘t:-.ss x vh
0 k3 7 ¥ N " y Q})
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0

Figura 2.14 Os perfis de pressdo na saida de um canal retangular
(h=13,20 cm), [ Khan e Steffler (1996)].

Na geometria retangular o coeficiente de pressio

. y hA )
ey
se transformaem C, = ZI 7;: d@) (2.9)
h

e por interpolagdo, a partir dos perfis da Figura 2.14, determinou-se as curvas
caracteristicas de Cy{x) na regido final do canal utilizado pelos dois pesquisadores

(Figura 2.15).

ilisada no tubilo = 0,5

e=lL8

[2:=0,33

0 3 r T . T T - — :
$1%o 1 .
Figura 2.15 A fungdo Cy(x) estimada a partir dos perfis
Figura 2.14 e Figura 2.15 e a utilizada nesse trabalho.



Para introduzir a fungio Cs(X) nos algoritmos computacionais de uma forma
bem simples, adotou-se como fungfo representativa uma parabola. Os pardmetros G
e arazio Xo/h. foram tomados como coeficientes de calibracio, ou seja, foram
calculados para ajustar as curvas tedricas aos pontos colhidos experimentalmente.

Nzo foi encontrada nenhuma informag&o sobre o valor do coeficiente C; na
saida de dutos circulares. Entretanto, algumas indicagdes permitem avaliar o

comprimento do trecho final Xo como os valores sugeridos por Henderson (1966).

_2 B Xo
D?,/gD D D
0,65 0,82 0,25
0,54 0,75 0,65
0,47 0,70 2,6

e as curvas de B. Clausnitzer e W.H.Hager (1997) da Figura (2.16) que propde a

utilizacdo da reta

Xo _5,0002 2.10)

hc gDh N

(e

4L
(gDhJ)
|:| 1 L
0 2 4 ] g

Figura 2.16 As curvas referentes ao comprimento
do trecho final Xo (geometria circular)
B. Clausnitzer ¢ W.H.Hager (1997)
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Finalmente, introduzida no sistema de equacdes, a fungdo Cy(X) atua sobre os
termos provenientes das forgas de pressdo, transformando a equac@o da quantidade de

movimento da geometria retangular em

« H

.2 2h —+1)
a ®_ % 5 . %2 gh f Y B
—(hV )+—(RV +C, =2V W |— £
o 7 )T 2 )7 7% | H, @11
L,
e na geometria circular em
) M .o A ; A
aQ* F 6* (‘Q* +C,h 4) _f LA, ViV |P (2.12)
o ox A 8 A,
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3. METODOLOGIA

3.1 INTRODUCAO

A simulacgo de escoamento descontinuo em um canal representa um problema
de interesse experimental e tedrico. O escoamento resultante de uma manobra em uma
comporta a jusante de um canal ¢ um escoamento descontinuo, comumente
encontrado na natureza ou construido pelo homem, e o projeto e a operacdo de muitas
estruturas hidraulicas dependem da simula¢@o precisa do escoamento associado. Do
ponto de vista tedrico, o perfil de escoamento descontinuo cria alguns problemas
devido & hipotese da distribuicdo hidrostatica de pressdo. Os efeitos causados pela
curvatura das linhas de escoamento deverfo ser corrigidos com a inclusdo de um

coeficiente de distribuicdo de pressdo, proposto por este trabalho.



3.2 MODELO FiSICO

As Figuras (3.1a) e (3.1b) mostram o sistema fisico alvo dos estudos aqui
desenvolvidos, isto é um canal retangular com controle a jusante, cuja manobra
provocard o escoamento nio permanente. A superficie de 4gua no canal estd
inicialmente em repouso, como mostrado. Na extremidade de jusante do canal, havera
uma abertura brusca de uma comporta, onde o nivel de 4gua variard com o tempo. O
modelo numérico a ser desenvolvido prevé o perfil da superficie e a velocidade da

agua no canal em fungdo do tempo.

Vista em plania

Figura 3.1a Canal retangular, com controle a jusante.
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3.2.1 A GEOMETRIA RETANGULAR

.

s |

Figura 3.1b Esquema do canal retangular e as secgdes de medida
ab,c.d,e e f(x=0, x=L/6,x=L/3,x=L/2.x=2L/3,x=5L/6)

0 modelo fisico proposto do escoamento no permanente depende da manobra
da comporta localizada na extremidade da jusante do canal. A Figura (3.1b) mostra
uma comporta mével sendo usada para simular varios perfis de 4gua com queda livre.
O fendmeno fisico do escoamento nfio permanente foi simulado mediante a abertura
da comporta, operada manualmente e rapidamente, através de uma alavanca.

Na extremidade da montante do canal, ou seja na parede, a velocidade serd
considerada zero em todo o instante da ocorréncia do fendmeno Na extremidade de
jusante, o manuseio da comporta ¢ suficiente para garantir o escoamento nao
permanente por um certo tempo, proporcionando as condigoes necessarias para a
andlise do coeficiente de distribuicsio de pressdo no escoamento de superficie livre ao
longo do canal. Para a aplicagdo do modelo matemético, € necessario o conhecimento
das condigdes de contorno e das condigdes iniciais.

Os resultados da aplicacio das equagdes que descrevem os efeitos a jusante do

canal devido a abertura da comporta nio sio tdo representativos, dada a hipétese de a
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distribuicsio hidrostitica da pressdo nfo representar apropriadamente a ocorréncia do
fendmeno fisico. Por isso, aceita-se que solugdes numéricas baseadas nas formulagdes
alternativas das equacgbes basicas levem a resultados diferentes para o mesmo
problema fisico.

A abertura de uma comporta em um canal retangular € caso tipico de
escoamento ndo permanente. O resultado do escoamento foi descrito adequadamente
dentro de um contexto de um modelo matematico unidimensional. Para esse caso,
como objetivo deste trabalho, propor-se-a um coeficiente de distribuicdo de press&o
no trecho que corresponda a Xo>x>0 a montante da comporta, e, nos demais trechos
do canal, considerar-se-4 a hiptese da distribuicdo hidrostatica de pressdo.

O esvaziamento do canal foi simulado através da solucio do sistema formado

pelas equagdes da continuidade e da quantidade de movimento, respectivamente

04 90 _

- +=2=0 (.1)
c

Q_ 08(0 _ _

> +6x( y +ghA) gdls,-s;) (.2)

Para canais retangulares horizontais tem-se que S,=0, A=Bh ¢

_fri

S, =
4 8 gR,

(férmula geral da perda de carga) ou

S, = %%VM (formula de Manning)

h
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A
B+2h

onde o raio hidraulico ¢ R, =

O sistema se simplifica em

oh 8

—+=(vn)=0 3.3
=577 (3.3)

<

anv) o ,  gh

——2+—| WV +&— |=—-ghS 34
or &( 2 |- S =)

3.2.1.1 FORMA ADIMENSIONAL

B B [a,s
(K )=0 35
s r) (3.5)
[~
owv) o n [2}" 1;,, HJ
V)2 g BT oy (3.6)
B o 2 8 H,
L,
onde x" =2, ¢ =i,h' =i, v’ =—-I/;,comVnetIl definidos
L.R Iﬂ Hﬂ Vn

L
por V,=.gH, et, =~V7”~

A solugdo desse sistema normalmente € obtida através de métodos numéricos

cuja soluciio fornece as curvas h'(x,t) e V (x,t) tendo como pardmetros os dois

n n

coeficientes (=

n
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n

Em canais muito largos o coeficiente deixa de ter influéncia e o sistema

H
passa a depender apenas do valor de T” :

3.2.2 GEOMETRIA CIRCULAR

R
he TR0 D) °
Figura 3.2 Esquema do canal circular
Na geometria circular as equagdes principais se mudam em
e ) 3.7)
O0x
e
Q. 9 .Q
E+&(X+g YeA) =8AGS, —S;) (3-8)

onde as grandezas geométricas s3o expressas como fungdes do dngulo central & e
S30 expressas por

h =R(1-cos0) que acarreta 6 = arc.cos(l - %) (3.9
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A =R?*(0—senBcosb) (3.10)

p=20R (3.11)
R (0—senBcosB)
R.=— 3.12
i3 5 (3.12)
3
L. R (3.12)
* 3 (6—senBOcos0)
gy A= R3@sen3 0 —cosf(0 — senecose)J (3.13)
3.2.2.1 FORMA ADIMENSIONAL
Em forma adimensional (e com S¢=0)o sistema pode ser descrito por
6‘4* +6Q, =0 (3.14)
a ox
€
aQ,, + 6* (Q* +1’ch')=—i—H"—V* V| P (3.15)
ot ox A -
onls A=, o= PP v % o g4 onie
An QH Hﬂ ® Hn
V.=+gH, e t,=—=
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Nesse caso a solugdo também é obtida através de métodos numéricos com a
obtengio das curvas h (x ,t ) e V (X ,t ) que tem como pardmetro um unico coeficiente
f LHHII

A

n

3.3 MODELO ANALITICO

O primeiro passo € demonstrar as equagdes diferenciais. Para tal, assumiu-se
que o movimento do escoamento ¢ unidimensional, isto ¢, a velocidade € uniforme
através de cada se¢io do canal. Considere-se o volume de controle mostrado na
Figura (3.3), com profundidade % e a velocidade V definida de x a x + Ax. A equacéo

da continuidade para este volume de controle é

Superficie d'ézua
Volume Conirole

Figura 3.3 Volume de controle para o desenvolvimento

das equagdes do escoamento no canal.

x+Ax
% [ohBax + pvBH - pvBH_ =0 (3.16)

x+Ax
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onde B € a largura do canal. Desde que x e x+A4x nfo variem com o tempo, a derivada

da integral torna-se

x+Ax x+Ax

2 [ phbac= [ Z(oh)as (3.17)

Dividindo-se a Equacéo (3.17) por pBAx

1 -’H’Axah Vhlx+A:c_Vh|x -
= !de+T—0 (3.18)

e tomando-se o limite como Ax—0, chega-se a:

oh o
— +—(vn)= :
8t+dx( )=0 (3.19)

Esta expressdo € a forma diferencial da equacio da continuidade.

Aplicando-se a equagdo do movimento para o volume de controle, obtém-se:

d x+Ax , | ~ }/th },th
= !phVde+pV BH - pV’BH =l S

: _F, (3.20)

x x+Ax

onde yk/2 representa a pressdo no centro da superficie de controle, ¢ Fr é a forca
devido a resisténcia do escoamento. A forca de pressio é dada por y#°B/2. Apds

algumas aproximagdes, dividindo-se por pBAx, e tomando-se o limite quando Ax

aproxima de zero, obtém-se:
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g(hV)+§(hV2 +g7h_] =—ghS, (3:21)
que € a forma da equacio da quantidade de movimento.

Assim sendo, 0 escoamento nfo permanente, em canais retangulares, pode ser
calculado através da solu¢do do sistema formado pela equagdo da continuidade e da

quantidade de movimento, respectivamente

%+§(Vh) -0 (3.22)
e

2
%(h\mr %(th +%) — —ghS, (3.23)

onde a perda S¢é calculada através das formulas validas para o regime permanente.

No caso dos canais retangulares € comum optar-se pela férmula de Manning

S
f Rh4/3

44 (.29

ou equacggo Universal da perda de carga

.

Com a finalidade de corrigir os termos cinéticos ¢ da quantidade de
movimento, ¢ comum recorrer-se aos coeficientes @ e f de Coriolis € de Boussinesq,

que aparecem nas equagdes principais ou nas condi¢des de contorno.
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. M 3.26
“E T P20
c

h 2

LV-dn (3.27)
p= V2h '

onde 77 € a coordenada vertical da velocidade, medida a partir do fundo do canal e
definida no intervalo 0 < n < h.

E com o proposito de corrigir os efeitos das forcas de pressfo na vizinhanca da
comporta onde os perfis das pressdes nfo satisfazem a condicdo hidrostatica o
coeficiente C foi considerado na equagéo da quantidade de movimento.

Em casos onde ha curvatura acentuada das linhas de corrente € o comprimento
dos canais s3o curtos € conveniente recorrer-se ao coeficiente de distribuicdo de

presséo Cy que, na geometria retangular, pode ser definido por

by

Ce 7

(3.28)

que atua sobre os termos derivados das forcas de presséo.

Pelo ndo conhecimento do perfil da distribuicdo de presséo, testou-se outras
fungGes mais simples e admitiu-se que o coeficiente de distribuicdo de pressdo em
regime nio permanente, no trecho X,, apresenta o comportamento de uma parabola
satisfazendo 3 condicdes:

1. Cyu(x) assume o valor C; na se¢do de saida do canal o que implica em Co(Ln)=C;;
2. Cy(x) assume o valor I no inicio do trecho de saida, que dista X, da se¢cdo final
do canal o que implica em Cy (L,-X,)=I;

3. Tem a tangente nula nesse ponto.
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A fungdo da parabola adotada é a seguinte:
C,=01-C,)*s*(2-5)+C, (3.29)

onde:

Cq € o coeficiente de distribui¢io de pressio nido permanente;
C, ¢€ o coeficiente de distribuicdo de pressdo permanente;
Si (%) € um parametro que varia de 0 até 1, ou seja

S, =NI*£
Xo

Xo=cih, (comprimento admitido conforme literatura do regime permanente)
NI = niimero de intervalos de dx contidos na distincia longitudinal de X,
dx= intervalo do comprimento do canal (L,).

Os parametros C; e a razio X,/h. foram tomados como coeficientes de
calibracdo, ou seja, foram calculados para ajustar as curvas tedricas aos pontos
colhidos experimentalmente.

E evidente que a distribuicio de pressdo hidrostatica conduz a Cy =I e em
trechos onde essa hipdtese nfo € verdadeira Cy € uma funcdo de x. A introducéo
desses coeficientes modifica apenas a equagfio da quantidade de movimento e, dessa

forma, o sistema principal transforma-se em

R0 =0
ot ox

(3.30)

d o e
= ") +a(ﬂhV2 e 37) = —ghS,
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O esvaziamento de um trecho L, de canal horizontal de geometria retangular,
através da abertura brusca da comporta de jusante, pode ser calculado resolvendo-se o
sistema de equagdes acima, com as seguintes condi¢cdes de contorno:

a-Condigfio de montante - V(0,0)=0 — velocidade nula na parede de montante

b-Condicio de jusante

1 - Co(L,0)=Cs
2-C, =C,(x)

c-Diferentes funcdes C,; foram entdo testadas visando obter o melhor ajuste
entre os resultados do modelo computacional em confronto com alguns resultados
experimentais, medidos principalmente no trecho final do canal, que apresenta as
maiores curvaturas nas linhas de corrente. As equagdes da continuidade € movimento
representam as duas equacgdes a serem resolvidas para modelar o perfil da superficie

da agua e a distribui¢do da velocidade.

3.4 PROCEDIMENTO PARA A INTEGRACAO NUMERICA DAS
EQUACOES

Varios métodos de diferencgas finitas explicitos e implicitos tém sido citados na
literatura para resolver numericamente estas equacdes. Na modelagdo do fen6meno

fisico proposto neste trabalho, serdo usados trés métodos numéricos: MacCormarck,

Lax-Wendroff e o método das Caracteristicas.
3.4.1 METODO MacCromack

As equagdes da continuidade e da quantidade de movimento na forma

conservativa podem serem escritas na forma de matriz como
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G,+F.+5=0 (3.31)

c=[ A r<[ | s- - (3.32)
_[VAJ’ “\rrarg) T\ -gdls,-s,) '

O esquema MacCormack ¢ um método explicito de dois passos, o corretor € 0

preditor.
Preditor
oG _G! -G
ot At
(3.33)
OF _F'-F}
ox Ax

Apés algumas substituicdes destas diferencas finitas dentro da Equagéo (3.31),

tem-se:
Gf =Gt - (Ff ~FL,)-stas (3.34)
Corretor

G _Gi -G}

ot At

(3.35)

oF F’-F,

ox Ax
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Substituindo-se estas diferencas finitas e S = S7 dentro da Equacdo (3.31), obtém-se:
G =t —E(Ff’ —FA)-Srar (3.36)

em que o indice ¢ refere-se ao valor da variavel apos o passo corretor. O valor de G;,

no tempo desconhecido A+ é dado por

GH = %(Gf’ +G?) (3.37)

3.42 METODO LAX-WENDROFF

Para a demonstracdo do método, serdo introduzidas novas varidveis para os

grupos de pardmetros que aparecem nas equacdes da continuidade e da quantidade de

movimento:

=4 (3.38)
hV? +gThz=B' (3.39)
e ghS,=C (3.40)
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O esquema de Lax Wendroff, ¢ demonstrado por dois passos relacionados
com o tempo: o primeiro, de 7 a ( 1 ); o segundo de 7 a n+1.
Em seguida sera representado o primeiro passo na equacio da continuidade,

em forma de diferenca finita

h; - h;,n " A|r’+1,n - A'i—],n
Af2 2Ax

=0 (3.41)
Ap0s algumas substitui¢des, o valor de 4; € dado por

| ' '
hi = E(hm’n + hi—l,n )-—— % (A irn — A r'—l,n) (3-42)

Correspondentemente, o passo intermediario para 4 da equagio do movimento,

Equacdo (3.23), ¢

A7 = %(A'm,,, + A'iin ) %(B}H,R - B',-_.,n)—%c‘i,n (3.43)

Complementando-se este passo de tempo, calcula-se a velocidade:

V__Ai

=2 3.44
L= (3.44)

Com os valores de /#; e V,” obtidos no passo intermedidrio, obtém-se os valores

correspondentes de B, e C; calculados pelas Equacdes (3.39 ) e (3.40).
No segundo passo, procede-se de r até m+I, utilizando-se as varidveis do
passo intermedidrio para as derivadas espaciais. O segundo passo para a equacio da

continuidade é representada por:



hi,rz+1 —hz',n " A'r‘_ﬂ —A‘f:l
At 2Ax

=0 (3.45)

Isolando-se o valor de 4; »+;, tem-se:

At

o =g =71~ 47 (3.46)

Similarmente, obtém-se o valor de A, através da equagio da quantidade de

movimento:

At

Aipn=Ain— (B‘i_ﬂ — B )*—- Ci At (3.47)
Ax

Para o célculo de V,,,;, serdo usados 4.1 € h,,,,, encontrando-se, desta forma, a

velocidade no novo nivel de tempo. A integracfio continua sucessivamente da mesma
maneira de ntl a n+2. O procedimento tem continuidade até o limite de tempo
definido pelo fen6meno fisico.

Uma consideragdo especial € necessaria para o contorno de montante e
jusante. No contorno de montante, onde i=I, é usado o esquema progressivo para

obter A, no passo intermediario.

Wo=h, —%(A'z,,, — A1) (3.48)

Para o segundo passo em n+1, o valor de £ a montante é

Py =hy, (A'E = AT) (3.49)

A
Ax
O valor de & no contorno de jusante € estabelecido pelo nivel do canal, o qual

¢ a informagédo de entrada para a analise da pesquisa.
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3.4.3 METODO DAS CARACTERISTICAS

O método das caracteristicas resolve as equagdes acompanhando as linhas
caracteristicas, ou seja, transforma as equacSes diferenciais parciais, Equagdes (3.22)
e (3.23), em equacgdes diferenciais ordindrias, Equacgdes (3.50), (3.51), (3.52) e
(3.53), que representam com precisfio a propagacio das perturbacdes do escoamento

ao longo do canal:

P ogd_ s ) (350
% =Pars (3.51)
i—f—%%= gls,-s,) (3.52)
% Ve (3.53)

As Equagdes (3.50) e (3.52) sdo validas, se as Equagdes (3.51) e (3.53) forem
satisfeitas. A Equacdo (3.51) traca uma curva no plano x-f , a qual corresponde a
caracteristica positiva, C . Similarmente, a Equacfio (3.53) traca a curva da

caracteristica negativa, C.
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3.4.4 CONDICAO DE CONTORNO

Na condigéio de contorno, aplicar-se-a o método das caracteristicas, cuja malha
¢ propicia, tanto para o calculo dos pontos interiores quanto para o dos pontos
externos. Na condicio de montante, serd usada a caracteristica positiva, e na condicdo

de jusante, a caracteristica negativa.
3.4.5 ESTABILIDADE

Para satisfazer a condicio de estabilidade dos trés esquemas numéricos, a

condicdo de Courant (C, <I) deverd ser atendida para todos os pontos da malha,
definida em todo intervalo de tempo.

Ajg D8 . (3.54)

[V]+en

Esta restricdo no intervalo de tempo € comumente conhecida como a condi¢do

de Courant.

3.5 0O MODELO EXPERIMENTAL

Neste trabalho de pesquisa, o escoamento nfo permanente resultante da
abertura instantdnea de uma comporta sera experimental € numericamente investigado.
O intuito € verificar o comportamento da distribuigio de pressdo de um canal de se¢éo
retangular, em um trecho a montante da comporta, correspondendo a ¢;A..

Para modelar o escoamento unidimensional, decidiu-se usar um canal
retangular com uma manobra a jusante para produzir os efeitos dindmicos de um
escoamento que possa ser descrito adequadamente no contexto de um modelo

matematico unidimensional. Neste trabalho, propor-se-4 um coeficiente de distribuico
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de pressdo no trecho correspondente a ¢k, a montante da comporta, € nos demais

trechos, aplicar-se-4 a hipotese de distribuicdo hidrostatica de presséo.

A demonstracio do fendmeno fisico no canal retangular, com a comporta a

jusante € mostrada na Figura (3.4).

Wt
4 -
bs 3
B
2 " 1he
Z %
Vista lateral !
{¢; hed
’ ) "
T i
50em '
B - T - . i
l transduior de pressio -
-
Vista em planta

Figura 3.4 Esquema de ensaio

Um canal curto de secio retangular foi confeccionado com uma chapa de ago
lisa, dobrada em forma retangular nas dimensdes 300mm x 300mm x 300mm com um
comprimento de L=3m. O canal de secdo uniforme foi construido no laboratério de
Hidraulica do Departamento de Engenharia Civil da Universidade de S&o Paulo de
Sgo Carlos. A Figura (3.4) mostra o esquema dos pardmetros a serem utilizados nos

ensaios da manobra da comporta em um canal retangular.

O canal foi entfio fechado numa das suas extremidades e nivelado segundo um

plano horizontal (S,=0).
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Na extremidade aberta montou-se uma comporta vertical basculante, articulada
na sua parte superior € que, operada manualmente, foi utilizada para se efetuar
manobras répidas de abertura na sec@o final, gerando um escoamento de saida em
queda livre.

Os trabalhos prosseguiram com uma série de ensaios de esvaziamento iniciados
com a agua em repouso (V,=0) e com profundidades iniciais de
H,=200mmv/150mm/100mm.

O nivel kA da superficie livre foi medido em cada instante empregando-se
transdutores de pressdo (Motorola série MPX), com capacidade de leitura de I
m.c.a., em 6 segdes distintas (a,b,c.d,e,f), adotando-se como hipétese a distribuicdo de
pressdo hidrostatica.

Portanto para representar o comportamento do escoamento nio permanente
foi necessario medir a pressdo estatica em seis (6) pontos ao longo do canal (Figura
[3.4] ). Estas posi¢cdes foram localizadas ao longo da linha do centro do escoamento
do canal para evitar os efeitos laterais da camada limite. A pressdo estitica €
diretamente relacionada com a profundidade da 4gua através da hipdtese da
distribuicdo hidrostatica da pressdo. Para obter a presséo, foram usados transdutores
de pressfo, os quais transmitem seus sinais através de voltagem, tém linearidade e
estabilidade, e que, para serem processados, precisam ser amplificados.

Os sinais de saida dos transdutores, por sua vez, foram registrados por um
sistema de aquisi¢do de dados, obtendo-se dessa maneira as curvas experimentais
h(x,t) para x=0, x=L/6, x=L/3, x=L/2, x=21/3, x=5L/6.

Todos os sinais foram convertidos e registrados em um computador, que tem
um sistema de aquisicdo de dados. Com a finalidade de garantir bons resultados para
esta pesquisa, vérios experimentos foram realizados e os sinais registrados ¢ em
seguida processados, para que os resultados fossem depois comparados com os
graficos plotados por dois diferentes métodos. Um diagrama do esquema do sistema

de medida € mostrado na Figura (3.5).
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TRANSDUTORES DE PRESS OES

AMPLIFICADORES

CONVERSOR AD _
SISTERMA DE AQUISICAC

COMPUTADOE

GRAFICOS

Figura 3.5 Diagrama do sistema de medida

Experimentos

Os principais pardmetros do escoamento da superficie livre induzida séo:
a - geometria do canal;
b - rugosidade;
¢ — profundidade da 4gua a montante do canal;
d — condigdo de contorno

Para verificar a precisio dos aparelhos, uma série de experimentos foi
desenvolvida. Os sinais emitidos pelos aparelhos tem um erro admissivel de 0,5%.
Para garantir esta porcentagem de erro nos sinais elétricos, varios experimentos com
as mesmas condigdes foram realizados. Se a média dos valores dos sinais estiver na

faixa de erro admissivel, entdo estd assegurado que os sinais ndo apresentam ruidos.
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Concluindo-se a calibragem e a precisdo dos instrumentos, 0s ensaios para a pesquisa

foram desenvolvidos e os dados processados.

3.6 ALGORITMO DO PROGRAMA COMPUTACIONAL DO
METODO DE Lax-Wendroff

O esquema de Lax-Wendroff, € demonstrado por duas etapas relacionadas

com o espago de tempo: a primeira, de 7 a ( 1); a segunda de n a n+1.
a) A primeira etapa de tempo ocorre de z a ( n):

1° Passo: Conhecendo-se os valores das condicdes iniciais de % e ¥, calcula-se os

valoresde A’e B’ e C’.

WV =A

Se Xo=x=0

c,=0-C,)*s*(2-8)+C,
Cs=0,8 (Canal retangular)

S=NI* ;{ﬁ (E um parfmetro que varia de 0 até 1)
o

X0=0,5 h. (Comprimento admitido conforme literatura do regime permanente)
NI=ntmero de intervalos de dx contidos na distdncia longitudinal de Xo

dx=intervalo do comprimento do canal (L,)
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wric, & _p
2
Co1
e ghS,=C

2° Passo: Calcula-se o valor de 4] , através da equacdo da continuidade.

h = _(hi+l,n + hifl,n )_ %(‘A;ﬂ,n i A;-L" )

3° Passo: Calcula-se o valor de A'7, através da equaciio da quantidade de
movimento

- %(B;ﬂ,n - B;—l,n )_ ﬂ C,

-1
A!: = _(A11+1,H+A'i—l,n) n i

4" Passo: Para complementar este passo de tempo obtém-se em seguida :

A7
vo=2L, Bre

52



b) A segunda etapa de tempo se processade n a n+i:

1° Passo: Utilizando-se as varidveis obtidas no intervalo de tempo n a ( Tl),

calcula-se as varidveis para o intervalo de tempo n a n+1.

B =h, —ﬂ(A';l —A',-’_I)
et = T e

2" Passo: Similarmente, obtém-se o valor de A’,-,,.+1 através da equacio da

quantidade de movimento:

A‘f,i’H-l = A'z‘,n —i(B;l = B';—l )— CTAf
2Ax

0 - ~ ;
3" Passo: Para o célculo de V,,,,, serdo usados 4 i1 € h,,,,, encontrando-

se, desta forma, a velocidade no novo nivel de tempo. A integracdo continua
sucessivamente da mesma maneira de n+I a n+2. O procedimento tem continuidade

até o limite de tempo definido pelo fendmeno fisico.
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4 CLASSIFICACAO DOS MODELOS DE ESCOAMENTO NAO
PERMANENTE

4.1 INTRODUCAO

As equagdes que descrevem os escoamentos unidimensionais, nio
permanentes, de superficie livre sdo um conjunto de equages diferenciais parciais ndo
lineares, comumente designadas equacdes de Saint Vennant.

Duas equacbes descrevem o escoamento nio permanente €m canais sd30 as
equagdes da continuidade e da quantidade de movimento, que se baseiam nos
principios da conservagio da massa e da conservagio da quantidade de movimento,

respectivamente. Ambas s#o conhecidas como equagdes de Saint Vennant.
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Aplicando-se a lei da conservagdo de massa a um volume de controle num

canal prismético, a equacdio da continuidade pode ser escrita como:

— == 4.1
ry (4.1)

na qual A = 4rea molhada, Q@ = vazdo, £ = tempo e x = distincia ao longo do canal
Aplicando-se a lei da conservacio da quantidade de movimento a um volume

de controle, a equagéo da quantidade de movimento pode ser escrita como:

D, 0(2), [P =
&+&[A]+g,4(& 5,45, -0 @2

onde:
g = aceleracdo da gravidade;
S, = declividade do fundo do canal;
S¢ = declividade da linha de energia..

Admitindo-se que as equagdes de resisténcia de regime permanente sejam
vélidas também para o escoamento nfo permanente, o valor de Sy pode ser calculado
usando-se as formulas de Manning ou Chezy.

Até agora, foram abordadas no capitulo 2 as simplificagdes adotadas na
deducdo das equagdes de Saint Vennant. As Equacdes (4.1) e (4.2) sdo comumente
consideradas como equacdes completas apesar das simplificacSes, j4 que podem
representar o escoamento da maioria dos problemas em rios, canais, reservatorios e

superficie da bacia.
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O escoamento de uma onda num canal produz atenuagfo e deslocamento da

onda devido:

- a0 armazenamento (tanto na calha normal como nas 4reas de inundago);
- ao atrito com as superficies do canal e difusdo por causa do gradiente de

presséo.

Nas equacdes, esses efeitos sdo representados pela continuidade de massa, que
considera o amortecimento devido & variagdo da capacidade de armazenamento do
sistema e pela equacdo de quantidade de movimento, que representa a gravidade,
atrito, pressdo e a inércia do fluxo.

Os rios e canais podem ter diferentes caracteristicas, predominando em cada
caso, um ou mais efeitos sobre o escoamento. Henderson ( 1966) utilizou a equacéo
dindmica sem o termo de escoamento lateral e mostrou que ela pode ser expressa

como:

0=C_R SD_@_Kﬂ_ié_‘h 4.3)
Ox gdox got

na qual o termo de resisténcia ¢ representado pelo coeficiente da equagfo de Chézy.
Os valores dos termos com sinal negativo sfo pequenos em rios com grande
declividade, onde a forca de gravidade é preponderante. Quando ocorrem efeitos de
jusante sobre o escoamento, ou a declividade da linha de 4gua altera substancialmente
a vazfio, a pressio deve ser considerada. Ja os termos de inércia passam a ser

importantes quando ocorrem variagdes consideraveis de velocidade.
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Os sistemas de escoamento

podem ter diferentes caracteristicas,

predominando, em cada caso, um Ou mais efeitos sobre o fluxo. Chow (1986)

classificou os modelos de escoamento em hidrolégicos e hidraulicos.

Os modelos sio classificados segundo os termos utilizados nas equagdes de

Saint Venant. Os modelos podem ser do tipo Armazenamento, Onda Cinematica,

Difusdo e Dindmico (Tabelas [4.1] € [4.2] ). A seguir apresenta-se uma discuss&o

sobre os modelos.

Tabela 4.1 - Modelos de Simulagdo do Escoamento em Canais

Modelos Equagdes
Armazenamento ds
2 =1-0e8=1(1,0)
dt
Onda Cinematica A + A =0eS, =S5,
& o
I a4 oh
Difuséo E+—ﬁ-—=0 e Sf=S0—E
Equacdes (4.1) e (4.2)
Dindmico
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Tabela 4.2 Resumo das caracteristicas dos modelos de escoamento

distribuido efeito termos termos Dados
de de de Fisicos
jusante | pressdo inércia
Armazenamento néo ndo nao néo Nao
Onda Cinematica sim nio nio nfo opcional
Difusdo sim sim sim nio opcional
Hidrodindmico sim sim sim sim sim
42 DEFINICAO DOS MODELOS DE SIMULACAO DO

ESCOAMENTO EM CANAIS

4.2.1 MODELOS ARMAZENAMENTO

Os modelos de amarzenamento utilizam somente a equacio da continuidade

para simular o escoamento no canal e tém sido muito utilizados em hidrologia devido,

principalmente, & simplicidade de formulagio e ao pequeno volume de dados usados.

A equagdo da continuidade (Equacdo [4.1]) € transformada, desprezando-se a

variagdo longitudinal da vazdo e da 4rea ao longo do trecho. Neste caso, as varidveis

ficam sendo o armazenamento .S, a vazio de entrada I e a vazdo de saida do trecho Q.

A equacdo discretizada para o trecho Ax, sem contribuicéo lateral torna-se:
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sendo:

S=AXA4 e
AQ=0-1

onde:
1 = vazio de entrada do trecho;

Q = vazéo de saida.

s

s, S
dt ©

4.4)

4.5)

(4.6)

Os modelos do tipo armazenamento diferenciam-se pela expressfo usada na

segunda equacfo, que relaciona o armazenamento com as vazdes de entrada e saida.

§=7(0)

Alguns destes modelos so os seguintes:

S =KQ Reservatorio linear simples
S = K[x 1+(1-x)Q] Muskingun
S=a/0* SSARR

(4.7)
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Para a utilizagdo deste tipo de modelo, sdo necessarios, na fase de ajuste e
andlise dos resultados, somente os hidrogramas de montante e jusante. Esta ¢ a
vantagem principal j4 que na prética a disponibilidade de dados ¢ muito pequena. Este
tipo de modelo pode ser usado quando o efeito preponderante € o amortecimento
devido ao armazenamento, e caso ndo existam efeitos de jusante sobre o escoamento,

como o causado pela maré na foz de certos rios.

4.2.2 ONDA CINEMATICA

As equacdes basicas do modelo sdo:

20 e 55 48)

O modelo de onda cinematica assume que os termos de inércia e pressdo sio
despreziveis quando comparados com os termos de friccdo e gravidade, ou seja, a
segunda equacfio de Saint Venant se reduz a §y=S,.

Ao considerar a declividade do fundo igual & declividade da linha d’agua, na
equagdo de quantidade de movimento, o escoamento tem as seguintes simplificacdes:

- a forca de atrito ¢ a de gravidade s@o preponderantes sobre os demais termos
da equacfio dindmica;

- a relacdo entre a vaz3o e o nivel, numa se¢do, € biunivoca. Sendo Sy =S, a

equacdo dinimica fica @ =CA,/RS, . A drea pode relacionar-se com o nivel por uma

funcdo do tipo 4=ak®, 0 que resulta 0= Cak® (RS, ;
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-a onda cinemética é mais importante que as pequenas perturbacdes, que se
comportam como uma onda dinfmica. Segundo Lightill ¢ Whitman (1955), citados
por Tucci (1980), as ondas cinemética e dindmica estdo presentes nas ondas de cheia.
A maior parte da onda de cheia propaga-se mais lentamente que a velocidade das
pequenas perturbacdes (ondas dindmicas), j& que existe predominio das ondas
cinematicas sobre as dindmicas no escoamento subcritico;

- 0 modelo simula somente os efeitos de montante e nfio pode ser utilizado
para simular escoamento com influéncia de jusante, que ocorre em rios € canais
proéximos a lagos, oceanos, estuérios e nos pequenos afluentes de rios maiores;

- o amortecimento da onda simulado neste modelo é causado pelo

armazenamento (ndo ocorre amortecimento devido a efeitos dindmicos).

Alguns critérios utilizados para avaliar a aplicabilidade deste tipo de modelo

s30 0s seguintes:

a) comparagio das celeridades: a celeridade da onda dinimica deve ser maior que a da
onda cinematica. Neste caso, resulta a condicio de que F, < L5, em que F; € o

numero de Froude. Esta é uma condi¢io necessaria mas ndo suficiente.

b) indice K: Liggett ¢ Woolhiser (1967), citados por Tucci (1980), utilizaram uma

equacéo linear da onda cinematica e apresentaram o seguinte fator K:

SOI’O
F*h

r a

K= (4.9)

onde S,=declividade do fundo; L,~comprimento longitudinal do escoamento; k, =

profundidade; F; = nimero de Froude. O indice o indica que os valores foram
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linearizados com base num valor médio. Os autores concluiram que, quando K>20, o

modelo onda cinemética € uma boa aproximagio;

c)Ponce et al. (1978), citado por Tucci (1980), analisaram as equagdes de Saint
Vénant, baseando-se numa soluciio de linearidade, e concluiram que, para 95% de

precisiio, o modelo de onda cineméatica € aplicavel quando a desigualdade seguinte €

verificada

Egﬁ > 171 (4.10)

onde T = periodo da onda.

A aplicabilidade e apnalise de previsdo dos modelos devem basear-se nas
caracteristicas fisicas do canal e da onda a ser propagada.

As limitacdes do modelo da Onda Cinematica nfio sdo somente quanto as
caracteristicas do canal, mas quanto aos efeitos, ou ondas que se propagam de jusante
para montante. Nesse caso, este modelo ndo pode ser usado ja que os termos
utilizados na equacfio dinimica (atrito e gravidade) ndo levam em conta esses efeitos.
Tal situacio ocorre em rios € canais proximos a lagos, oceanos, estudrios € nos
pequenos afluentes de rios de um certo porte.

A vantagem principal do modelo de Onda Cinemdtica € o processo de célculo

simples, util no caso de escoamento superficial em bacias.
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4.2.3 MODELO DE DIFUSAO

O modelo de Difusfo é mais abrangente do que o modelo de Onda Cinematica,
pois considera o termo de pressdo, 0 que permite levar-se em conta os efeitos de
jusante e atenuacdo fisica da onda. Este tipo de modelo pode ser usado em rios ou
canais que sofrem efeitos de jusante e cuja velocidade ndo tem gradientes
significativos.

Ele utiliza a equaciio da continuidade (4.1) e a equagdo de quantidade de

movimento (4.2), sem os termos de inércia.

f—;+%=o @.11)
[+
%=SO—Sf 4.12)

Entdio, considerando-se o termo de pressio na equagdo de quantidade de
movimento, desaparece a relacdo biunivoca entre armazenamento (ou area para uma
secdo ) e vazdo.

Este modelo pode ser resolvido por um dos esquemas numericos comumente
usados para a solugdo das equacBes completas de Saint Venant. A vantagem em
desprezar os outros termos é a de diminuir o volume de célculo; no entanto, com a

disponibilidade de computadores, esse ndo parece um trunfo tdo grande, ji que o
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custo maior envolvido é o de homem/hora. Portanto, é melhor ter um modelo que
abranja todas as situagdes do que um simplificado que utilize 0 mesmo volume de
dados e tempo do usuério.

Ponce et al. (1978 ) apresentaram as condicdes de aplicabilidade dos modelos
difusivos, baseando-se na analise de uma vers&o linear das equagGes de Saint Venant.

Para tanto, a desigualdade seguinte deve-se verificar:

/i }hé >30 (4.13)

A vantagem em desprezar os outros termos ¢ a de diminuir o volume de
célculo em relagdio ao modelo dindmico (que utiliza as equacbes completas de Saint
Venant), mas, hoje em dia, com o avango computacional, esta considera¢do perdeu

importéncia.
4.2.4 MODELO HIDRODINAMICO

Os modelos hidrodindmicos utilizam as Equagdes (4.1) e (4.2) de escoamento
e ndo desprezam nenhum termo da equagio de quantidade de movimento. Esse tipo de
modelo requer solugdes numéricas das equacdes diferenciais que necessitam de maior
quantidade de dados que os modelos anteriores. As vantagens sd0 a maior precisdo e
representagio fisica do escoamento, permitindo simular modificagdes do sistema
estudado. As Equacdes (4.1) e (4.2) ndo tém solucdes analiticas; nos problemas

praticos, sdo solucionadas com o emprego de métodos numeéricos.
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5. INTRODUCAO A ANALISE DIFERENCIAL DAS EQUACOES
DE SAINT VENANT

5.1 INTRODUCAO

A modelagio do escoamento nfio permanente em canais iniciou-se¢ com O
desenvolvimento de duas equacdes diferenciais parciais. Abbot (1979) apresentaram a
deducdo das Equagdes de Saint Venant, utilizando-se dos conceitos de conservacéo de
massa e da quantidade de movimento.

A aplicagio das leis de conservagio de massa ¢ da quantidade de movimento
ser4 utilizada para modelar o escoamento nfo permanente em um canal retangular.

Para tal, admitem-se algumas hipdteses na deduggo das equagdes de Saint Venant:
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4 - Escoamento unidimensional, isto &, a velocidade do escoamento na se¢do
transversal é uniforme;

b - Distribui¢io hidrostatica de pressdo. Esta ¢ uma hipotese valida se as linhas
de correntes ndo apresentarem curvaturas;

¢ - Fluido incompressivel e homogéneo;

d — A declividade do fundo do canal € pequena .

¢ — O canal & prismético, isto &, a declividade da segdo transversal € 0 fundo do
canal nfio variam com a distancia.

f — As perdas de cargas no escoamento nio permanente podem ser simuladas
usando-se as equagdes do escoamento permanente, ou seja a equacdo de Manning ou
Chezy, isto é, as perdas de cargas para uma dada velocidade do escoamento n&o

permanente sdo as mesmas do escoamento permanente.
5.2 EQUACAO DA CONTINUIDADE

O primeiro principio fisico ao qual se aplica a relacio entre as formulagdes
para sistema e volume de controle € a conservagio da massa. E intuitivo que a massa
nem pode ser criada nem destruida; se a vazao em massa para dentro de um volume de
controle exceder aquela que sai, a massa acumular-se-a dentro do volume de controle
(VC). A lei da conservagio da massa afirma que a massa de um sistema permanece
constante com o tempo (nio se levando em conta efeitos de relatividade). Em forma

de equacéo,

dM
= =0 3.1
dt Jsz‘stem ( )
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(5.2)

o\ 8 e
?Jm =52 Jpdv s Jov -

finalmente chegamos 4 formulagdo para volume de controle da conservacao da

massa:

& [p av+ [p 7-di=0 (5.3)
(3’ t Vc SC
Logo, a equagio da continuidade para volume de controle afirma que a taxa de

variagio da massa (variagdo temporal da massa) no volume de controle € igual ao

saldo dos fluxos de massa através da superficie de controle.

LT
q-"‘“-_,_‘_q_‘_‘-_ - dx T
=
Q B
. z [E—
// 0 2
//////1 /'..:r/////////f:ﬂ///v

Figura 5.1 Secdo longitudinal

67



Para o volume de controle (Figura [5.1]), 2 massa que entra na se¢do de
montante, no intervalo de tempo df, é igual a pQdf. A massa que entra por
contribui¢do lateral no mesmo periodo € pgdxdr. Assim sendo, o fluxo de massa que

entram no volume de controle € p[O+ gdx|dt . Fluxo de massa saindo do volume de

controle € p(Q+5§dedr. A varia¢io temporal da massa contida no volume de

c4
controle vale p E—dxdt .

Entdo, o balanco de massa (Figura [5.1]) €

=q 4

onde:

Q é a vazio;
A ¢é a drea da se¢do transversal;
x ¢é a distincia na direg3o longitudinal;
t é o tempo;
g é a contribuigfio lateral gradual por unidade de comprimento (entrada ou saida de
vaziio por unidade de largura), entre as segSes I e 2 (Figura [5.1]).
A vazdo lateral que entra no canal é considerada positiva, enquanto que a
vazio que sai é considerada negativa. Esta vazdo lateral de entrada e saida pode ser

ocasionada pela infiltracdo, evaporagéo, etc.
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Tabela 5.1 Andlise da equagdo da continuidade

Analisando os Termos da equagdo 3.4, pode-se

dizer que

OA/ot>0 T quando ha aumento da srea molhada com
o tempo, ou seja, aumento da

profundidade do escoamento

Aot <0 quando h4 diminui¢3o da drea molhada
com o tempo, ou seja, diminui¢io da

profundidade do escoamento

oQ/ox >0 quando ocorre um aumento de vaz&do no
sentido de jusante, ou seja, um efluxo

positivo (sai mais do que entra)

oQ/ox <0 quando ocorre uma diminui¢o de vazio
no sentido de jusante, ou seja, um efluxo

negativo (sai menos do que entra)

g>0 quando h4 afluxo de massa no trecho, ou
seja, existe contribui¢do lateral de massa

de fora para dentro

g<0 quando ha efluxo de massa no trecho, ou
seja, existe contribuigdo lateral de massa

de dentro para fora

Sendo nula a contribuicsio lateral, pode-se chegar as seguintes conclusdes. No
caso de um efluxo positivo (8Q/x>0), ou seja, a vazio que sai € maior do que a que
entra no volume de controle, ter-se-4, de acordo com a equagdo da continuidade (5.4),
uma diminui¢io na profundidade do escoamento; consequentemente, a area molhada,
BA/8t <0. Caso contrario (8Q/8x<0), ocorre um acumulo de massa no volume de
controle e a area molhada, assim como a profundidade de escoamento, deve aumentar

(BA/3>0).
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5.3 EQUACAO DA QUANTIDADE DE MOVIMENTO

A equagio da quantidade de movimento para o escoamento nio permanente &

apresentada da seguinte forma :

P F=2) _E .\ F — [Fodir-Z [Fpav (5.5)

Em outras palavras, a forga resultante que age num volume de controle ¢ igual
4 taxa de variaciio com o tempo da quantidade de movimento do volume de controle,
mais o saldo dos fluxos da quantidade de movimento através da superficie de controle.
Portanto, a Q. M. que entra, menos a Q.M. que sai, mais a Q.M. devida a contribui¢éo
lateral e das forcas que atuam no corpo da 4gua sio iguais a variagdo da Q.M. no
intervalo de tempo (Figura [5.2]).

4%
—e b 11
reo [
i

Fig. 5.2 Quantidade de movimento
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O fluxo da quantidade de movimento entrando na superficie de controle é:

l:% +qv, dx]

onde v; é a componente longitudinal da velocidade do escoamento lateral.

O fluxo da quantidade de movimento que sai da superficie de controle é:

A variagio temporal da quantidade de movimento, associada a massa no

interior do volume de controle, €

074
—|Qdx
? Joas)
As forcas que agem no volume de controle s&o: gravidade, pressdo e atrito. A

forca devida a gravidade é a componente do peso da agua 2o longo do canal

F, = pgAdx-sen6 (5.6)
g
ou se sen  =——2=§,, resulta

F,=pgAdxS,. (5.7

A forca de pressio que age na face de montante do volume de controle € a

seguinte:
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h
F, = [pg(h—z)Bdz (5.8)
0
em que
B = largura
h = profundidade
A forca na direggo de jusante €:
oF o
—| F, +—=£ = F +<{— h—z)Bdz ydx 5.9
(paxj{p{dcojpg()}} (5.9)
A variacdo da forca de pressdo € :
a4 Sph . B
-— h—z)Bdz pdx = —gA——dx — dx h—z)—dh 5.10
2 [eetr-) i - P et 510

N B e P i
Assumindo-se = =0, isto é, o canal prismatico, a for¢a de pressio resultante

F, WA%“ (5.11)
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A for¢a causada pelo atrito do fluido com as paredes da segéo € dada por
F, = i (5.12)

onde 7 é a tensfio cortante; p o perfmetro molhado. Considerando-se que 7=pgR:Ss

onde R), é o raio hidraulico; S a inclina¢do da linha de energia, resulta:
Fy =—pgAS  dx (5:13)

Considerando-se a contribui¢do lateral zero, apds algumas substituicbes, a

equacio da quantidade de movimento torna-se:

14 Ba—h+Aal+BV%}+A(g+Va—V+ga—h+gSf—gSa =0 (5.14)
ot ox ox ot ox ox

Simplificando-se, resulta:

a o(V?
—+g—|—+h|=g\5,-8 3.15

que € a equacdio dindmica, ou a equacdio da quantidade de movimento. A equagédo da
quantidade de movimento (5.15) permite interpretar os varios tipos de escoamentos

em fun¢do da importéncia relativa dos termos da equac@o:

1*)Condicéo S, = S,- Escoamento Permanente Uniforme

S, =5,
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A linha de energia ou superficie liquida é paralela ao fundo do canal,
mantendo-se, por isso, uma profundidade constante ao longo do canal J/&x=0. Neste
caso, a profundidade é chamada de normal e o escoamento € permanente e uniforme.

2%)Condigdo S, # S, - Escoamento Permanente Nao Uniforme

2
ox\2g

A profiundidade e/ou a velocidade média da se¢#o transversal variam ao longo

do canal (8h/8x e/ou dV/0x0) e 0 escoamento € permanente, ndo uniforme.

3%)Condig&o - Escoamento nfo permanente

g g a

Portanto, quando todos os termos da Equaggo (5.15) séo ndo nulos, 0 escoamento €
ndo pemanente, nfio uniforme. O termo da aceleraco local € necessario para tornar
valido o escoamento nfo permanente.

Para escoamento num canal horizontal, a declividade do leito é zero (S,=0) e
a profundidade normal ¢ infinita (h,—> ). Para o perfil H2, h > h., o escoamento ¢
subcritico e a declividade é negativa. A equaciio da quantidade de movimento

transforma —se em:

G 8 gh’
—(hV)+=| hV? +2— |=—ghS 5.16
5~ V) ax( 5 J ghs; (5.16)
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As equacdes da continuidade e da quantidade de movimento s&o as equagdes
de Saint Venant, que representam as duas equacdes a serem resolvidas para obter o

perfil do escoamento nfio permanente em canais.

oh 8 ;o\
E+5;(Vh)—0 (5.17)

0 0 gh’
—(WV)+—| WV +&— |=—ghS 5.18
81‘( ) ax[ 2 J e @19

O atrito é manifestado por meio do coeficiente de rugosidade das paredes do
canal. Uma das equagOes empiricas para canais, Manning ou Chezy, € usada para
expressar a rugosidade. Muito embora estas equaces tenham sido estabelecidas para
escoamento uniforme e permanente, vém sendo utilizadas para escoamentos ndo
permanentes, com resultados satisfatérios. Optou-se pela equacio de Manning para
calcular a declividade da linha de energia Sy, representada no Sistema Internacional de
unidades (SI) por:

n’viy|
o R;B

(5.19)

onde:
n é o coeficiente de rugosidade de Manning

R;, é o raio hidraulico da se¢do do canal.
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5.4 ANALISE DIMENSIONAL

Reescrevendo-se as equagdes da continuidade e da quantidade de movimento,

fem-se:

%+§;(Wz) =0 (5.20)
2

%(hV)+%(hV3 +-g%] =—ghS, (5.21)

As equacdes adimensionais proporcionam uma analise mais ampla dos

fendmenos fisicos.

As variaveis adimensionais sdo definidas como:

- H = : X = 32 =ﬁt; (5.22)

em que V, = velocidade inicial, H, = profundidade inicial, e L, = comprimento do
canal. V, e H, nio podem ser consideradas independentes, mas sio relacionadas por

meio da equacdo de Manning

y = Lgasgie (5.23)
n
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onde R, = é o raio hidrdulico. A Equagdo (5.24) implica que V, e H, seja
respectivamente a velocidade nominal e profundidade nominal, para uma vazao
O=V.H,.

Usando-se as Equagdes (5.22) as derivadas ficam:

a_h_H,,V,,aH*__aﬁ_H,,aH*_g_V:aV* o _v,or (5.24)
a L o ax L, oax o Lo & Lo '
Empregando-se estes valores, as Equacdes (5.20) e (5.21) transformam-se em:
BH" 0 (4,0
—+—\V H )=0 5,35
o Ox ( ) Py
e
% *2 2 * »\4/3
a(HI/ ), o (s JH ) _8Ska V" (27 +B ) —_—
ox 2 v: H B
. ) . nEVnQ
Na Equagiio (5.26) S, tem sido considerado como sendo: S, = —7
Da equagdo (5.26) surgem dois adimensionais. O valor
F = £ (5.27)
gH,

que € o numero de Froude, € o pardmetro
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S.L
k= g‘?;f" =t (5.28)

Substiuindo-se as Equagdes (5.27) e (5.28) na Equagéo ( 5.26), tem-se:

P *2 %2 * % \4/3
P *2 *2 * % \4/3
6(1;;/ ), d [H"V" + H2 ]:—k ; (27 ;j ) (5.30)
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6. HIPOTESES E APROXIMACOES

As hipéteses e simplificacSes para o desenvolvimento das equagdes de Saint

Venant sdo:

6.1 PRESSAO HIDROSTATICA

6.1.1 A EQUACAO BASICA

Primeiramente, é feita uma abordagem de como a equacéo de Bernoulli

He=z+—+V (6.1)
Yy 2g
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¢ aplicada em escoamento de canais,

onde:
H. = energia total
7= elevacéo das linhas de corrente acima do plano de referéncia
p=pressdo
v=peso especifico do fluido
p/y=carga de pressio
V= velocidade
V?/2g=carga de velocidade
g= aceleracdo da gravidade

A soma z+(@p/y) define a elevagdo da linha piezométrica acima do plano de
referéncia. Em geral, o valor desta soma varia de ponto a ponto ao longo da linha de
corrente. Para demonstrar a variacdo desta soma sob varias circunstincias, considere-
se uma particula de drea de segfo transversal &2 ds movendo-se ao longo de uma linha
de corrente arbitraria na direcdo +S (Figura [6.1]). Se for assumido que o fluido € sem
atrito, entfo ndo ha forgas de cisalhamento, e somente as forcas gravitacional e de
superficie que atuam nas extremidades da particula devem ser consideradas. A forca
gravitacional é pg8Ads, a forga de pressdio na face de montante € pdA, e a forca de
pressdo na face de jusante é [p+(dp/0s)ds]Oa. Aplicando-se a segunda lei de Newton

do movimento na direcéo do escoamento,

F. =a,dm (6.2)
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Figura 6.1 Forcas agindo em uma particula que se move

ao longo de uma linha de corrente

ou
pa 5ASs = p&iw(p +%&Jé§4— pgSASs cos@ (6.3)

onde a,= aceleragio da particula fluida ao longo da linha de corrente. Simplificando-

se esta equacdo

Z PE—+ pa (6.4)

e notando-se que
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% = cos@ (6.5)
tem-se:

V74

P +7)+pa, =0 (6.6)

A Equacio (6.6) € conhecida como a equacfio de Euler para movimento ao longo da

linha de corrente. Se a,= 0, a Equagio (6.6) pode ser integrada para obter a lei

hidrostatica, isto €, a pressdo varia linearmente com a profundidade.

As implicagdes da Equacdo (6.6) no escoamento de canais sdo significantes.
Primeiro, se as pequenas flutuagdes devidas a turbuléncia sdo desprezadas e as linhas
de corrente nfo tém componentes da aceleragio no plano da se¢do transversal, isto €,
as linhas de corrente nfo apresentam curvatura nem divergéncia, entfio o escoamento €
denominado paralelo e prevalece a distribuicio de pressdio hidrostatica. Na prética,
muito escoamentos uniformes e gradualmente variados pode ser considerados
paralelos com distribuicio de pressfio hidrostatica, desde que a divergéncia € a
curvatura das linhas de corrente nestes casos sejam despreziveis. No escoamento
paralelo, a soma z+p/y é constante e igual & profundidade do escoamento 4, quando o
plano de referéncia € considerado como o fundo do canal. Entfio, por definicdo, a

energia especifica E do escoamento em canal, relativa ao fundo do canal €

2

L (6.7)
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6.1.2 DISTRIBUICAO DA PRESSAO EM UMA SECAO DO
CANAL

A pressdo em algum ponto na secfio transversal do escoamento em um canal
de declividade pequena pode ser medida através da altura da coluna de 4gua de um
piezdmetro instalado em um ponto no canal (Figura [6.2a] ). Ignorando-se pequenas
perturbacdes, como as devidas a turbuléncia, a pressdo em algum ponto na secdo €
diretamente proporcional & profundidade do ponto abaixo da superficie livre € igual &
pressdo hidrostatica correspondente a esta profundidade. Em outras palavras, a
distribuicio da pressdo através da sec#o transversal do canal € a mesma da distribuicéo
da presséo hidrostatica; isto €, a distribuic&io € linear e pode ser representada por uma
linha reta AB (Figura [6.2a] ). Isso é conhecido como a lei hidrostitica da

distribuicdo de pressao.

6.1.2.1 ESCOAMENTO PARALELO

A aplicacdo da lei hidrostitica para a distribuicio de pressdo na secdo
transversal de um canal em escoamento ¢ valida somente quando as aceleracdes
verticais forem pequenas, ou seja, despreziveis. Isso acontece quando a variacdo da
profundidade, ao longo do canal, for gradual. Esse tipo de escoamento € teoricamente
conhecido como escoamento paralelo.

Claramente essa condicdo sera encontrada em situacdes onde o escoamento €
substancialmente horizontal com apenas pequenas componentes de escoamento
vertical como na Figura (6.2a). Por outro lado, onde a aceleracdo vertical € notavel,
como em uma queda livre (Figura [6.2b] ), a distribuicBo da press@o € néo
hidrostatica. Em tal caso, ha pronunciada curvatura das linhas de corrente no plano

vertical.
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¥

.

Digtribuicdo da pressdo

hidrostatica

Distribuicio da'pressdo
real

k)

Figura 6.2 Casos tipicos de escoamento em canal.
a) escoamento paralelo cos 6=1.

b) escoamento em queda livre
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6.1.2.2 ESCOAMENTO CURVILINEO

Se a, #0, as linhas de curvatura sdo substanciais, ou seja, 0 escoamento €

teoricamente conhecido como escoamento curvilineo. O efeito da curvatura produz
apreciaveis componentes da aceleracfo. Entfo, a distribuicdo da pressdo sobre a se¢édo
desvia da hidrostatica, se ocorre o escoamento curvilineo no plano vertical. Tal
escoamento curvilineo pode ser convexo ou concavo (Figura [6.3] ), podendo ocorrer

no caso de comporta de gaveta e em queda livre.

al

k)

Figura 6.3 escoamento curvilineo.
a) Distribui¢fo da pressdo no escoamento cdncavo.

b) Distribui¢io da pressdo no escoamento convexo.
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Em casos de escoamento cdncavo ou convexo, a distribuicdo da pressdo € nio
hidrostatica, e é representada por AB’ em vez da distribuicdo direta AB que ocorreria
se o escoamento fosse paralelo. Por isso, o fator de correcdo da pressdo deve ser
estimado. Em situacBes de escoamento cdncavo, as forcas centrifugas apontam para
baixo para refor¢ar a acfo da gravidade; entfio a pressdo resultante € maior do que a
pressdo hidrostatica do escoamento paralelo. No escoamento convexo, as forgas
centrifugas atuam para cima contrariamente & ac@o da gravidade; consequentemente, a
pressdo resultante € menor do que a pressdo hidrostitica do escoamento paralelo. Se
um canal tem um perfil longitudinal curvo, entdo o desvio da distribuicdo da pressdo

da condicdo hidrostatica pode ser estimado pela aplicac@o da segunda lei de Newton:

2
gr

c (6.8)

onde ¢ ¢ a pressdo devido a agfio centrifuga, € o raio de curvatura do fundo, & é a
profundidade do escoamento, e ¥ ¢ igual a velocidade média do escoamento. Entfo, a

verdadeira distribuicZo da pressdo em uma secéo €

P

(6.9)

}w

I

oy

+
oq |

onde os sinais positivo e negativo sio usados em escoamentos cOncavo € convexo,
respectivamente.

No escoamento paralelo, a pressdo € hidrostética, e a carga da pressdo pode
ser representada pela profundidade do escoamento k. Para simplificar, a carga da

pressdo de um escoamento curvilineo pode ser representada por a’k, onde @’ € um
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coeficiente de correciio para o efeito de curvatura. O coeficiente de correcdio ¢
denominado coeficiente de distribuiciio da pressdo. Desde que este coeficiente seja
aplicado & carga da pressdo, o0 mesmo pode ser denominado de coeficiente de pressdo,

pode ser demonstrado:

j'c'VdA (6.10)

onde Q = a vaziio, V' = a velocidade, e d4 = um incremento de 4rea. Entdo o> para
escoamento cOncavo, a’=I para escoamento paralelo, e a’<I para escoamento

Convexo.

6.12.3 EFEITO DA DECLIVIDADE NA DISTRIBUICAO DA
PRESSAO

A distribuiciio da pressio também difere da hidrostatica quando a declividade

do fundo é muito ingreme (Figura [6.4] ). A pressdo em B neste caso €

— = ABcos#

Py 2
—=ycos 6
Y
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£r _ 4D (6.11)

Figura 6.4 Distribui¢fio da pressdo para escoamento

em canais com declividade.

Rios e canais com seno @ = 0,01, isto &, cos’0 = 0,9999 sio considerados
muito ingremes. Na grande maioria dos casos, a declividade (Figura [6.4] ) pode ser
assumida pequena para que o cos’@ se aproxime da unidade; além disso, a distancia
vertical y pode ser considerada igual & profundidade da dgua d. Em geral, se 6<I 0 ou
S <0,018 onde S ¢ a declividade do canal, a Equacfo (6.7) é valida (French [1987] ).

A distribuicdo das pressdes difere tanto mais da hidrostatica quanto maior for
o valor da aceleracdo a que estfo sujeitas as particulas liquidas, ou seja, quanto mais
se afastar o movimento das condigdes do regime uniforme. Ora, no escoamento
gradualmente variado, pela prépria definicdo, as aceleragdes das particulas sio muito
pequenas, podendo-se, nesse caso, estender a ele as conclusdes tiradas para o regime
uniforme, isto €, da distribui¢fo hidrostatica das pressées numa se¢é@o transversal. O

estudo do movimento gradualmente variado se baseia nessa hipétese fundamental.
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A distribuicdo da pressio em cada se¢do transversal é hidrostética. Essa hipotese
é verificada quando as aceleragdes verticais forem pequenas, isto €, se a variagdo da

profundidade, ao longo do canal, for gradual.
6.1.2.4 ANALISE DIMENSIONAL DA PRESSAO
HIDROSTATICA

A hipétese basica da teoria das ondas de 4guas rasas é que a distribuicsio da

presséo € hidrostatica, ou
p=pg(h—z), z<h (6.12)

A Equagio (6.12) é a hipétese basica da teoria das ondas de 4guas rasas, € € muito
aplicada na engenharia. Essa condigdo pode ser derivada das equagdes da
hidrodindmica. Considerando-se a equacfio tridimensional da continuidade em um

ponto no campo do escoamento,

M d W, (6.13)
&

—tU—FV—F+W—=———"—g (6.14)
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onde a direcfio z é tomada na vertical e w é a componente da velocidade ao longo de

z. Adimensionalizando-se as variaveis das Equagdes (6.13) e (6.14), tem-se:

V* - ;Ht =£;xt = —,t* =5f;
g H L £
x V_ o+ W« Z_ p
v =—“;W =—;Z =—; = ; 6.15
v, /4 H P oV el

onde W=velocidade vertical. As Equagdes (6.13) e (6.14), em forma adimensional,

tornam-se:
o’h* . av* L aw* - (6.16)
& & HV, &
e
MW LA A LW .
—TU ek i ‘+ w =
a & & HV, &

(6.17)

E conveniente estabelecer que LW / HV, ¢é igual & unidade. Como também a teoria

das ondas de aguas rasas
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H
e=—{1 6.18
I K (6.18)
¢ usada. Entfo,

e=—<<1. (6.19)

O fator de escala vertical (a profundidade) ¢ considerado pequeno quando comparado
com o fator de escala horizontal (o0 comprimento da onda). Como conseqiiéncia, a
velocidade vertical é pequena quando comparada com a velocidade horizontal.

Considerando o ultimo termo da Equaco (6.17), e admitindo que

_HE (6.20)

Fazendo-se com que as velocidades sejam

Vo=+gHeW= VO%- (6.21)

O valor ¥, pode ser considerado como a velocidade de uma onda de gravidade de

profundidade H. Com estas consideragdes, a Equagéo (6.17) torna-se:

T, - (6.22)
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Desprezando-se os termos da ordem £ , obtém-se a condicfio hidrostatica

—=-1 6.23
oz ( )

que € a Equacdo (6.12) na forma adimensional.

O problema que ainda permanece é saber quando aplicar a teoria da ondas de
4guas rasas. Isto é, quando saber que H/L ¢ suficientemente pequeno (Mahmmood
[1975] ). A resposta pode ser obtida por meio da teoria da onda de oscilaggo.

Considerando-se a onda de oscilacdio, os textos da hidrodinimica mostram
que a velocidade ¢ das ondas de comprimento L na agua de profundidade & ¢ dada

pela equacédo

c=.|2=tanh— (6.24)

tanh = S e (6.25)
de onde

e % % (6.26)
¢ = gh (6.27)
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em que L = o comprimento da onda. A Equacdo (6.27) € uma aproximacéo da
Equacdo (6.24), e se limita 2 aplicagdo de ondas longas e de baixa amplitude. Se ao

usar a Equacdo (6.27) em vez da Equag@o (6.24) a preciséo o ¢:

&tanhg@— tanh 27:ﬁ
0_2 — 27[ L — L (6.28)
oh h
S 273_
L

Quando A/L=0,055, e utilizando as equagbes de celeridade, o erro € de 2% nessa
varidvel, em consequéncia da aproximacdo da pressdo hidrostitica. Essa € uma

simplificaciio aceitavel para escoamento gradualmente variado
Pode-se definir, entretanto, que a velocidade da onda ¢ =,/gh ¢ a velocidade

com que a perturbacio em escoamento de canais tende a mover sobre a superficie da

r

agua, ¢ esta velocidade é medida em relagdo a agua.

6.2 APROXIMACAO DA DECLIVIDADE.

Na deducdio das Equagdes de Saint Venant, o send, da equagdo da forca

oz
gravitacional, foi aproximado para senf, =-— o"xo =S,, onde, pa realidade,
dZ; )
"oy =1g0,. Considerando-se o cos 6 = I, tem-se send, =ig6 . Sendo X

considerado na direciio inclinada em vez da horizontal, a forca de gravidade no

elemento deveria ser:
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F, = pgh(S, cos@, )sen6, (6.29)
€ a precisdo ser:

o= M =cos’ 6, (6.30)
120,

Para um é4ngulo &, =16, ou uma declividade S, =0,29m/m, ocorre um erro

aproximado de 2%. Se x € considerado horizontal, em vez de inclinado, entéo o erro

aproximado de 2% ocorre para 8, =11° ou S, =020m/m (Mahmood [1975] ).

6.3 COEFICIENTES DE DISTRIBUICAO DA VELOCIDADE

Na deducgio das equagdes de Saint Venant, foi assumido que a velocidade em
toda a secdio do escoamento é constante. Isso, na pratica, ndo ¢ verdade porque as
forcas viscosas tornam a velocidade préxima as paredes muito menor do que a uma
determinada distancia delas. Como resultado da distribuicBo ndo uniforme da
velocidade sobre a se¢fio do canal, a velocidade é geralmente maior do que o valor

calculado pela expressdo 77/2g, onde V ¢ a velocidade média. A energia cinética por

unidade de peso, V?/2g, ndo é, eni:retanto, amédia de V' /2g na se¢o transversal.
E necessario computar-se um fator de corregdo a para V?/2g, de tal forma que
aV?/2gseja a energia cinética média por unidade de peso do fluido que passa na

secdo.
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Se a velocidade varia através da sec#o, a velocidade média na se¢do (V2 [2 g)m

ndio sera necessariamente igual a V.2 /2g (o subscrito m indica o valor médio).

Portanto, a carga da velocidade média, ou energia cinética por unidade de peso

do fluido, € igual a

V3
V2 ITdA p2
| =2t _-g |= (631)
2g ) V., A 2g

m

onde a é um coeficiente de correcdio a ser aplicado para a carga de velocidade quando
calculado pela velocidade média. E também conhecido como o coeficiente de energia

ou coeficiente de Coriolis. Finalmente

L IV3dA
V34

(6.32)

As mesmas consideracSes sdo aplicadas ao célculo do termo da quantidade de

movimento (QpV),,. A taxa de transferéncia da quantidade de movimento através de

um elemento de 4rea dA ¢ igual a pV>dA; entfio, por um argumento similar ao

precedente, pode-se deduzir que o coeficiente de correcio da quantidade de

movimento ¢ igual a:

_(gpv), _ J7*a4
B2 (6.33)

onde & e f nfo possuem dimensio e representam fatores de corregdo para a carga

cinética V' /2g e para o fluxo da quantidade de movimento QpV", respectivamente.
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Para uma distribui¢io uniforme de velocidades estes fatores ndo aparecem, de
modo que a=f=I; para um perfil ndo uniforme de velocidades, a>B>I. Dados
experimentais indicam que o valor de & varia em torno de 1,03 a 1,36 para canais
prisméticos com pequena declividade (aproximadamente horizontais) (Chow [1986] ).
O valor é geralmente maior para canais pequenos € menor para cursos d’ agua de
profundidade consideravel. O valor de « apropriado ao escoamento laminar € de
pouco interesse, pois este escoamento raramente OCOITE NOS problemas préticos de
canais (Henderson [1966] ). Para o escoamento turbulento em canais regulares, o
raramente excede 1.15 (Henderson [1966] ). Enquanto que o valor de § para canais
com pequena declividade (aproximadamente horizontais) varia em torno de 1.0I a
1.12 (Chow [1986] ). A forma das Equacdes (6.32) e (6.33) torna claro que a ¢ mais
sensfvel & variacio da velocidade do que S, de modo que para uma dada segdo do
canal, @ > .

Em termos praticos, § e a sio geralmente usados somente quando o canal
consiste de uma secdo principal com subse¢des e/ou bermas, ou quando o canal €
extremamente largo em comparagio com a profundidade. Nestes casos, a grande
variagdo de velocidade de segdo para segdio realmente deturpa toda a variagdo gradual
de velocidade e é recomendavel considerar um perfil de velocidade para cada
subsecdo.

Os valores de & para escoamento turbulento em condutos forcados variam
entre 1,05 e 1,10. Considerando-se que, para esses condutos, raramente a velocidade
média V ultrapassa 2m/s e quase nunca ultrapassa 4me/s, pode-se mostrar que 0O
refinamento dos calculos, com a introducio do valor exato de a pouco altera os
resultados finais.

O mesmo nem sempre ocorre ao se tratar do escoamento num canal. De um
lado, porque nos canais o coeficiente @ podera atingir valores bem maiores que nos

condutos forcados e, por outro lado, naqueles, as velocidades poderdo atingir valores
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extremamente altos, tornando, as vezes, preponderante a altura cinética no célculo da
carga total. Admitindo-se, por exemplo, a=I,5, o que € possivel num canal, € a
velocidade média V=I10m/s, o que também é possivel no canal, a simplificacio
decorrente de fazer a=I levaria a um erro de 2,5m, o que seria inadmissivel no célculo

da carga total da corrente no exemplo citado.

6.4 RESISTENCIA AO ESCOAMENTO

A perda de carga unitéria por atrito € obtida através do uso das equacdes do
movimento uniforme como as de Chézy ¢ Manning. Antoine Chézy propds sua famosa
equacdo em 1769 e a formula de Manning foi proposta primeiro por Gauckler em
1868 (Mahmood [1975] ). Essas equacdes empiricas foram estabelecidas para
escoamento uniforme e permanente; no entanto, tém sido largamente utilizadas para
escoamento ndo uniforme e nio permanente com resultados satisfatorios.

Para escoamento permanente de fluidos incompressiveis num canal prismatico

de profundidade constante, a equa¢cdo de Manning € usada

__On
"~ C,R,A

Sy (6.34)

O valor de C,, é 1,49 e 1,0 para as unidades inglesas e para as unidades do S7,
respectivamente; Q é a vazio na segio transversal; R, é o raio hidraulico e Sy € a
declividade da linha de energia; # é o coeficiente de rugosidade, conhecido como 7 de
Manning. Embora 7, geralmente, seja uma caracteristica da rugosidade do canal, é

conveniente considera-lo um fator adimensional. Os valores de m para algumas
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superficies tipicas estdo na Tabela (6.1) (Vennard [1978] ). A Equagéo (6.34) deve ter

unidades consistentes no sistemas inglés ou no SI.

Tabela 6.1 Valores médios do coeficiente de rugosidade de Manning

para varios materiais de superficie

" Material da s@cie - ! mnm,g “
Canais artificiais (alinhados)

Aco 0,012

Madeira 0,012
" Concreto (alisado) 0,013

Tijolos 0,015
Cascalho de argila 0,025
Asfalto 0,013-0,016
" Terra (limpa) 0,022
Terra (com vegetacdo) 0,027-0,035 "
Canais naturais
Limpo e reto 0,030
|| Sinuoso com valas e bancos 0,040
Com valas profundas e com muita vegetacéo 0,100 "

Concreto (néo alisado)

Correntes das montanhas
Correntes maiores (larguras maiores do que

30 m na enchente)

0,019-0,022

0,040-0,050
0,025-0,100
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Esses valores de n, tomados como adimensionais (0 que eles ndo sdo: pela
Equacdo (6.34), verifica-se que 7 tem as dimensdes TL"'?), baseiam-se em medicdes
feitas no Sistema SI.

A dificuldade na previsdo da resisténcia ao escoamento ainda existe por
estimar-se o coeficiente de Manning para uma situacio natural. Infelizmente, um erro
relativo do coeficiente de Manning leva a um erro relativo na velocidade ou vaz&o na

mesma magnitude. Sobreestimar # leva a subestimar a vazio € vice-versa.
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7. TECNICAS NUMERICAS USADAS PARA RESOLVER AS
EQUACOES DO ESCOAMENTO NAO PERMANENTE EM
CANAIS

Muitos fenémenos de grande importincia na engenharia hidraulica ocorrem em
escoamento n3o permanente; isto é, a profundidade do escoamento e ou a velocidade
do escoamento variam com o tempo. Embora um nimero limitado de problemas do
escoamento nfo permanente, gradualmente variado possa ser resolvido analiticamente,
muitos outros requerem uma solu¢do numérica. Neste capitulo, somente os fendmenos
do escoamento gradualmente variado ndo permanente serfio discutidos. Esta
terminologia refere-se aos escoamentos em que a curvatura do perfil da onda € suave,
ou seja, a mudanca da profundidade, com o tempo, € gradual. Exemplos de
escoamentos gradualmente variados nfo permanentes incluem ondas de cheia e ondas

geradas pela manobra de estruturas de controle.
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Os modelos matematicos disponiveis para tratar os problemas do escoamento
gradualmente variado ndo permanente podem geralmente ser divididos em duas
categorias: (1) modelos hidraulicos que geralmente usam as equacdes de Saint Venant
para resolver os problemas de escoamento gradualmente variado ndo permanente e (2)
modelos hidroloégicos que usam as equacGes de Saint Venant, porém com
simplificagdes.

Entretanto, neste trabalho serdo usados métodos numéricos que resolvam as
equacdes que descrevem o modelo dindmico completo do escoamento gradualmente
variado ndo permanente (Equacdes de Saint Venant).

Para um canal retangular, a equacéo da continuidade é

%+h£+V%=O (7.1)
a a 17,4
onde

h = profundidade do escoamento

t = tempo

V= velocidade média do escoamento
x= disténcia longitudinal

e a equacdo da quantidade de movimento

av av ch
—+V—+g—=—-g8 1.2
or ox Soax B 72
As Equacgdes (7.1) e (7.2) sfo um conjunto de equacdes simultidneas que podem ser
resolvidas para as duas varidveis desconhecidos ¥V e k, dadas as condi¢Ges iniciais e de

contorno.
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Assim sendo, as equagdes de Saint Venant consistem da equacio da

continuidade

04 20 _

— 0 7.3
ot IOx (7-3)

e da equacio da quantidade de movimento

K A il P (7.4)

As equagdes de Saint Venant formam um sistema de equagdes diferenciais nfo
lineares em derivadas parciais que n3o podem ser resolvidas por métodos analiticos,
ou, se isto ocorre, somente apos simplificacdes com grandes limitagSes (Mahmood e
Yevjevich [1975] ). As técnicas numéricas mais usadas para solucionar este tipo de
equagdes sdo: 0 método MacCormack, o0 método Lax-Wendroff, o método das Linhas
Caracteristicas, o esquema de Preissman e 0 método de Elementos Finitos; sendo os
trés primeiros as técnicas mais utilizadas na modelacdo matematica do escoamento
unidimensional em superficie livre.

Ha um grande nimero e variedade de técnicas numéricas. Algumas podem ser
descartadas por serem imprecisas, instaveis ou também por consumir tempo; outras
parecem reproduzir solugdes relativamente bem. Entretanto, nfo hé ainda uma Unica
resposta para qual método € melhor.

Os métodos tém a finalidade de substituir o dominio real continuo em um
dominio equivalente discretizado, constituido de elementos nos quais as equagdes sdo
aplicadas. Dessa forma, procura-se obter uma solucdo numérica aproximada que

possibilite a determinacio dos valores da profundidade do escoamento £ € da
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velocidade média V efou da vaziio @ em pontos discretos do plano (x,2), sendo x a
ordenada ao longo do canal e ¢ o instante da simulacZo.
Os escoamentos nio permanentes em canais ou rios sdo geralmente modelados

como escoamentos unidimensionais mediante o uso das equagdes de Saint Venant.

7.1 METODO DAS CARACTERISTICAS

Uma técnica numérica muito usada para resolver os problemas do escoamento
ndo permanente conmsiste na solugdo das equacdes diferenciais pelo uso das

caracteristicas, Figura 7.1.

¥ & " {b
Pm P P;
¢ |lat | €/INE c,
Sl R 5 RN
-t
X X X X, X% X, Xy X
a - Malha caracteristica b - Malha retangular

Figura 7.1 Discretizagdo do método das caracteristicas
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Assumindo-se um canal retangular e rearrumando-se as equacbes da

continuidade e da quantidade de movimento, tem-se:

ch . Jdu h
+ + =

L=—+h—+u—~=0 75
Yoo ax uo”x (7.5)
Ju Su Zh
L="—+u""+g=—+gS, = 7.6
25 uo”x gé’x &y (40

considerando-se uma combinag3o linear das Equacdes (7.5) e (7.6), através de um

multiplicador 4 a ser determinado, tem-se:

728 AN . (7.7)

substituindo-se os valores das Equacdes (7.5) e (7.6) na Equaco (7.7), tem-se:

L=ﬂ+V§’—K+g5—h+gSf+A @Hf:ﬁﬂfa—h
ot ox ox ot ox ox

ou

L= éZ(V+Ah)+ﬁ +1 éﬁ[V+§J+@ +gS, (7.8)
ox ot ox A) ot

Na Equagdo (7.8), o primeiro e o segundo termo sio as derivadas totais da velocidade

e da profundidade do escoamento ou
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V V& O e viin (7.9)

— =+
dt oxdt ot dt

dh _chdx Sh  dx_. g (7.10)
dt Jxdt ot dt A

A Equacdo (7.8) pode ser reescrita como:

dv dh
L=——4+1—+ 08 7.11
& T (71D

igualando-se as equagfes para dx/dt nas Equagdes (7.9) e (7.10), obtém-se:

V+Ah=V+% (7.12)

e resolvendo-se,

—+|& J
A J_r\/; (7.13)
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Essas duas raizes sdo usadas para transformar as Equacdes (7.5) e (7.6) em um par de

equacdes diferenciais ordinarias sujeitas a restrigdes, especificadas nas Equacées (7.9)

e (7.10):

av __gdh _ _
dt c dt

SE

é=V+C

dt

onde a linha da caracteristica positiva € representada por:

dt

.

se

(dV | gdn _
di ¢ dt

E-—~V+C

-gS,

(7.14)

(7.15)

(7.16)

(7.17)
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a linha da caracteristica negativa € representada por:

(dV g dn

z s —_ o8

& e oY
C <

B g

dt

Y

Nas transformagdes acima, ndo se fez qualquer aproximacdo, e as Equacdes
(7.14) e (7.16) sdo tdo validas como as Equagdes (7.3) e (7.4). A tnica diferenca €
que as Equacdes (7.3) e (7.4) sdo validas no plano x-Z, enquanto que as EquacGes
(7.14) e (7.16) sdo validas apenas ao longo das linhas definidas pelas equaces (7.15)
e (7.17). Essas linhas sdo denominadas linhas caracteristicas. Matematicamente, elas
dividem o plano x-¢ em regides tais que cada uma pode ter solugdes diferentes das da
regifio adjacente, isto €, a solugdo pode ser descontinua ao longo dessas linhas.
Fisicamente, elas marcam o curso de uma perturbagio no plano x-f. As EquacGes
(7.14) a (7.17) podem ser resolvidas usando-se aproximacdes por diferencas finitas de
primeira ordem ou de ordem superior.

O método das caracteristicas resolve as equacdes acompanhando as linhas
caracteristicas, ou seja, transforma as equagdes diferenciais parciais, Equacdes (7.3) e
(7.4), em quatro equacgdes diferenciais ordinrias, Equacdes (7.14), (7.15), (7.16) e
(7.17), que representam com precisdo a propagacéo das perturbagdes do escoamento
ao longo do canal.

Os dois pares de equacgbes diferenciais ordindrias representam as linhas
caracteristicas. A caracteristica positiva propaga as perturbacdes de montante para

jusante e a caracteristica negativa as perturbacdes de jusante para montante.
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Quando o escoamento € subcritico,

u| <c, a caracteristica positiva tem uma

declividade positiva dx/dt no plano (x,Z), enquanto que a caracteristica negativa tem
uma declividade negativa dx/d¢ no plano (x,#), como esquematiza a Figura (7.2a).
Quando, entretanto, o escoamento € supercritico da esquerda para direita, #>c, ambas
as caracteristicas tém uma declividade positiva no plano (x,# (Figura [7.2b] ), embora,
quando o escoamento & supercritico da direita para esquerda, —u >c, ambas as

caracteristicas tenham uma declividade negativa no plano (x,#) (Figura [7.2c] ).

{a} (b} {c]

Figura 7.2 Linhas caracteristicas para escoamentos subcritico € supercritico.

O método das linhas caracteristicas pode ter malha caracteristica ou malha de
intervalos especificados. O método de intervalos especificados sdo mais adequados as
aplicagdes praticas, por terem os pontos de intersecdo das curvas caracteristicas

coincidindo com os pontos de interesse.
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7.1.1 CONCLUSAO DO METODO DAS CARACTERISTICAS

1 - Como visto, as Equacdes (7.14), (7.15), (7 .16), e (7.17) podem ser usadas
para obter uma solugéo numérica para as Equagdes. (7.3) € (7.4). Com esse propdsito,
pode-se empregar o método das caracteristicas ou de intervalos especificados. No uso
do método das caracteristicas, a posi¢do dos pontos discretos ndo € fixa no plano x-Z;
em vez disso, a posicdio desses pontos € determinada 3 medida que a solugio progride.
No método dos intervalos especificados, a posigdo dos pontos da rede € especificada
de acordo com a necessidade do projeto.

2 - As equagdes desenvolvidas s3o vélidas para os pontos internos da malha de
calculo. Nos pontos externos, as equagdes devem ser utilizadas juntamente com as
equagdes de contorno.

3 - Como desvantagem, o método das caracteristicas nfio € propicio para
sistemas em que a geometria do canal seja muito irregular e ou para escoamento
bruscamente variado, por causa da convergéncia das curvas caracteristicas. Para
canais naturais (com trechos irregulares), so necessarias varias secdes de célculo,
evitando-se com isto erros numéricos oriundos das interpolagdes das curvas
caracteristicas.

4 - Liggett ¢ Cunge (1975), citado por Wylie (1970), sugerem 0 uso do
método das caracteristicas para verificar a precisdo de outros métodos, e também para
a solucdo de problemas em laboratério.

As conclusdes mais importantes dos métodos das caracteristicas, segundo

Wylie (1970), sdo as seguintes:
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1 — A condigio de Courant de estabilidade é sempre satisfeita para a malha
caracteristica, enquanto que para 0s €squemas de intervalos especificados o usuério
tera sempre que verificar.

2 - A discretizagdo da malha caracteristica gasta menor tempo computacional
nos célculos do que a malha dos intervalos especificados.

3 - Quanto maior a interpolagdo utilizada pela malha de intervalos
especificados, maior o erro envolvido na solug&o.

4 - No método das caracteristicas, cada secio do canal € analisada
separadamente em cada instante. Portanto, esse método € geralmente utilizado na

obtencgio das condi¢des de contorno de alguns esquemas de diferencas finitas.

72 OUTROS METODOS NUMERICOS

a - Métodos das diferencas finitas de esquemas explicitos
- Esquema MacCromack

- Esquema Lax-Wendroff

b - Métodos das diferencas finitas de esquema implicito

- Preissman

c- Métodos dos elementos finitos
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7.2.1 DIFERENCAS FINITAS

Os esquemas numéricos de diferengas finitas, sdo em geral, classificados
segundo a discretizacdo no tempo em explicitos e implicitos. Os esquemas explicitos
usam informacdes do tempo £ para calcular as variaveis no tempo #+I, e assim €
possivel explicitar a incégnita. Os esquemas implicitos usam as informagdes do tempo
t e ++] para calcular as varidveis no tempo #+I pela solugdo de um sistema de
equagdes.

A discretizaciio dos termos continuos da equagdo diferencial por pontos na
regifo de solugio pode ser a mais variada possivel; no entanto, para a equacido em
estudo e o esquema escolhido, devem-se verificar as propriedades numéricas do
esquema, ou seja, estabilidade, consisténcia e convergéncia.

No esquema explicito, a condicdo de Courant € essencial para a estabilidade.
Essa condigdo & um fator limitante do tempo, o qual, a depender do fendmeno, pode
exigir um processo exaustivo de calculo. Numa manobra rapida onde s@io necessarios
intervalos de tempo bem pequenos para que haja melhor representatividade do
fendmeno, e onde as varidveis mudam rapidamente com o tempo, a limitagdo de
intervalo pequeno do tempo nfo ocasiona exaustivos célculos. Os esquemas implicitos
sio incondicionalmente estéveis e, podem usar intervalos de tempo maiores. No
esquema implicito, o fator limite é a precisdo dos resultados, pois os intervalos de
tempo devem ser escolhidos de modo que representem bem o fendmeno e que ndo
provoquem erro numérico na solugdo. Além disso, deve-se levar em conta 0 numero
de secbes por comprimento de onda para que oS referidos erros numéricos nio

deturpem os resultados obtidos.
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7.2.2 ESQUEMAS EXPLICITOS

A grande limitacio do uso de esquemas explicitos é a condi¢do de estabilidade,

chamada condi¢éo de Courant

(7.18)

Essa condicdo limita o uso do esquema numérico a pequenos intervalos de
tempo, exigindo-se um processo exaustivo de calculo.

N3o é possivel aumentar em demasia o espagamento Ax, para permitir um Af
maior, ja que a precisdo da solugio depende do numero de se¢des por comprimento de
onda. Quanto menor esta relagio, maior serdo os erros numéricos de amortecimento e
dispersdo.

Dentre os métodos explicitos, citam-se; 1) Esquema MacCormack, 2)Esquema
Lax-Wendroff.

Para proceder & solugio numérica das Equagdes (7.3) e (7.4), sera

demonstrada a discretizacgo do esquema explicito de MacCormack.

7.2.3 METODO DE MacCormack

Varios métodos numéricos, tais como: PREISSMAN e ABBOT, tém

apresentado bons resultados na modelagdo de escoamentos fluviais. Ambos os
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métodos sdo implicitos no tempo e ponderados espacialmente. Os métodos implicitos
tornaram-se muito populares, porque eles sdo estaveis incondicionalmente; isto €, 0
tempo computacional pode ser selecionado independentemente do tamanho do espago
da malha.

Recentes trabalhos mostram que o intervalo de tempo nos métodos implicitos
apresentam precisdo igual a dos métodos explicitos, especialmente se uma onda de
choque ¢ formada. EntZo, no caso dos escoamentos torrenciais, ou onde as
descontinuidades geométricas provocam a mudanca localizada do regime, o0s
esquemas implicitos ndo tém bom comportamento devido as instabilidades numéricas
geradas pela linearizagéio dos termos convectivos das equagdes basicas.

A simulacdo do escoamento hidrodindmico torrencial nos canais naturais
através do uso das equagdes de Saint Venant pode ser efetuada com o emprego da
técnica de discretizacio em diferencas finitas explicitas de MacCormack, que se
constitui num esquema numérico de alta acuracidade e permite o tratamento de canais
com altas declividades e grandes variacdes geométricas, com ocorréncia de ressaltos
hidraulicos e pontos criticos.

Lax e Wendroff (1960) desenvolveram um método que deu origem ao método
MacCormack, de segunda ordem, o qual pode ser usado na simulagdo de
escoamentos bruscamente variado. Chaudhry et al. (1987, 1989, 1990, 1991) e
Navarro (1992) desenvolveram pesquisas sobre a aplicagio do método numeérico
MacCormack na simulacio de escoamentos em canais regulares onde ocorrem
fenbmenos como: ressaltos hidréulicos e variagdes de fundo. Esse esquema
fundamenta-se na aplicagéio de diferengas finitas de segunda ordem de acuracidade,

como forma de representar as ondas de choque do fend6meno.
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7.2.3.1 DISCRETIZACAO NUMERICA

A discretizagio numérica do esquema de MacCormack considera a malha
espago-tempo conforme indica a Figura (7.3). O canal é discretizado atraves das

secdes transversais distanciadas de Ax. O dominio do tempo é dividido em intervalos

At
&
i
il —
LM
t k
Ax
i1 i i+l 3
Figura 7.3 Esquema de diferencas finitas
A seguir ¢ apresentado o esquema nUMETico:

G +F. +5=0 (7.19)
em que
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onde se tem o passo preditor

oG _G7 =i
ot Ar

oF _Ff-F}
ox Ax

Substituindo-se estas diferencas dentro da Equagdo (7.4), obtém-se:

G? =G - 2L (P} - FL,)- !

sendo, 2 <i<N

(7.20)

(7.21)

(7.22)
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e 0 passo corretor

G -G¥

o0 _Si =% (7.23)
ot At

P _ P

QF_ = F‘Hl F; (7_24)
ox Ax

G* =G -.i—i(p;fl _FP)-MS? (7.25)
sendo, 1<i<(N-1)

O valor de G; em um tempo desconhecido k+1 € dado por

G =2(er +6;) (7.26)

7.2.3.2 VISCOSIDADE ARTIFICIAL

Como os métodos de ordem elevada podem gerar erros numericos derivados
do método de discretizagdo, o que ocasiona oscilagdes na solugdo (nas variaveis hk e
Q), recomenda-se minimiza-los pelo emprego da viscosidade artificial ou refinamento
da malha x-£. Para este proposito, foi adotado o procedimento apresentado por
Warning e Hyet (1974), Jameson et al. (1981), e Gharangik e Chaudhry (1991). Esta

correcdo € dada por:
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_ |hi+l - 2hi i hi—l

= T2
£ T ]+ R+ (7.27)
At
Ein2 = kEmax(gm:Si) (7.28)
At
Eiyp = kEmax(g,._l,gi) (7.29)

onde k é o coeficiente de dissipagdo (k o coeficiente de amortecimento varia entre 0.5
e 3), e deve ser escolhido o menor valor possivel (Chaudhry et al. [1991] ), mas que
aplaine as oscila¢des de alta freqiiéncia.

As variaveis calculadas sfo, entio, modificadas. Levando-se em conta esta

teoria, o vetor G corrigido fica assim:

a; = 8i+1/2(Gi+1 - Gi)" €ia/2 (Gi = Gi—l) (7.30)

G, =G, +a, (7.31)

1 '] i
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7.2.3.3 CONCLUSOES DO ESQUEMA MacCormack

1) - A aplicacsio do método de discretizagdo numeérica de MacCormack conduz
a bons resultados na simulaciio dos escoamentos varidveis no tempo em canais,
notadamente naqueles onde hd manobra de controle e ocorréncia de ressaltos
hidraulicos. Esse comportamento € superior ao observado nos esquemas tradicionais
de diferencas finitas, freqiientemente instaveis quando a condi¢io de escoamento
predominante ¢ torrencial.

2) - Quando & atendida a condigéio de Courant, a estabilidade e convergéncia
do método sdo garantidas.

3) - Embora o tempo computacional gasto para o processamento dos dados
seja relativamente maior do que o tempo utilizado nos modelos numéricos implicitos,

os resultados apresentados tém boa preciséo.

7.2.4 METODO LAX-WENDROFF

Para a demonstragio do método, serfio introduzidas novas variaveis para oS

grupos de pardmetros que aparecem nas equagoes da continuidade e da quantidade de

movimento:
W =A (7.32)
WV + g’; —B (1.33)
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_ghS,; =C

Em termos de novas variaveis, as equagdes simplificam-se em

oh o4
i 0
or ox

n+1l -
— N x —
= T At
Ati2
,. -
i-1 i i+1

Figura 7.4 Sistema de malha de dois passos para o esquema Lax-Wendroff

(7.34)

(7.35)

(7.36)
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Em seguida, formular-se-4 o método numérico de Lax-Wendroff para a
resolucdio destas equagdes. Esse esquema introduz um passo de tempo intermedidrio,
que serd designado por (~ ). Como o passo intermedidrio se localiza na metade do
tempo entre n e n+1, representar-se-4 o primeiro passo de r ate ( ) para a equagdo

da continuidade, na forma de diferenca finita:

hi_ - hi,n + A i+ln — A'f—],n

=0 (7.37)
At/2 2Ax

No método de Lax-Wendroff, A;,, € substituido por
1
By =Py + 1) (7.38)

2

entdio o valor para h; ¢ dado por
Aoy — A'vn) (7.39)

Correspondentemente, o passo intermedirio para A4 da equagdo do movimento

(Equacgo [7. 36] ), €

A.; = %(Alﬂl,n + A'i-l,rz )— %(B|J+l,n Lo B'i—l,rz )—' %C'i,n (740)

Complementando-se este passo de tempo, calcula-se
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V=21 (7.41)

Com os valores de # e V,” obtidos no passo intermedidrio obtém-se os valores

I

correspondentes de B’ , e C'; calculados pelas Equagdes (7.33 ) e (7.34).
No segundo passo, procede-se de n até n+l, utilizando-se as variaveis do
passo intermediério para as derivadas espaciais. O segundo passo para a equagdo da

continuidade é representado por

hj’n+] B h,',n + A —Aia

=0 7.42
At 2Ax (742)

Reescrevendo-se esta equacdo para R+

At

Bip =h, —E(A';]—A‘I_l) (7.43)

in+l — "tin

Similarmente, obtém-se o valor de A'jpiy através da equagdio da quantidade de

movimento

Aina = A4z "'—A'—IL_(B‘:H —B':—1)— Gy (7.44)
2Ax
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No célculo de 7,,,,, serdo usados Aina € h,,, encontrando-se desta forma a

velocidade no novo nivel de tempo. A integracfo continua sucessivamente da mesma
maneira de n+l a n+2. O procedimento tem continuidade até o limite de tempo
definido pelo fendmeno fisico.

Uma consideragiio especial é necessaria no contorno de montante € jusante,
pois a diferenca central de A’ e B nio é possivel. No contorno de montante onde i=I,

é usado 0 esquema progressivo para obter /; no passo intermediario:

Wo=h, _%(A'z,,, ) (7.45)

Para o segundo passo em n+1, o valor de & a montante €:

- —%(AE _47) (7.46)

O valor de k no contorno de jusante ¢ estabelecido pelo nivel do canal, que € a
informacfio de entrada para a andlise da pesquisa.
Em cada intervalo de tempo Af, para que seja atendida a condigdo de

estabilidade do método, é verificada a condi¢dio de Courant.

Ax
T . N (7.47)
|+ gh
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7.2.5 CONCLUSAO DOS METODOS EXPLICITOS

A grande limitagiio dos esquemas explicitos ¢ a condigdo de estabilidade de
Courant.

A vantagem do método explicito ¢ a facilidade de formulagdo e programacio
para uso em computador. Assim sendo, quando for necessario simular transientes com
intervalos de tempo pequeno, um esquema explicito pode ser usado.

Liggett ¢ Cunge (1975), citados por Tucci (1980), ndo recomendam o uso de

esquemas explicitos para problemas de propagacio em redes de esgoto.

7.2.6 ESQUEMAS IMPLICITOS

O procedimento implicito oferece vantagem particular quando se trata de
transientes lentos em canais naturais. Por isso, tem sido usado extensivamente para a
analise de cheias ao longo de um rio.

Os esquemas implicitos tém formulacio linear e nfo linear. S&o também
classificados segundo a malha numérica. Stoker (1957) apresentou um esquema
implicito com quatro pontos, aplicando-se em problemas de cheia, [citado por Tucci
(1980)]. Preissmann (1961) usou uma formulagéo linear de esquema implicito, que
tem sido largamente usado, [citado por Tucci (1980)]. Abbott e Ionescu (1967) e
Vreugdenhill (1973), [citados por Tucci (1980)], usaram um esquema implicito
centrado no espaco, com vazdes € niveis calculados em se¢des diferentes. Baltzer e
Lai (1968), Amein e Fang (1970) e Fread (1976) usaram formulagdes implicitas n&o
lineares, [citados por Tucci (1980)].
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Os esquemas implicitos tém sido largamente aplicados, tanto em problemas de
propagacdo de onda de cheia, como nos devidos & oscilagéo de maré. As limitagdes
desses esquemas S30 MENOIES, permitindo intervalos de tempo maiores, solugdo de
problemas mais complexos ¢ generalizacio de sua formulagio. A maioria dos
programas de computador de uso privado ou divulgados, geralmente, usa esquemas
implicitos.

A diferenca entre os métodos diferencia segundo a malha e a ponderagdo das
variaveis no calculo dos termos das equagdes. E, também, variam quanto a
linearidade e nio linearidade das equagdes resultantes. A escolha de um determinado
esquema esta relacionada com a eficiéncia da solucio e acuracidade dos resultados a
serem obtidos.

A seguir, serd descrita a solu¢&o das equagdes de escoamento por um dos

esquemas implicitos utilizados.

7.2.7 ESQUEMA DE PREISSMANN

As Equacdes (7.3) e (7-4) ndo podem ser resolvidas analiticamente, mas
podem ser resolvidas por um método de aproximagio numérica. O esquema
Preissmann é o método implicito mais largamente usado. Foi introduzido por
Preissmann (1961), [citado por Tucci (1980)], e tem sido adaptado por vérios
pesquisadores.

Os métodos implicitos de diferencas finitas foram desenvolvidos por causa das
limitagdes impostas no espago do tempo Af, quando se usam esquemas explicitos. Para
proceder 2 solugZo numérica das Equacdes (7.3) e (7.4), pode ser escolhido o método

com diferencas finitas, utilizando-se o esquema implicito de Preissmann.
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Considerando-se que a fungo f (x,§) representa qualquer varidvel referente ao
escoamento, o esquema de Preissmann calcula o valor desta funcdio e de suas
derivadas parciais no ponto médio da malha de discretizago, a qual esté limitada pelos
pontos (@, j+1), (considerando y = 0,50). Desta forma, a fungdo f (7 e suas
derivadas no tempo € no espaco ficam: '

Os esquemas do tipo quatro pontos utilizam quatro valores para discretizar os

termos das equagdes. De forma geral, podem ser formulados da seguinte forma:

g i % 1-8 ) )
=2 (rs+ 1) (fh+ 1) (7:48)
j¥l _ g+l ¥ el
if =0 i+ Ax.fz + (1 o 9) f;+lef-i (7-49)
X
o L alty - stye s - ) 750

onde 9= coeficiente de ponderagéo no tempo (0<9<1); y~coeficiente de ponderagdo
no espago; Ax=incremento no €spaco; At=incremento no tempo; #=indice que
representa a discretizacéo temporal; j=indice que representa a discretizagdo espacial,
x=espago ¢ #= tempo. O esquema de diferenca é numericamente estavel quando
14,<9<]. Para 9<% é sempre instavel.

Usando-se o método de diferencas finitas, as Equagoes (7.3) € (7.4) podem ser
reescritas como um conjunto de equagdes algébricas lineares para cada duas grades de
pontos adjacentes no plano x-. Segundo Liggett e Cunge (1975), introduzindo-se o

esquema implicito de Preissmann, tem-se:
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49, +Biq n +Cyz; + Dz, + E, =0 (7.51)

A,q;+Byq;., +C,z;+D,z;,, + E,=0 (7.52)

onde g; e y; correspondem a vazio € a profundidade no tempo i a (i+1) na grade de
ponto j; enquanto que gy € Yj+1 correspondem a grade de ponto j+l;eA,B,C, D, e E
sio coeficientes calculados com valores conhecidos no tempo de passo i. Cada grade
de ponto tem dois valores desconhecidos, ¢ e y. As expressdes que representam estes
coeficientes podem ser encontradas em Mahmood e Yevjevich (1975).

Nesse caso, as equagdes resultantes s&o lineares, resultando em um sistema de
equacdes cujos  coeficientes podem ser colocados na forma de uma matriz

pentadiagonal. Para a soluc&o dessa matriz utiliza-se 0 método Double Sweep.

7.8 CONCLUSAO DOS METODOS IMPLICITOS

Os esquemas implicitos apresentam vantagens sobre 0s outros esquemas, pois
permitem um intervalo de tempo de calculo (Af) maior, melhorando a eficiéncia
computacional. Os esquemas explicitos s#o limitados pela condicio de estabilidade,
que ¢é funcéo da celeridade das ondas gravitacionais. Quanto maior esta celeridade,
menor deve ser a proporgio Ar/Ax. Os métodos implicitos estdo limitados pela
precisio da solugdo numerica.

A escolha de um determinado esquema € fungdo de suas caracteristicas
numéricas. Entre os esquemas implicitos geralmente estaveis, o critério baseia-se na

precisdo da solugdo. A estabilidade de um esquema nfio garante um bom resultado.
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Pode ocotrer o contrario: ao forgar a estabilidade do esquema, pode-se provocar eIros

na solucio numérica.

7.2.9 ELEMENTOS FINITOS

Como visto, no método das diferencas finitas, a regido de interesse €
representada por uma série de pontos ou nos, e a relagdo entre os valores nestes
pontos é geralmente obtida através de expansdo truncada em série de Taylor. Por
outro lado, no método dos elementos finitos, a relacdio entre valores nodais € obtida
por meio de polindmios de interpolacéo, validos para cada sub-regifio ou elemento.

De uma maneira geral, pode-se afirmar que a teoria basica do método das
diferencas finitas é mais simples, consistindo apenas na substituigdo das derivadas
parciais da equagdo continua por meio de formulas discretas de diferencas, ¢ na
aplicagdo da equagdo resultante em um namero finito de pontos da regido. Isso da
origem a um sistema de equagdes algébricas cuja solucdo fornece os valores
desejados. A discretizagdo €, usualmente, feita com auxilio de uma malha com
espacamento constante, o que pode introduzir aproximacdes de geometria. Embora
malhas irregulares possam ser empregadas, € COntornos curvos possam ser mapeados
para facilitar a discretizagdo, tais procedimentos envolvem complicagBes adicionais
que ofuscam a simplicidade matemitica e computacional do método.

No método dos elementos finitos, a discretizagdo do continuo € feita com o
auxilio de elementos que podem ter formas geométricas diversas, o que permite uma
melhor representagdio do problema. Os polindmios que interpolam a variagdo da
fungdo incognita, dentro de cada elemento, podem ser lineares ou de ordem mais alta
(na pratica, elementos quadraticos € clibicos também sdo usuais). Isso d4 uma maior

flexibilidade ao método; a contrapartida, porém, € uma formulacio matematica mais
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complexa, na qual o erro cometido pela aproximagio em cada elemento é minimizado

por um método variacional ou de residuos ponderados.
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8. COMPARACAO DA ESTABILIDADE, CONVERGENCIA E
CONSISTENCIA

8.1 INTRODUCAO

Deveria haver um conjunto formal de critério disponivel para decidir qual
método é melhor. Infelizmente, isso é impossivel. No entanto, podem-se usar alguns
indicadores ou pelo menos mostrar quais elementos, provavelmente, influenciam a
escolha.

Para se ter confianca em um certo esquema numerico de aproximacio, no
sentido da garantia de que a solugéo obtida com o esquema numérico representa uma
aproximacfo razoéavel da solugdo exata do problema matemético, € necessario que o

esquema utilizado apresente propriedades de consisténcia, convergéncia e estabilidade.
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Essas propriedades estfio interrelacionadas na solugdo numérica e sdo funcdes dos

erros envolvidos.

8.2 ESTABILIDADE

Estabilidade ¢ uma propriedade relacionada, basicamente, com o esquema de
integracio no tempo. Quando um método numérico € instavel, uma pequena
perturbacdo, tal como um erro de arredondamento ou um erro de truncamento,
aumentar4 com o tempo a medida que o processo de célculo avanca. Freqiientemente,
essa amplificacio é de ordem exponencial e os erros crescem além de alguns limites
razoaveis ap6s um pequeno nimero de passos do processo computacional.

Ao desenvolver o sistema de equagdes, obter-se-ia a solugdo numérica
exata Y(x,2), se fosse possivel fazer os processamentos até um numero mfinito de
casas decimais. No entanto, na pratica, cada célculo é feito com um nimero finito de
casas decimais ou de algoritmos significativos, um processo que acaba introduzindo
um erro de arredondamento toda vez que o célculo é efetuado, significando que a
soluciio numérica obtida nfo seja ¥ (x,#), mas ¥’(x,2). O valor de ¥’(x,2) é chamado de
solugfio numérica e a diferenga R, =Y-¥’ ¢ chamada de erro de arredondamento.

Sendo ¥ (x,?) a solugdio exata do modelo numérico representado pela equagéo
F,,, tem-se que Fy, (¥) =0 . Se Y(x,?) for substituido pela solu¢éo exata do modelo
matematico ¥, (x,2) nos pontos da malha de célculo das equagdes de diferencas, entdo
o valor de Fy, (Y,) =6 é chamado de erro de truncamento no ponto (X, relativo a

equacdo F..
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Na pritica, o erro de arredondamento gerado pelos atuais microcomputadores
¢ extremamente pequeno, e estudos neste sentido indicam que ele € menor que o €rro
de discretizacdo.

E bastante 6bvio que um esquema instavel ndo pode ser usado. Os esquemas
estaveis podem ser divididos em duas categorias:

(1) Condicionalmente estavel, usualmente com um tempo At limitado pela
condigdo Courant, A¢ <Ax/(/V/i-C), C=./gd/B.

Para os esquemas explicitos, de forma geral, a condi¢do ideal é que a condic&o

de Courant ocorra em cada passo de célculo, ou seja,

_@AL_ 1
Ax VxC

(8.1)

para que nfio ocorra disperséo ou dissipac@o.
Em caso de canais onde o termo de atrito (termo ndo linear) e as contribuigcdes
laterais ndo s3o tdo pequenos, essa condigdo passa a ser necessaria, mas nem sempre

suficiente. Assim, Wylie (1970) propds o seguinte critério na selegdo do intervalo de

tempo At:
S
Ar< D% _Ar( 85, 4 : (8.2)
¢ 2| V A

Outro pardmetro limitante ¢ o nimero de segbes por comprimento de onda
simulada L/Ax. Esse niimero deve ser pelo menos maior que 10 para que se obtenha
uma precisdo razodvel. A medida que este numero cresce, melhora a precisfio da

solugcdo numérica.
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(2) Incondicionalmente estavel (esquemas implicitos) por permitir um espago
de tempo Af arbitrario.

A estabilidade dos esquemas implicitos estd relacionada com o erro de
arredondamento. N#o existe uma teoria geral para determinar as condicdes de
estabilidade para a equacfio diferencial parcial ndo linear.

Uma versdo linear das equacdes de Saint Venant tem sido utilizada para a
analise de estabilidade por meio do método de Von Neumann ((Abbott e Ionescu
[1967]); (Liggett e Cunge [1975]); Fread (1974); Vreugdenhill [1973], citados por
Tucci (1980)).

A anilise pelo método de Von Neuman ¢ feita por expansio em série de
Fourier do erro que cresce com o tempo. Esta analise baseia-se numa formulacio
linear das equagdes de escoamento gradual, portanto tem limitagdes. Os resultados
sdo indicadores, que servem de guia no uso do esquema numérico.

Um dos efeitos dos erros numéricos na solugdo do movimento da onda em
canais ¢ avaliado pela diferenca de amplitude da onda obtida numericamente ¢ a
solugio verdadeira, que ¢ chamada de amortecimento numérico € real. A amplitude da
onda na solucio numérica pode ser maior ou menor que a real. A diferenca entre a
velocidade de propagacio da solugdo numeérica e verdadeira é frequentemente avaliada
no sentido de avaliar os erros numéricos. Este efeito devido a velocidade é chamado

de dispersdo

Fread ( 1974) obteve as propor¢des

B amortecimento analitico

R =
1 . =
amortecimento nUmMerico

_ velocidade analitica

2 B .
velocidade numerica
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os valores obtidos s30 uma estimativa, que permite ter uma ordem de grandeza para a
discretizagio. O valor @ (usado no célculo de R; e R>) préximo de 0,5 permite uma
solug¢iio numérica mais precisa, mas sujeita a oscilagdes, enquanto que proximo a 1,0 a
solucdo apresenta mais erros numéricos mas € mais estavel.

A solugfo analitica € obtida pela série de Fourier, e a numérica, pelo uso do

esquema numérico e a substituicdo de formas discretas da série de Fourier.

8.3 CONSISTENCIA

A consisténcia esta relacionada com a aproximacio do sistema continuo de
equacdes por um sistema discreto. Um esquema de diferencas finitas € dito consistente
quando, ao refinarem-se as aproximagdes se tornam matematicamente equivalentes as
equacdes diferenciais originais. Isso significa que, quando os incrementos espacial e
temporal tendem a zero, o erro de truncamento obtido na expansdo da solucdo
aproximada por série de Taylor tende a zero. Portanto, 0 esquema de diferengas finitas
¢ dito consistente com o sistema de equacdes diferenciais parciais, se o erro de
truncamento em um ponto qualquer (x,7) tender a zero, € quando as dimensdes da

malha de calculo tenderem a zero, ou seja, At = 0 Ax = 0.

8.4 CONVERGENCIA

Convergéneia é a condigdo em relacio a qual a solugdo do esquema

aproximado tende para a solugdo exata da equagdo diferencial, 2 medida que se
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diminuem os incrementos espacial ¢ temporal. Portanto, chamando-se de ¥, (x,7) a
solugiio exata no ponto (X, € Y(x,?)a solugdo numérica no mesmo ponto, o esquema
¢ convergente quando o erro de discretizacdo W (x,t) = Y,(x1) - Y(x,?) tende para
zero, em qualquer ponto (%), onde os incrementos espacial e temporal se
aproximarem de zero.

Seja Y, (x,?) a solugdo exata do modelo matematico representado por equagdes
diferenciais parciais e seja Y(x) a solugdo exata do modelo numérico utilizado. A
diferenca ¥, (0 -Y(x,0) € chamada de erro de discretizacdo, e sua magnitude
depende das dimensoes da malha de calculo (Ax, At) e do nimero de termos na série de
diferencas usada para aproximar as derivadas. O esquema de diferencas finitas €
convergente se, para qualquer ponto da malha de calculo (%8), Y (x,0) tender a ¥, (x,2)

e quando Ax e Af tenderem a zero.

8.5 CONCLUSAO

Principios que devem ser considerados no roteiro de programagao:

1 - Usar o método das linhas caracteristicas para problemas de laboratério ou
para verificar a preciséo de outros meétodos.

5 - Usar o método explicito quando & necessério desenvolver rapidamente um
novo programa para simular um fendmeno que ocorra em curto espago de tempo.

3 . Em termos praticos, as condicdes de estabilidade, consisténcia e
convergéncia ficam limitadas inicialmente pelo préprio fendmeno fisico: o incremento
de tempo Af da malha de célculo deve ser sempre limitado & evolugdo do fendmeno

transiente. Se o tempo de manobra, que altera as condi¢des iniciais de escoamento,
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provocando o transiente, € igual a Afm, O incremento de tempo da malha de célculo
fica limitado & condiciio Af < At,, para que a manobra possa ser adequadamente
considerada.

4 - N3io usar o método explicito para sistemas de esgoto.

5 - Usar o método implicito para problemas de propagacZo de cheia, porém
verificar a possibilidade de ocorréncia de descontinuidade que, provavelmente,
aparece. No caso de descontinuidade, sugere-se 0 método explicito de MacCromack.

6 - Quando analisar um programa, tomar cOmo um critério a aplicabilidade
dele para vérios fendmenos (problemas) que possam OCOTTer. Nzo tomar como base
uma decisdo fundamentada num fator, tal como o menor tempo computacional (o
calculo pode mudar) ou “maior precisdo” (algumas vezes isto nfio melhora em nada).

7 - N&o aceitar algum pacote sem conhecer 0 seu processo de avaliag@o.
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9. TESTES PRELIMINARES DOS METODOS NUMERICOS EM
UM CANAL RETANGULAR CUJA CONDICAO DE
CONTORNO A JUSANTE E UMA SENOIDE

9.1 APRESENTACAO DO MODELO MATEMATICO

Com a finalidade de verificar a eficiéncia dos algoritmos desenvolvidos para
os métodos das Caracteristicas, MacCormack, e Lax-Wendroff, os quais serdo usados
na simulagfio da superficie da 4gua em queda livre em um canal retangular, testaram-
se esses esquemas numéricos em um modelo que tem como condi¢do de contorno a
jusante, a profundidade variando segundo uma sen6ide com o tempo, cujos resultados
estfio representados em gréfico e tabela [Roberson e Crowe (1997)].

O esquema numérico desenvolvido para o escoamento nido permanente com
superficie livre, em canal retangular, tendo, como condi¢dio de contorno a jusante,

uma sendide, é demonstrado através da equacgo da continuidade

ZiZ(vm)=0 6.1
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e da equacéo da quantidade de movimento

%(hVH%(th 4 g;'zz J _Sr ZM% (9.2)
onde:

h=profundidade;

V=velocidade média do escoamento em determinada secfio, e em determinado
instante;

P=perimetro;

Cg=coeficiente de Chezy;

B=largura do canal;
x=comprimento da se¢do do canal;

t=tempo;

AV 1

i - :

h :

! !
Wista lateral

L —]
l Reservatdrio

Vista em planta

Figura 9.1 Canal retangular, cuja condicao de contorno no reservatério,

é uma sendide.
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Dados para andlises preliminares dos métodos das Caracteristicas, Lax-
Wendroff, ¢ MacCormack, aplicados em um escoamento nido permanente, €m um

canal de sec@o retangular.

Dados do escoamento:
h (profundidade inicial)=5m;
L (comprimento do canal)=50m;
amplitude=0.5;
frequéncia=0.1;
Cs(Coeficiente de Chezy)=0.005;
V (velocidade inicial)=0;

t(tempo limite)=100s.

Condicdes iniciais:
h(x,0)=5m;
V(x,0)=0.

Condi¢Ges de contorno:
h(SO,t)=5+5mp* sen(freq*tempo);
V(0,t)=0.

Para facilitar a discretizagdo dos métodos numeéricos, relacionaram-se grupos

de paradmetros a novas variaveis; portanto:

hV = A,

2
hv? +g—’2“~—_3m
€
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)

Lax

Em termos das novas variaveis, as equagdes (9.1) e (9.2) simplificam-se em:

il + O _ (9.3)

ot ox

€

0d,, 0B,

—_—t = —C 9.4
o Py Lax .4)

Utilizando-se o método de Lax-Wendroff para a discretizagéo das Equacoes

(9.3) € (9.4), seguir-se-do estas duas etapas:

n+l

H— J 3 — At

i-1 i i+l

Figura 9.2 Definigiio do sistema da malha para as equages de diferenca finita.
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1)12 Passo: Procede-se do intervalo de tempo n a r+1/2 [Figura (9.2)].

Para inicializar o processo iterativo, usam-se os valores das condi¢3es iniciais
para o calculo de Arax, Brax € Crax. Nas iteragdes seguintes, até atingir o tempo limite

de 100s adotado para a analise do escoamento nfo permanente, utilizam-se os valores

~o passo ~0 passo

de 45, ., B, ¢ CZ™ obtidos no 2° passo, ou seja, os valores do tempo

anterior.

a) Da equaco da continuidade, calcula-se:

i+l.n 4Ax Laxi+] n Laxi=1,n

Através da equagdio da continuidade, obtém-se os valores das profundidades
h, em todas as se¢des estabelecidas, para o intervalo de tempo intermediario (n a

n+1/2), os quais serfio utilizados no intervalo de tempo (7 a n+I).

b) Da equagiio da quantidade de movimento, calcula-se:

A % ( Jrr Azo,m.,)_ At (Bzo,,m g )_ At e ©6

Laxi+l.n Laxi-1.n 4 Ax Laxi+1.n Laxi-1.n 2 Laxi.n

Com os valores de & e A obtidos neste intervalo de tempo intermediario,

calculam-se os valores dos seguintes parimetros, em todas as se¢des preestabelecidas.

1@ passso
10 passe

¢ C,

10 passo

o passo A
yrer =S B!

i - 10 passe 2 1 2

(9.72)

i
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2° Passo: Procede-se do intervalo de tempo de n a n+I [Figura (9.2)].

~0 passo At 0 passo o passo
h;n+1 = hin __(‘Ai _A] ) ) (9.8)
? s 2Ax Laxj+] Laxi-1
0 passo Ar o passe 0 passe At o passo
Alz‘m‘i‘n-t-l = Laxin - E (‘B‘;a’:iﬂ - Bilr"nf-: )_ ‘é_ CL;; (9'9)

Os parimetros h,,€4,, ~ correspondem aos valores j& obtidos no tempo

anterior, ou seja, no tempo 7, em todas as se¢bes do canal.
Com os valores de & e A obtidos no intervalo de tempo n a n+l, calculam-se

os valores dos seguintes pardmetros, em todas as se¢Ges preestabelecidas.

20 passse
A’
42 passo _ in +1 - 3¢ pasa . 90 passe
VIR =T BET se CL (9.10)

in+1

O processo numérico da condicdo de contorno a montante do canal

corresponde a:

o passo 90 passe At (A 90 passo Azo passo )

= =h -~ 9.11
h] 1.n ZAx Laxz p Laxi n ( )
0 passo At © passe 0 passo
Pone =hn— E(Aim —4 ) (9.12)
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1.2

Hidrogramas a montante & jusante de um canal; Ln=50m; tn=7.14s; hn=5m

= Montante
(Caracteristicas)
e Jus@Nte
(Caracteristicas)
— Montante  (Lax-
Wendroff)
Jusante (Lax-
Wendroff)

o
<
=
0.8 - - :
0 5 10 15
¥tn
Figura 9.3 Apresentacio dos métodos Lax-Wendroff e Caracteristicas, com
a profundidade de jusante variando segundo uma senéide.
Hidrogramas a montante e jusante de um canal; Ln=50m; hn=5m; tn=7.14s
12
= [Viontante
MacCormack)
e Jusante
MacCormack)
—— Montante
(Caracteristicas)
— Jusante
(Caracteristicas)
| =
< 14
=
0.8 - - ‘
10 15

0 5 Ytn

Figura 9.4 Apresentagiio dos métodos MacCormack e Caracteristicas, com

a profundidade de jusante variando segundo uma senoide.
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Hidrogramas a montante e jusante de um canal ; Ln=50m; hn=5m; tn=7.14s

12 ~

= Montante
(MacCormack)

e JUS@NtE
(MacCormack)

- Montante (Lax-
Wendroff)

— Jusante (Lax-

Wendroff)

0.8 ‘

7jul

Figura 9.5 Apresentacio dos métodos MacCormack e Lax-Wendroff., com

a profundidade a jusante variando segundo uma sendide.

Os esquemas numéricos MacCormack, Lax-Wendroff e Caracteristicas foram
aplicados para obter hidrogramas a montante e jusante de um canal retangular
[Figuras (9.3), (9.4), e (9.5)], cujos resultados do Lax-Wendroff [Tabela 9.1)1,
apresentam Otima precisio, quando comparados com os resultados do modelo

calculado por Roberson e Crowe (1997).
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Tabela 9.1 Resultados do esquema Lax-Wendroff aplicado em um canal onde se considera que a profundidade

de jusante varie segundo uma sendide com o tempo.

Comprimento do canal L=0 L=10m L=20m L=30m L=40m | L=50m
Tempo=10s |h (m/s) 532 531 5,29 534 5,38 542
V (m/s%) 0,00 -0,19 -0,39 -0.47 0,53 -0.58
Tempo=20s |[h (m/s) 6,00 597 5,86 5,74 5,60 545
V (m/s?) 0,00 0,01 0,07 0.13 0.18 0,23
Tempo=30,1s | h (m/s) 495 495 495 494 4,99 5,07
V (m/sh) 0,00 0,22 0,44 0.64 0,77 0,85
Tempo=40,1s |h (m/s) 448 4,48 449 448 4,54 4,62
V (m/s?) 0,00 0,01 0,02 0,05 0,01 0,08
Tempo=50,1s [h (mV/s) 4,62 4,59 454 452 4,52 4,52
vV (w/s) 0,00 0,00 0,02 0,01 -0,01 -0,04
Tempo=60,1s | h (m/s) 463 4,64 4,65 4,68 4,76 4,87
V (m/s%) 0,00 -0,09 -0.17 0,24 0,34 0,46
Tempo=70,1s | h (m/s) 5,58 5,56 592 543 5,36 533
V (m/s?) 0,00 -0.19 0,37 0,59 -0,74 0,82
Tempo=80,1s | h (m/s) 582 579 5,74 5,66 5,58 5,49
vV (m/sh) 0,00 0,20 0,30 0,38 0,43 0.47
Tempo=90.2s | h (m/s) 4,98 498 5,01 5,08 5,015 5,20
vV (m/s%) 0,00 0,11 0.20 022 0,27 0.35
Tabela 9.2 Resultados do esquema Lax-Wendroff
Roberson € Crowe (1997)
Comprimento | L=0 L=10m | L=20m | L=30m | L=40m | L=50m
do canal
Tempo=10,0s h(m/s) 5,32 531 529 5,34 5,38 5,42
Tempo=20,0s h(m/s) 6,00 5,97 5,86 5,74 5,60 5,45
Tempo=30,1s h(m/s) 495 495 495 4,94 4,99 507
Tempo=40,1s h(m/s) 448 448 4,49 448 4,54 4.62
Tempo=50,1s h(m/s) 463 459 4,55 4.52 4,52 452
Tempo=60,1s h(m/s) 4,63 4,64 4,65 468 4,76 4,87
Tempo=70,2s h(mv/s) 5,58 5,56 5.52 543 537 533
Tempo=80,2s h(mvs) 581 5,79 5,74 5,66 5,58 549
Tempo=90.2s h(m/s) 4,98 4,98 5,01 5,08 5,15 5,20
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10. MODELACAO MATEMATICA DA SUPERFICIE LIVRE DE
UM CANAL DE SECAO CIRCULAR, CONSIDERANDO-SE

O COEFICIENTE DE CORRECAO DA DISTRIBUICAO DE
PRESSAO C,

As equacdes de Saint Venant em conjunto com o coeficiente de distribuicio
de pressdo, para escoamento ndo permanente com superficie livre, em se¢do circular,

com queda livre na condi¢@o de jusante [Figuras (10.1a) e (10.1b)] constituem-se em:

\

Figura 10.1a Perfil de um escoamento em uma

segdo circular.
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hn vl h(x?t)

=l

Figura 10.1b Esquema do canal circular

Na geometria circular as equagdes principais se mudam em

oA aQ ~ -
Sl W S | uacio da continuidade
o (Equag )

€

2 —
+ % (% +g hA)=gA(S,—S;) (Equaggo da quantidade de movimento)

Q ‘t%

onde as grandezas geométricas si0 expressas como funges do &ngulo central 6 e
S80 expressas por

Para uma secéo circular, tem-se que:

A=R*(0-0.5 sen(20)) (10.1)

hd = R{%sef 6 —cosf(@ 0.5 sen(2r9)):l (10.2)
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G|
y.= 10.3
r=t 2g 4R, A=)
2 FR— —
R = A _R[9-05sen(20)] R[6-0.5 sen(26)] (10.4)
P 26R 26
FORMA ADIMENSIONAL
Em forma adimensional (e com S¢=0) o sistema pode ser descrito por
i 0 _, (10.5)
ot ox
e
80° 8 07 e oo fLH, . s
=4 =_—+gh A)=—""T""""V V'|P 10.6
% o ( T 8 ) 8 A (10.6)

n

i, }_z":h
H H

n o

onde 4"=—, O :Q&, Pr= ,0 =V A onde

I
V =JegH et =—2.
n gﬁ n Vn

Nesse caso a solugo também ¢é obtida através de métodos numéricos com a

obtencdo das curvas h'(x',t) e V' (x,t) que tem como pardmetro um tnico

. ¥ 2
coeficiente f——=.

n
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10.1 DEMONSTRACAO DOS PARAMETROS DE UMA SECAO
CIRCULAR

Para o procedimento da descritizagio numérica do método de Lax-Wendroff,

por exemplo, empregado em um modelo fisico de superficie livre, cuja segdo

transversal seja circular [Figura (10.2)], € necessario conhecer o parametro (hA).

h
"IIl1IllI\\||ll|\I||l|\\IIIIlLIIIllLilll\lllllf\wu" Tdh
- dd

Figura 10.2 Conduto circular operando

parcialmente cheio.

Para um canal circular operando com escoamento parcialmente cheio, a
distancia da superficie da 4gua ao centro de gravidade da 4rea molbada (h) deve ser

obtida partindo de principios basicos.

h=R-Rcosf = R(1-cosh) (10.7)
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0 =arc cos[l —%} (10.8)

A=[R*(9-sen6cosb)| (10.9)
P =26R (10.10)

Com referéncia a Figura (10.2), a 4rea de escoamento € dada por

dA=2Rsenpdh (10.11)

dh=Rsenpdg (10.12)

dA=2R’sen’ pdop (10.13)

A= E]‘ZRZ sen’pdo (10.14)
o

A distancia (ﬁ), do centro de gravidade da se¢o circular ao centro de

gravidade da area molhada, corresponde a:

g
hA= [2R’ sen’ pdp Reosg (10.15)
0

[’}
hd= [2R* sen® ¢ cospdy (10.16)
0
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sabendo-se que:

sen® ¢ =3sen” pcos (10.17)
. T3

hA = I§R3 sen® pdo (10.18)

0
" )
hR*(9 —sen B cosd) = j§R3 sen’ @ dg (10.19)
0
hR*(6 —senfcosf)= %R:" sen’ @ (10.20)
3
joZip S0 (10.21)
3 H-senfcosd

A distancia da superficie da dgua até o centro de gravidade da érea de

escoamento ¢ dada por

7 = h— Rcosf (10.22)

_ 3

Fo2p_ 500 _ peoso (10.23)
3 @ —senfcosl

e, finalmente, obtém-se o valor de hA usado na equacdo da quantidade de

movimento
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3
A= 2R— 59 _ Reosd |R*(6—sendcosd) (10.24)
3 @-senfcosé

hA = R3[—§—sen3 6 —cos(6 - senacosg)} (10.25)

onde:

h = profundidade do escoamento no canal;

h = distancia do centro de gravidade da se¢fio circular ao centro de gravidade da area

molhada;
h = profundidade da superficie da dgua até o centro de gravidade da 4rea molbada;
@ = angulo;

¢ = angulo;
P

perimetro;

I

A = érea da tubulaco;
R = raio da tubulagéo

10.2 METODO REGULA-FALSI

]:l; F(6,) pode assumir um

E . s L.h
E interessante observar que o coeficiente f ;I L= f

n
mesmo valor para duas condi¢des iniciais diferentes .De fato, se a condi¢do inicial for

caracterizada pelo angulo central 6y tem-se que
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L.h, L,
fr—foe
A, R 6,—sen@,cosb,

1-
cosf,  _ f*;’; F(6,) (10.26)

As Figuras (3a € 3b) mostram o comportamento de F(6¢) nos intervalos 0,1
<@y <m/2 e m/2<O,<m. Nota-se que com a seccdo plena (6p =m) ou com a secgédo
metade (0 = m/2) a fungdo assume o mesmo valor F(8p) =2/n indicando que F(6o)
passa por um minimo no ponto 8y =2,1392 onde F(60)=0,5933.

Conclui-se entfio que um mesmo coeficiente adimensional podera ser obtido
com duas condicdes iniciais diferentes, desde que ambas estejam no intervalo

T/2<Bg<m.

0.25 0.5 0.75 1 1.25 1.5

Figura 10.32 A funcfo F(8,) no intervalo 0,1 <8, <n/2.
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F(8q)

Figura 10.3b A fungfio F(8y) no intervalo m/2< 0, <m

Para obter os angulos (@) correspondentes as respectivas areas (A)
determinadas por intermédio do método de Lax-Wendroff, é necessdrio utilizar
métodos iterativos que proporcionem obter a raiz da Equagdo (10.27), para cada
secio do canal. A literatura apresenta varios métodos como, por exemplo: o método

de Newton-Raphson, o método Regula-Falsi e outros, [Chapra(1 984)].
£(6) = R*(6 —sen B cos®)— A(Lax —Wendroff) (10.27)

No inicio, optou-se pelo método de Newton-Raphson, mas, por problema de

convergéncia, decidiu-se usar o método Regula-Falsi, cuja formula ¢ a seguinte:

B et N

10.28
SR P i o G

Para facilitar a demonstragdo do processo numérico do método iterativo,

langou-se mio do exemplo apresentado por Chapra (1 984), cujo grafico € o seguinte:
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£(x)|
faty)

Figura 10.4 Demonstragio do método Regula-Falsi.

O valor de x; calculado na Equacdio (10.28) substitui qualquer um dos dois
valores admitidos inicialmente, Xx; ou Xy, € produz uma funcéo f(x,) com o mesmo
sinal. Desta maneira, os valores de x; e X, sempre agrupam a raiz verdadeira. O
processo é repetido até que a raiz seja estimada adequadamente.

Para se obter a raiz da Equacgo (10.27) por meio do método de Regula-Falsi, €
necessario conhecer o fendmeno fisico, com o propdsito de definir o intervalo das
raizes, e assim dar condigdes de inicializar o processo iterativo e de favorecer ao
método condicBes matemiticas logicas capazes de proporcionar a solugio real da
Equacéo ( 10.27).

Neste trabalho, o método de Regula-Falsi foi aplicado em cada uma das
secOes, distribuidas longitudinalmente em um canal de seg¢fo circular, com a
finalidade de obter o 4ngulo (), cuja area [A(6)] corresponda 2 area (4) calculada
pelo método de Lax-Wendroff, em cada intervalo de tempo [Figura (10.5)]-
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- F, 1 |
A(e)-A(LIW)=0
]
| —

=
2

Figura 10.5 Analise do intervalo das raizes.
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11. ENSAIOS PRELIMINARES

Dois ensaios preliminares foram utilizados para testar os algoritmos
computacionais € os programas ji desenvolvidos .

Realmente, uma das formas mais simples para testar os programas computacionais
é confrontar os resultados calculados com alguns valores experimentais, rapidamente
obtidos em laboratério, ensaiando-se modelos simplificados, ou seja, modelos de baixo
custo e que ndo requeiram uma instrumentagio de medida muito sofisticada.

Decidiu-se-se entfio determinar a curva do volume total em fungfo do tempo
Vol ()  que correlaciona o volume total escoado no intervalo de tempo t, de um
trecho curto de uma canalizacdio cilindrica horizontal, apds a abertura instanténea de
uma das extremidades seguida de um répido fechamento. A Figura 11.1 mostra
esquematicamente a metodologia empregada.

Um tubo de acrilico (L=I,5m D=90mm) foi fechado numa das suas extremidades
tendo na outra uma tampa mével, que, retirada ou colocada manualmente, permitiu
simular na extremidade do cano uma abertura rapida, seguida por uma manobra de
fechamento brusco.

O intervalo de tempo entre a abertura e o fechamento foi variado e se situou entre

1 e 10 segundos.
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Um sensor eletrdnico foi instalado na tampa de maneira a disparar um crondmetro

no instante da abertura e para-lo no seu fechamento. A Figura 11.1 esquematiza as
fases principais da metodologia empregada.

abertara brusca
: = e
ho Vol jpicial D=20 mm S !
Tt
L=15m
R fechamento brusco
Volf e
T~
l_"\

Figura 11.1 O ensaio preliminar de volume total escoado

Vo=V Olinicial- VOl final (geometn'a circular)

Condigdes iniciais : 1° ensaio- hy=45mm

2° ensaio - h,=67,14mm

"r':'lt-:ntal { litros)

o 5 " 1m
t(s)

Figura 11.2 As curvas Vol.(t) para

h=45mm € h=67,14 mm
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A leitura do volume inicial (Volinicia =cte=A,L) e do volume final Volg.y de
agua, apOs uma série de ciclos, possibilitou o levantamento dos pontos experimentais

indicados na Figura 11.2.
Nota-se que a condigdo de contorno critica nfio permite que se ajuste a curva

calculada com o algoritmo, aos pontos experimentais obtidos e que o volume tedrico
escoado foi sempre superior ao volume real. Todavia, ap6s 10 segundos as diferencas
quase desaparecem.

Entretanto, a segunda condi¢3o de contorno (a pardbola Cy(x)) possibilitou um
ajuste muito bom em quase todo o intervalo de tempo, o que a principio indica que a
adog¢do de pardmetros constantes, independentes portanto das demais grandezas fisicas
envolvidas, € uma hipétese bastante aceitavel.

Os ensaios preliminares mostraram ent@o a confiabilidade dos algoritmos e dos

programas computacionais até entdo desenvolvidos.

111 A CALIBRACAO DOS TRANSDUTORES DE PRESSAO
USADOS NOS ENSAIOS DO CANAL RETANGULAR.

Com a finalidade de certificar a precisdo dos transdutores de pressdo, foram
realizados varios ensaios que consistiram na calibracdo dos transdutores de presséo.

Para um canal retangular de comprimento (L= 3m), optaram-se-se por quatro
tomadas de pressdo, distanciadas uma da outra a cada 0,5m . Transversalmente ao
comprimento do canal, ou seja as tomadas de pressdo, usaram-se também dois
sensores, que distanciavam do fundo do canal de 0,10m e 0,15m, que tinham como
objetivo servir de pardmetro para verificar a calibracdo dos transdutores de presséo.
Os sinais de voltagem dos transdutores e sensores eram enviados € armazenados em

um computador e depois processados, ou seja, apds serem transformados em
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profundidades, eram feitos os graficos e também as andlises do modelo unidimensional
proposto. Para certificar-se da precisdo dos transdutores de pressdo, os sinais enviados
pelos sensores a determinadas profundidades estabelecidas inicialmente tinham que
coincidir com os sinais obtidos pelos transdutores.

Os ensaios foram procedidos para trés (3) diferentes profundidades
iniciais #,=0,10m, h,=0,15m, ¢ h,=0,20m, com a finalidade de verificar a sua
influéncia no modelo proposto, ou seja, qual seria a influéncia observada no modelo
através da variacdo da geometria do canal, admitindo como varidvel o paridmetro

profundidade (7).
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12. DISCUSSOES SOBRE O MODELO NUMERICO
RETANGULAR E CIRCULAR

12.1 AS CURVAS PREVISTAS PELO MODELO
COMPUTACIONAL NOS CANAIS RETANGULARES

A utilizagsio de duas condig¢des de contorno diferentes para simular a abertura
brusca da comporta resulta , é claro, em curvas finais diferentes.

Isso pode ser visto nas Figuras (12.1a e 12.1b) que apresentam as curvas
k() e V' ((t) na saida de um canal retangular (onde as diferengas sdo acentuadas).

A condicdio critica (azul) nos mostra a existéncia de um degrau no instante
£ =0, que apresenta uma queda brusca I — 0,42. A partir desse ponto o nivel na
seccio de saida se estabiliza para decair na regio £ >1,8.

Com a condi¢io de contorno que utiliza o coeficiente de pressio Cu(x)

(vermelha) obteve-se-se uma curva continua, passivel de ser ajustada através dos
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parametros Cy; e Xo/h,. e que se estabiliza no ponto £'=3. Essa curva também inicia

decaimento nos instantes superiores #=1,8.

o

O comportamento das curvas V() é parecido. Nesse caso € a velocidade vV

que sofre um degrau ascendente 0 — 0,64 ¢ ambas apresentam um patamar

correspondente e se tornam decrescentes ap6s £ =1,8.

—

Profundidade (lulu)
St

171 S P S
0 1

Tempo (tin)
Figura 12.1a As curvash’y(t") na secgio de saida com as duas condigSes de contomo (h,=200mm, L,=3m)

Velocidade (vfvn)
""-““\
N
E“:
g
w
R
)

Tempo (Hin) 3

Q
—
b =

Fig.ura 12.1b  As curvas V(1) na secgiio de saida com as duas condicdes de contorno (h;=200mm, L;=3m))
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A descontinuidade provocada pelo degrau das curvas h'(t) e V'(t) gera
perturbagdes nos algoritmos computacionais, causando instabilidade numérica que
obriga o projetista a recorrer ao uso de filtros adequados (viscosidade virtual). Essa
metodologia , entretanto, pode mascarar os resultados finais.

As Figuras (12.2a e 12.2b) mostram as curvas adimensionais h'(t) e V()
previstas para canais correspondentes ao modelo fisico e calculados com as duas
condicdes de contorno , admitindo que h;=200mm , L=3000mm , t=2,142
N Manning=0,012, n=400 pontos interiores, C~0,8 ¢ X =0,5h..

1,0 0,75 0.5 T=0,25
1,0
= 4125
] Fi
k] B s~ e
g 2
3
é ]
&
0 - - - . .
1] 0,5 1,0
Comprimento do canal (x/Ln)
Figura 12.2a Curvas ') para canais retangulares muito largos (H/B=0 , H./L.=0,0667 ) - condi¢Zo critica
1.0
_E o
i 20
E 4 3,0
o
4
2
0 - : . - . ;
] 0.5 1,0
Comprimnente do canal (x/Ln)

Figura 12.3a Curvas V'(t") para canais retangulares muito largos (Ho/B=0 , Hy/L,=0,0667) - condicdo critica
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1.0 0,75 0,5 T=0,25

5! ~
= [1.25
2
o, 4
0 r - - - - : - - 1
0 0.5 1
Comprimento do canal (z/Ln)
Figura 12 .2b Curvas h¥(t¥) para canais retangulares muito largos (Ho/B=0 , hy/L;=0.0667)
coeficiente de pressio variivel C=0,85 Xo/h—=05
1
B 2
&
3 3
B
o
2
i T=0,5
0 0.5 1

Compreimento do canal (x/Ln)

Figura 12 .3b Curvas V'(t") para canais retangulares muito largos (H/B=0 , Hy/L:=0,0667

coeficiente de pressio variavel C=0,85 Xo/h=0,5

05 ' ‘ ' 1
Comprimento do canal (x/Ln)

Figura 12. 4 Superposicdo das curvas 12.2a ¢ 12.3a
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Velocidade (vfvm)
L

T=0,5
U 05 1
Comprimento do canal (x/Ln)

Figura 12.5 Superposicio das curvas 12.2b ¢ 12.3b

Nota-se, de uma maneira geral, que os desvios provocados pela utilizacdo das
duas condi¢bes de contorno sio acentuados nos instantes nos quais t <025 e
decrescem no intervalo  0,25<t <1,0. Quando t>1 os desvios sdo praticamente

despreziveis.

1
=
=
E ]

2]
(2%

0 - - . . -

0 0.5 ]
Comprimento do canal (x/Ln)
Figura 12.6 A Infuéncia do coeficiente de saida C; para um valor constante de Xo/h. (Xo/h. =0,5)
1 1,0 0,75 0.5 T=025

B

=

2

£ e
[a%
0 - - - -
0 0.5 1
Comprimento do canal (/Ln)

Figura 12.7 A Infuéncia do coeficiente Xo/h, desaida para um valor constante de C; (C=0,85)
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Nas Figuras (12.6 e 12.7) pode-se observar a influéncia dos pardmetros de
ajuste C; e Xo/h, .

Realmente, nota-se que a diminui¢do de C; acarreta a redugdo da altura da
superficie livre, e de forma mais significativa nos instantes iniciais.

A variaciio de Xo/h, , por sua vez, traz nos primeiros instantes o aparecimento
de pontos de inflexdo e atua sobre as curvas ativamente gerando desvios positivos e

negativos, ou seja, cria pontos de cruzamento.

12.2 AS CURVAS PREVISTAS PELO MODELO
COMPUTACIONAL NA GEOMETRIA CIRCULAR

As Figuras (12.8 e 12.9) (curvas azuis) e as Figuras (12.10 e 12.11) (curvas
vermelhas) mostram as curvas adimensionais h'(f) calculadas para as condicdes
utilizadas nos ensaios preliminares.

E interessante observar que no intervalo I<f'<2 as curvas azuis, que ndo se
ajustaram bem aos valores experimentais, apresentam na regiio de montante
profundidades menores do que as de juzante (superficie livre ascendente), o que
provavelmente esta associado & grande perturbacdo introduzida pela abertura da
comporta, quando se usa a condic@io de contorno critica.

Por outro lado, as curvas que melhor se ajustaram (curvas vermelhas) mostram
uma variacio bem mais gradativa, devido a continuidade introduzida pela parabola

Cal(x).
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Comprimento do canal (x/Ln)
Figura 12.8 Curvas h'(t) para canais circulares (Hy/D=0,5) - condi¢do critica
l’u \
3 T=0,5
= 1
% E
o —— 4
& 5
0
0 0,5 1,0
Comprimento do canal (x/Ln)
Figura 12.9 Curvas h'(t) para canais circulares (H/D=0,746) - condigio critica
1,0 P‘:D S
. 3
R e i q
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0 05 1.0
Comprimento do canal (x/Ln)

Figura 12.10 Curvas h'(t") para canais circulares (Hy/D=0.5) - coeficiente de pressio varivel ¢,= 035 Xo/h:=15
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= | 1
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et |
4 4
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0 : . .
0 0.5 1.0

Comprimento do canal (x/Lu)

Figura 12.11 Curvas h'(t") para canais circulares (Hy/D=0,746) - coeficiente de pressio variavel ¢= 0,85 Xo/h=15

12.3 AS CURVAS EXPERIMENTAIS (GEOMETRIA
RETANGULAR) E A CALIBRACAO DO MODELO.

o s
£=0 PR W
H T
w0 o N P
: . i

Figura 12.12 Assecgdes a ¢ b do bancode ensaios (x,=2L./3 x=5L./6)

O esquema da Figura (12.12) mostra a canaleta retangular com as seccdes @
e b assinaladas.

A Figura (12.13) mostra-se a superposicdo de 9 curvas experimentais
correspondentes a essas secgdes, nas quais pode-se verificar que, apesar da manobra

ser manual, as curvas se repetem sem que ocorram grandes variagdes.
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Em pesquisas futuras, devera se recorrer a um sistema eletro-mecéanico para a

correta operagéo da comporta.

0 1 2 3 4
Tempo (tin)

Figura 12.13 A superposico das curvas experimentais das secgdes a e b (9 curvas).

Profindidads (W)
%
|

Tempo (tin)

Figura 12.14 O ajuste das curvas h'(t) tebricas nas secgdes ab,e,d € £(H~200mm, HyB=0,667, Hy/L.= 0,0667)
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Profundidads (/)

Tempo (tfin)

Figura 12.15 O ajuste das curvas h*(t*) nas seccdes a.b,c.d e (H,~150mm, H./B=0.5 , H/L,= 0,05)

Profindidade (h/hn)

Tempo (tim)

Figura 12.16 O ajuste das curvas h'(t) nas secgdes ab,cd e e.(H=100mm, H./B=0,334, H/L.= 0,0334)
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Profundidade (h'hn)

Tempo (tin)

Figura 12.17 A superposicio das curvas das Figuras 12.14, 12.15 e 12.16.
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13. CONCLUSOES

Observou-se que:

-Apesar das manobras manuais (portanto nfo repetitivas), nio foi constatada
uma grande dispers@o nos desvios entre as curva tedricas e experimentais. De uma
maneira geral os desvios foram pequenos.

-Os desvios que ocorreram nas curvas levantadas nos ensaios preliminares
também foram pequenos mostrando que o modelo unidimensional pode ser aplicado
de maneira bastante satisfatoria na geometria retangular, provavelmente até nos canais
circulares ou mesmo em outras geometrias.

-Apenas nos instantes iniciais e na seccio de saida, ocorreram as maiores
discrepancias, quando as duas condicdes de contorno sdo comparadas entre si.
Entretanto, com a utilizacdio da condi¢dio que se baseia na variagdo do coeficiente de
press@o no trecho final do canal, pode-se reduzir sensivelmente essas diferencas e

ajustar as curvas V'(t) e h'(t") aos pontos experimentais.

Concluiu-se entdo que:

1. Usando-se o modelo de S. Venant, tanto com a condi¢cio de contorno proposta
quanto com a critica, os resultados se aproximam bem dos experimentais, em canais
longos (rios). Porém para canais curtos (ruptura de barragem) a condi¢cio de contorno

proposta por este trabalho, € mais representativa.
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Observou-se que:

-A utilizagdo da condi¢do critica introduz no instante inicial do processo
numérico, uma grande variagio da velocidade segundo uma fungio degrau que , na
maioria das vezes gera fortes perturbacdes (ruido) nas grandezas fisicas principais, no
caso as velocidades V e as profundidades 2 ao longo do canal. Nesses casos €
conveniente utilizar-se filtros digitais (alguns autores chamam-os de viscosidade
artificial) para “atenuar e dissipar” as perturba¢des indesejaveis. Normalmente usa-se
os filtros ao longo de todo o canal e durante todo o tempo e nio de forma restrita na
regido perturbada e apenas durante um intervalo de tempo limitado. Surge entdo uma
dificuldade adicional que se traduz na escolha correta do filtro, regido e intervalo de
tempo para sua aplicag@io, e das suas constantes de operagio.

- A introduc¢do da outra condigdo (perfil ndo hidrostatico) nos algoritmos
computacionais ndo apresenta grandes dificuldades. Apenas deve-se tomar um certo
cuidado na escolha do nimero de pontos interiores que garanta um numero minimo
de pontos no comprimento X, de saida do canal onde € definida a fun¢do Cufx).

- E possivel também utilizar-se inicialmente uma condicdo de contorno (a
fungdo Cgu(x)), passando se para a outra condi¢io (a condigdio critica) interligando

dessa forma os programas computacionais para diminuir o tempo de processamento.

Concluiu-se entdo que:
1. Ambas as condi¢cdes também n3o trazem problemas na sua introdugdo nos
modelos

numéricos de Lax-Wendroff e MacCormack.

Observou-se que:
- Aintrodugdo do coeficiente Cu{x) que atua na regido de juzante do canal
onde L,X,<x<L, e n3o apenas no ponto x=L, da sec¢do de saida , acarreta

mudangas significativas na metodologia empregada na dedugio e na lineariza¢io da
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equacdo da quantidade de movimento, na sua forma usual que € empregada no
método da caracteristicas. Como esse método, em aplicacGes anteriores, ja tinha se

mostrado menos preciso que os demais, ele n3o foi utilizado nesse trabalho.

Concluiu-se entdo que:

2. No meétodo das caracteristicas, a segunda condicZo n@o apresenta dificuldades
para

ser introduzida no modelo numérico; entretanto a primeira acarreta dificuldades de

ordem analitica, 0 que ndo deve ser considerado relevante, pois o método das

caracteristicas apresenta resultados menos precisos do que os obtidos com o Lax-

Wendroff e 0 MacCormack.

Observou-se que:

- A condi¢do critica, na sua forma convencional, ndo permite o ajuste da
curvas tedricas aos pontos levantados experimentalmente, ndo possuindo portanto a
flexibilidade necessaria para reproduzir as curvas V'(¢) e k'(f) nos instantes iniciais
do escoamento. A variagdo dos coeficientes que representam a influéncia das paredes
e do fundo do canal , como o coeficiente de perda f (utilizou-se f=0,02) ou o
coeficiente de Manning (utilizou-se #=0,012) também n3o provocaram mudangas
significativas no comportamento das curvas V' () e k' () e nio podem ser utilizados
como pardmetros de ajuste.

- Uma das formas possiveis de ajuste é definir um coeficiente de corregdo

C.t) que corrige, em cada instante, a velocidade na sec¢do de saida , se esta for

colocada sob a forma Ve = CV (r*) ghe e, com os dados experimentais colhidos,

determinar a fungsio C,(¢) (essa metodologia nio foi abordada na presente pesquisa).

173



- A utilizagdo do coeficiente de pressdo Cufx) possibilita, de fato, um bom
ajuste. Porém, como provavelmente se trata das primeiras pesquisas sobre o assunto €
um risco afirmar que o projetista deva adotar os valores constantes calculados (
C=0,8 e Xo/h~0,5) para a geometria retangular. Também estes variam com o

decorrer do tempo e precisam ser corrigidos.

Concluiu-se entio que:

3. A possibiidade de ajuste das curvas experimentais com as tedricas € melhor
quando

se recorre 4 condi¢do de contorno proposta devido ao uso dos seguintes pardmetros: a

funcdo representativa do coeficiente de pressdo, o coeficiente C; na saida do canal e o

comprimento L, em que a fun¢do se manifesta.

Observou-se ainda que:
- As curvas experimentais caracterizam de fato o esvaziamento de “canais
curtos” e “ndo muito largos” pois foram determinadas com o pardmetro H,/L,

X 1 _H, 1 ) o o : ,
variando entre 50 = 7 < = ou seja, canais cujo comprimento € de apenas 15 a
2 n

30 vezes a sua profundidade. O outro pardmetro, que caracteriza a largura do canal

. ] H 2
H.,/B foi vaniado no intervalo %_ B" < E.

Como o tempo do esvaziamento total é curto (estimado em #=10s para escoar
90% do volume total) e os desvios entre as duas condicdes de contorno sio

significativos nos instantes.
Concluiu-se entdo que:

4. A rgor, pode-se verificar, pelo confronto entre os resultados tedricos e

experimentais, que para canais curtos € conveniente utilizar a condigdo proposta.
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1. CONDICOES INICIAIS E DE CONTORNO

Na analise do escoamento ndo permanente em canais, os calculos tém inicio
em um tempo especifico. As condi¢des do escoamento (profundidade e velocidade)
neste inicio de tempo sdo conhecidas como as condicBes iniciais. Desde que 0s
contornos de todo o sistema fisico sao localizados em distincias finitas, serdo
especificadas nos célculos algumas condi¢Ges particulares pos limites ou contornos do

sistema fisico. Estas condigdes sdo chamadas de condigdes de contorno.

1.1 CONDICOES INICIAIS

Na resolugio do sistema geral de equacdes, é necessario especificar o valor

dos niveis e vazdes em todas as segdes no tempo inicial.



As condi¢des iniciais podem ser obtidas por medicio das varidveis,
interpolando valores conhecidos em outras secdes, calculados a partir de simulacdes
anteriores, ou supondo um escoamento inicial permanente.

Como os dados sdo desconhecidos, existem algumas possibilidades de estima-
los:

a) Quando a condigdo inicial € a de escoamento permanente no canal ou rio, a
determinacfio da superficie da linha de agua ¢ obtida mediante o célculo da curva de
remanso.

b) Quando as condi¢des nos limites sdo conhecidas, podem-se estimar 0s
valores intermediarios por interpolacéo e exame do trecho em estudo.

Simulando-se o modelo em regime nio permanente, sendo mantidos fixos e
constantes os valores das condicdes de contorno e€xternas, O modelo deve convergir a

regime permanente.

1.2 CONDICOES DE CONTORNO

As equagdes de Saint-Venant permitem representar 0 escoamento néo
permanente em canais. Mas, quando sdo modelados sistemas de configuragdo
complexa a0 longo da sua extensdo, com freqiiéncia tem-se trechos onde estas
equagbes ndo podem ser aplicadas, porque nelas ocorrem fenémenos hidraulicos
(como, por exemplo, queda livre, secdo de profundidade critica, etc), que s&o

incompativeis com as hipoteses assumidas na dedugio das equagdes de Saint Venant.



1.2.1 CONDICOES EXTERNAS

A consideragdio das condicdes nos limites ¢ feita em funcio do regime a ser
simulado. Quando o regime € subcritico, deve-se especificar uma condigéio a montante
¢ outra a jusante, ja que os efeitos se propagam segundo as caracteristicas. No caso

em que o regime & supercritico, devem-se especificar as condi¢des a montante

Na extremidade de montante, pode-se especificar:

a-h(04) =h (1)
b- Q(O:t) = Ql (t)

Essas funcdes podem ser obtidas dos registros de variacGes naturais do curso
de 4gua ou podem ser devidas a operagdo de obras hidraulicas.

Na extremidade a jusante, pode-se especificar:

a - h(nAx,t) =ho (1)
b- Q@Ax,t) =Qz ()
¢ - QmAx,t) = f {h(nAx,t)}

A tltima condicsio ( ¢ ) corresponde a curva-chave. Deve-se ter cuidado no
uso desta condicdo. Ela ¢ aplicavel a modelos cineméticos (Abbott [1966] ). Quando
esta relagio é usada num modelo dindmico, a solugio no limite estd em conflito com a

solugsio proxima a este limite, o que pode levar a resultados erroneos. Além disso, este



tipo de condigdo pode ser usada somente quando os efeitos a jusante s30 pequenos € a
relagdio entre @ e h pode ser aproximada por uma linha reta ou curva.
Outra condigdes podem ser consideradas nos extremos (montante € jusante) do

trecho em estudo. Relacionam-se a seguir algumas dessas condigdes.

1.2.1.1 VERTEDORES

Denominam-se vertedores as aberturas ou entalhes na parte superior de uma
parede, através das quais o liquido escoa; por extensdo, da-se 0 nome de vertedor a
toda a parede, bem como aos descarregadores de superficie dos reservatorios. Sua
principal utilizagdo € na medigio da vazio das canalizacdes abertas e no controle do
escoamento em galerias e canais. Do ponto de vista hidraulico, podem ser
considerados como orificios aos quais falta a parte superior. No vertedor, a carga €a
altura de 4gua sobre a soleira, medida na seg@o, suficientemente a montante para ndo
ser influenciada pelo abaixamento da superficie.

A veia liquida que escoa pelo vertedor é chamada lamina (nappe); se ela toca a
crista do vertedor, segundo uma linha, o vertedor € chamado soleira fina ou delgada.
A lamina é chamada livre quando existe aeragdo na sua face inferior, € a agua do
vertedor escoa livremente no canal de jusante.

Os vertedores podem ter diversas formas e disposicdes, sendo diferente o
comportamento da lAmina em cada caso. Podem eles ser classificados:

a) Quanto a forma: simples (retangulares, triangulares, trapezoidais, etc.) €
compostos;
b) Quanto & altura da soleira: livres ou completos (nivel de jusante inferior a crista) €

incompletos ou afogados (nivel de jusante acima da crista);



¢) Quanto & espessura da parede: vertedores em parede delgada e vertedores de
soleira espessa;

d) Quanto 2 largura: vertedores contraidos ou com contragio lateral (comprimento da
soleira menor que a largura do canal de aproximac#o0), ¢ vertedores sem contracao
lateral.

A dedugfio de uma férmula para vertedores necessita de simplificacGes para 0
problema; entretanto, a forma da relagio entre a carga e a vazdo podera ser
determinada, e um coeficiente experimental podera ser definido. A fim de deduzir uma
equagfio para um vertedor, supor-se-4 que (1) a distribuicio de velocidades a
montante do vertedor seja uniforme, (2) todas as particulas fluidas se movam
horizontalmente 2 medida que elas passem sobre a crista do vertedor, (3) a pressdo na
cauda seja nula, e (4) o efeito da viscosidade, da turbuléncia, dos escoamentos
secundérios e os efeitos de tensdo superficial possam ser todos desprezados.

O escoamento pode ser através de vertedor livre ou afogado. O critério para
distinguir estes tipos de vertedores é o seguinte (Figura [1.1] ). Em caso do vertedor
ser afogado,

2
(hz—hb)<'3'(h1—hb) 4l i
e, em caso de vertedor ser livre,

(hz _hb)Z%(hl_hb) (1-2)
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Figura 1.1 Vertedor

Quando o vertedor € livre, 0 escoamento é representado de forma geral pela

equacédo
Q=CLH3’2 (1.3)

onde C é um coeficiente que depende do tipo do vertedor, é determinado
experimentalmente, e inclui o efeito de muitos fendmenos desprezados inicialmente. O
coeficiente do vertedor &, antes de mais nada, um coeficiente de contragdo que
exprime a extensdo da contragao da cauda verdadeira abaixo daquela suposta pela
analise simplificada. L ¢ a largura do vertedor; H é a altura de carga acima da crista do

vertedor.

9

H:hl'—hb +5__ (14)
2g

Ap6s substituigdes, tem-se



V2 3/2
O=CL| b, —hy, +—=— (1.5)
1 b

2g

Esta é uma equagio que relaciona Qe h;, e pode ser tratada como a equagao
da curva-chave.

Quando o vertedor ¢ afogado, a equagio usada € a seguinte:

0 = mL\2g(h, —h,)(h, = 1) (1.6)

onde m é o coeficiente experimental que depende do tipo do vertedor; L, a largura; h;,
o nivel da 4gua na se¢do a jusante préxima ao vertedor; ks, 0 nivel do vertedor.
Essas equacdes podem ser introduzidas no sistema de equacdes ndo

permanente utilizando-se a expansio em série de Taylor.
1.2.1.2 MEDIDORES DE PROFUNDIDADE CRITICA

A medicio de vazdo em condutos livres e, particularmente, nos canais,
constitui, sem divida, uma das mais importantes questdes da Hidraulica Aplicada.

A andlise de problemas de escoamentos em canais comeca normalmente pela
procura do ponto do canal na qual, ou proximo do qual, a profundidade critica devera
ocorrer. Tais pontos quando determinam a mudanca de escoamento subcritico para
escoamento supercritico sdo chamados pontos de controle, porque governam ou

controlam as profundidades do liquido no trecho do canal a montante deste ponto. A



relacdo fixada entre profundidade e vazdo que representa o escoamento critico torna
este tipo de escoamento uma base conveniente para medir a vazio. Esta previsdo € um
instrumento poderoso para a visualizagdo em bloco da variedade de fen6menos que
deverfio ocorrer, e que deve ser feita antes de se realizarem célculos minuciosos.

Antes de considerar algum medidor em particular, consideraram-se primeiro
certos principios gerais, segundo 0s quais 0 escoamento Critico ocorrera na mudancga
de declividade, e a distribuicdio de pressdo ¢ admitida hidrostatica.

O exemplo mais 6bvio para a previsdo de uma profundidade critica pode ser
obtido, por meio de um longo canal de inclinacdo suave (S, <S¢ ligado a um longo
canal com inclinagio abrupta (S, > SJ. Muito longe, a montante do ultimo canal,
ocorrera escoamento uniforme subcritico a uma profundidade normal, kg;, € em
pontos muito afastados, a jusante da intersec@o, ocorrera um escoamento uniforme
supercritico a uma profundidade menor, k2. Esses dois escoamentos uniformes serdo
ligados por um trecho de escoamento variavel, que, num dado ponto, deve possuir
uma profundidade critica. A experiéncia mostra que esse ponto deve ser proximo do
ponto de intersecdo entre as duas retas que ddo as inclinagdes dos canais (na realidade
esse ponto estd situado um pouco mais a montante da interse¢do), e, para muitas
aplicacdes, pode-se considerar que ele coincide com o de intersegdo. Deve-se notar,
contudo, que, nas vizinhangas da intersegdo, as linhas de corrente sdo curvas €
convergentes, ¢ ndo se pode usar uma aproximagdo unidimensional com uma
distribuicdo hidrostatica de pressdes. O fato de a profundidade critica ndo se situar
exatamente no ponto de intersecao mencionado impede que ele seja usado na pratica
para se obter a vazdo exata através da medida da profundidade ¢ da aplicacdo das
Equacdes (1.7) e (1.8). Contudo, a possibilidade de se aplicar este método para a

medida aproximada da vazio nfo deve ser menosprezada.



3
g=+gh! ou hc=31ﬂ2— 1.7)
g

ou =1 (1.8)

Quando um longo canal de inclinagio abrupta se descarrega em outro de
inclinagdio suave, as profundidades normais ocorrem a montante ¢ a jusante do ponto
de intersecdo entre as duas inclinacGes, porém usualmente a profundidade critica nfo
se encontra neste ponto. Nestas circunstancias, forma-se um resssalto hidraulico cuja
localizacsio sera determinada (por meio de calculos de escoamentos variaveis) pelos
detalhes de inclinacdio, rugosidade, forma do canal, e assim por diante, porém a
profundidade critica se encontrara dentro do ressalto hidraulico.

Estes fatos constituem a base para o projeto e uso dos medidores de
profundidade critica, como 0s vertedores de crista larga e o medidor Parshall.

Inimeros sio os dispositivos e métodos que vém sendo empregados para esse
fim. Cada processo aplica-se especificamente a certos casos, limitando-se, portanto, a
determinadas condicdes, que tornam vantajosa a sua aplicacdo.

Os medidores de regime critico podem consistir num simples estrangulamento
adequado de secfio, no rebaixo ou no alteamento de fundo, ou, ainda, numa
combinacdo conveniente dessas singularidades, capaz de ocasionar o regime livre de

escoamento.



1.2.1.2.1 VERTEDORES DE CRISTA LARGA

A ocorréncia da profundidade critica em estruturas de transbordamento pode
ser demonstrada examinando-se o escoamento sobre o topo de um vertedor de crista
larga (Figura [1.2] ) equipado com uma comporta na extremidade a jusante do
escoamento, e produzindo-se uma descarga de um grande reservatério com a
superficie livre situada a uma altitude constante. Como a linha de energia possui
posicdo fixa na superficie do reservatorio, conclui-se que o escoamento que Ocorre
sem comporta € maXimo € que a profundidade sobre a crista €, portanto, a
profundidade critica. Para o escoamento sobre vertedores, uma relacdo entre carga €
vazio deve ser encontrada. Isso pode ser conseguido pela seguinte considerag@o (para

um vertedor muito elevado) y.~2H/3

T

Figura 1.2 Vertedor de crista larga.

10



g=+lgh

(1.9)

3
g=+gh’ = ;,{%} =0,557><-%,/23H3’2 (1.10)

Usando-se a equacio de Bernoulli para a deduggo de uma formula bésica para
vertedores retangulares, tem-se:

q =%,/2g53f2 (1.11)

Nesta equacdio, deve-se introduzir um coeficiente  determinado

experimentalmente, C,, o qual inclui o efeito de muitos fendmenos desprezados

inicialmente. Para um escoamento real sobre um vertedor, a relagdo entre a vazao € a

perda de carga torna-se

q=CW%,/2gsz (1.12)

O coeficiente do vertedor para um vertedor de crista larga ideal pode ser calculado
igualando-se as Equacdes (1.10) e (1.12) para se obter

11



1 E 3/2
c =1L 1.13
W ﬁ[Hj (1.13)

Para um vertedor muito elevado P/H — oo, E 5> H,E/H - 1,e C, - 1 /173 =0,577,
conforme indica a Equagdo (1.10); para um vertedor mais baixo, P/H < oo, E > H,
E/H > 1, e C, > 0,577. Portanto, o coeficiente do vertedor cresce com a diminuicio
de P/H e mostra a mesma tendéncia dada pela formula de Rehbock. Medidas
experimentais também mostram esta tendéncia, porém os valores de G, obtidos
experimentalmente sdo alguns por cento menores do que aqueles relativos ao
escoamento ideal, por causa da perda de carga acompanhada pela queda da linha de
energia. Entdo, como se desprezou o atrito, na deducio da Equaciio (1.10), o
coeficiente 0,557 ¢ mais elevado do que o obtido experimentalmente. Testes
realizados com vertedores elevados e de crista larga fornecem coeficientes entre 0,50 ¢
0,57 (dependendo dos detalhes da forma do vertedor).

O raciocinio do vertedor de crista larga pode ser estendido a uma queda livre
(Figura [1.3] ) de um longo canal com inclinagio suave, para se concluir que a
profundidade passard pelo valor critico nas vizinhancas da quina da queda. Rouse
verificou que, para tais canais retangulares, a profundidade critica ocorre a uma
distancia curta a montante da quina (de 3 a 4 k.) e que a profundidade sobre a quina
(h.) é de 71,5% da profundidade critica. Usando-se este resultado na Equacdo (1.9),
Rouse propds a queda livre como um dispositivo simples para medir a vaz&o, o que

necessita apenas da medida da profundidade da quina, no inicio da queda livre.

12
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Figura 1.3 Queda livre

1.2.1.2.2 MEDIDOR PARSHALL

Embora os vertedores sejam um método efetivo de criar artificialmente uma
secio critica em que a vazdo pode ser determinada, a instalaco de um deles tem pelo
menos duas desvantagens. Primeiro, o seu uso resulta em perdas de carga
relativamente altas. Segundo, muitos criam uma regifio de agua parada a montante da
instalagdo, que pode servir como uma bacia para sedimentos € outros detritos
presentes no escoamento. Essas desvantagens s20 superadas com o uso do medidor
Parshall.

O medidor Parshall se inclui entre os de regime critico, tendo sido idealizado
por R. L. Parshall, engenheiro do Servico de Irrigagdo do Departamento de
Agricultura dos Estados Unidos. Consiste em uma se¢do de largura convergente, uma
secio estrangulada, ou garganta, € uma se¢ao divergente, dispostas em planta, como

mostra a Figura (1.4).
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Figura 1.4 Medidor Parshall

A secio de largura convergente € criada para fazer que o escoamento passe
através de uma profundidade critica.

O medidor Parshall foi idealizado tendo, como objetivo principal, a irrigagéo;
os menores tamanhos, para regular a descarga de agua distribuida as propriedades
agricolas, e os maiores, para serem aplicados aos grandes canais de rega.

Dadas as vantagens do medidor, intimeras s&o as aplicacdes atuais, tenho o seu
emprego se generalizado além das expectativas.

Os medidores Parshall vém sendo aplicados para o controle da velocidade, nas
caixas de areia das estacdes de tratamento de esgotos. Em S&o Paulo, o primeiro
“Parshall” de que se tem noticia foi aplicado em uma estagéo de tratamento, em 1959,

Em 1947, Morgan e Ryan projetaram para Greeley, Colorado, um Parshall
modificado, que associa as fungdes de um medidor as de um dispositivo de mistura

répida: dispersiio de coagulantes em tratamento de agua.

14



A medicdo de vazdo, tdo necessdria em servicos de abastecimento de agua,
pode ser realizada, com relativa facilidade, utilizando-se, convenientemente € sempre
que possivel, medidores Parshall. O seu emprego tem sido recomendado para canais

adutores, estagdes de tratamento, em entradas em reservatorios, etc.

CONDICOES DE DESCARGA

O escoamento através de um medidor Parshall pode se verificar em duas

condi¢des diferentes, que correspondem a dois regimes distintos:
1) - escoamento ou descarga livre;

2) - afogamento ou submers&o.

No primeiro caso, a descarga se faz livremente como nos vertedores, em que a
veia vertente independe das condi¢des de jusante.

O segundo caso ocotre, quando o nivel de 4gua a jusante € suficientemente
elevado para influenciar e retardar o escoamento através do medidor: é o regime
comumente apontado como “ descarga submersa”, de caracteristicas diversas daquelas
que se verificam para os vertedores.

No caso de escoamento livre, € suficiente medir-se a carga H, para se
determinar a vazo.

Se o medidor for afogado, serd necessdrio medir-se, também, uma segunda
carga H,, em ponto proximo da secdo final da garganta, ou seja, a profundidade do
escoamento na secdo B.

A relacio Hy/H, constitui a razéo de submersdo ou a “submergéncia”. Se 0

valor de HyH, for igual ou inferior a 0,60 (60%) para os Parshall de 3, 6 ou 9

15



polegadas, ou entio, igual ou inferior a 0,70 (70%) para os medidores de I a 8 pés, o

escoamento sera livre.

A condicdo de submersiio do escoamento, ocorre quando a razdo entre Hp e

H, excede os limites:

% >0,6 for W=0,25,0,50;0,75 ft(0,076;0,15;0,23m) (1.14)
%20,7 for 1<W<8 ft(030<W <2,4m) (1.15)
e %zo,s for 10<W <50 f(0,24 <W <15m) (1.16)

a

Entfio, se esses limites forem ultrapassados, haverd o afogamento e a vazdo do
medidor Parshall sera reduzida. Como ja foi dito, ser4, entfio, necessario medir-se as
duas alturas para se calcular a vaz&o. A vazdo real serd inferior & obtida pela equagdo
sumarizada na Tabela (1.1), sendo portanto indispensavel aplicar fatores de corregéo
aos valores obtidos das equac¢tes (Chow [1959] ).

Na prética, sempre que possivel, procura-se ter o escoamento livre, pelo fato
de se precisar de uma tnica medi¢fo de carga. As vezes, contudo, essa condigdo ndo

pode ser conseguida ou estabelecida, devido a circunstdncias locais ou limitagdes

impostas.
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De qualquer maneira, entretanto, a submergéncia nunca devera ultrapassar o
limite pratico de 95%, pois que, acima deste valor, néo se pode contar com a precisdo

desejavel (Chow [1959]).

SELECAO DE TAMANHO

A selecio do medidor Parshall de tamanho mais conveniente para qualquer
vazio envolve consideragdes como as seguintes: largura do canal existente,
profundidade da 4gua nesse canal, perda de carga admissivel, possibilidade de vazGes
futuras diferentes, etc.

Para a fixacdo das dimensdes definitivas, pode-se partir de um tamanho
escolhido inicialmente, fazendo-se para o mesmo e para outros tamanhos proximos os
calculos e verificacdes.

Como primeira indicagdo, convém mencionar que a largura da garganta (W),
frequentemente, est4 compreendida entre um terco e a metade da largura dos canais
existentes. Isso ndo se aplica, entretanto, aos canais rasos e muito largos ou, entéo,
muito profundos e estreitos.

O medidor Parshall é projetado para operar usualmente em condi¢des de
escoamento livre tendo a profundidade critica em uma se¢éio contraida onde ocorre o
escoamento critico seguido por um comprimento pequeno onde o escoamento
supercritico desenvolve.

A relagio empirica vazio-profundidade do medidor Parshall é determinada
pela largura da garganta, conforme dados da Tabela (1.1). Nessas equagdes, O=a
vazio em f°/s, W = largura da garganta em fi, ¢ H,~profundidade a montante do

escoamento na se¢do A, (Figura [1.4]), em ft .
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Tabela 1.1 Relagio empirica vazio-profundidade-

Largura da garganta, ft Equagdo da vazio, ft'/s

0.5 0 =0992H,>

0,50 s
0=2,06H,

0,67 =

1<W<8 Q=307H)%

10<W<50

Q — 4WH;522W0.026

0 = (3,6875W +2,5)H.°

Nas Tabelas (1.2) e (1.3), sdo especificadas as dimensGes ¢ capacidades do

medidor Parshall para diferentes larguras de garganta. Para maiores esclarecimentos,

ver Chow (1986).

Tabela 1.2 Dimensdes Padronizadas de Medidores Parshall
(centimetros) (Ver Figura 1.4).

w A B C D E F G K N
e 2.5 |363 |356 |93 |168 [229 |76 [203 [19 |29
3P 76 |466 |457 |17.8 |259 |457 152 |305 |25 |57
6” 152 |61, |61,0 [394 |403 |61,0 [305 |60 |76 |14
9” 29 |80 |84 |380 |575 |763 305 [457 |76 |114
r 305 | 1372 | 1344 | 61,0 |845 |9L5 |61,0 |9L5 |76 |229
1w | 457 | 1449 | 142,0 | 762 | 102,6 | 915 61,0 |91,5 |76 |229
% 61,0 |152,5 | 1496 | 91,5 | 120,7 | 91,5 61,0 |915 |76 |229
3’ 91,5 |167,7 | 1645 | 122,0 | 157,2 | 91,5 610 |915 |76 |229
L 122,0 | 183,0 | 1795 | 152,5 | 193,8 | 91,5 61,0 |915 |76 |229
5’ 1525 | 1983 | 194,1 | 183,0 | 2303 {915 | 61,0 |915 |76 |229
6 183,0 | 213,5 | 209,0 | 213,5 | 266,7 [ 91,5 | 61,0 |9L5 |76 |229
7 213,5 | 228,8 | 224,0 | 244,0 | 303,0 | 91,5 61,0 |91,5 |76 |229
g2 2440 | 244,0 | 2392 | 2745 | 340,0 | 91,5 610 |91,5 |76 |[229
100 | 305,0 | 2745 | 427,0 | 366,0 | 4759 | 1220 | 91,5 |183,0 | 153 |343
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Tabela 1.3 Limites de aplicaciio: Medidores Parshall

com escoamento livre

' Capacidade : /s
Min. Maéx.
3” 7.6 0,85 53,8
6” 152 1,52 10,4
9” 229 2,55 251,9
17 30,5 3,11 455,6
11’ 45,7 4,25 696,2
2’ 61,0 11,89 936,7
3 91,5 17,26 1426,3
4 122,0 36,79 1921,5
52 152:5 62,80 2422
6 183,0 74,40 2929
7 213,5 115,40 3440
& 244.0 130,70 3950
10° 305,0 200,00 5660

Em escoamento livre, a tinica medida de carga H,, necessaria e suficiente para
se conhecer a vazdo, é feita na secio convergente, em um ponto localizado a 2/3 da
dimenséo B (ou 2/3 de A).

Nessa posigdo, pode-se medir a altura do nivel de 4gua com uma régua, ou
instala-se, junto a parede, uma escala para as leituras. Pode-se também assentar um
cano de I ou 2 polegadas, comunicando o nivel d’agua a um pogo lateral de medigéo.
Nesse poco, poder-se-a ter uma boia acionando uma haste metalica, para a indicacgo

mecénica da vazio ou, ainda, para a transmisso elétrica do valor medido, & disténcia.
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Os pogos laterais de medigio geralmente sfio de secdo circular, com didmetro

igual a W+0,15 m.

Se as condicdes de escoamento forem de submersdo, além da medida na
posicio acima especificada, serd necessario medir-se a altura do nivel de agua Hj, em
ponto proximo da segdo final da garganta. Para os medidores de 6 polegadas até &
pés, a posicio para essa segunda medida devera ficar a 2 polegadas a montante da

parte final da secfo estrangulada.

As duas cargas, H, e Hy, sdo medidas a partir da mesma referéncia: cota de

fundo da se¢do convergente.

VANTAGENS DOS MEDIDORES PARSHALL

As vantagens dos medidores Parshall, que decorrem de fatores j& apontados,

podem ser resumidas como se segue:

a)Grande facilidade de realizacdo;
b)Baixo custo de execucdo;
¢)Nio ha sobrelevacio de fundo;

d) N&o ha perigo de formacdio de depésitos devidos a matérias em suspensZo,
sendo por isso de grande utilidade no caso de esgotos ou de 4guas que carreiam

s6lidos em suspensio;

¢) Podem funcionar como um dispositivo em que uma s6 medicdo de H ¢

suficiente;
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f) Medidores Parshall, de tamanhos os mais variados, ja foram ensaiados
hidraulicamente, o que permite o seu emprego em condicdes semelhantes, sem
necessidade de novos ensaios ou aferi¢oes;

g) Na sua execugdo, podem ser empregados materiais diversos, devendo-se
selecionar o mais conveniente para as condigdes locais. J& foram empregados:

concreto, alvenarias, madeira, metal, cimento-amianto, etc.

LOCACAO DOS MEDIDORES PARSHALL

Os medidores Parshall devem ser colocados onde ndo haja grandes
turbuléncias na sua sec¢io inicial. Ndo devem, por exemplo, ser instalados logo apos
uma comporta, ou uma curva, pois os turbilhonamentos provocados na 4gua poderiam

causar ondas ou sobreelevacdes capazes de comprometer a preciséo dos resultados.

1.2.1.3 COMPORTAS

Uma comporta é frequentemente empregada para regular a vazdo. O
escoamento por baixo de uma comporta tipica € mostrado na
No caso de uma comporta no extremo de jusante, a relagdo entre a vazdo e o

nivel € obtida por

Q = Cdeco 2g Eu _dco (117)
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onde Cy é o coeficiente de descarga; d.,.= C~ds, onde C. € o coeficiente de contragdo
das comportas e d., a altura da abertura abaixo da comporta; E. € a energia especifica

e L, alargura.

1.2.2 CONDICOES INTERNAS

Unm sistema fluvial dificilmente possui caracteristicas fisicas uniformes. Quando
as variagdes morfolégicas nfo sdo muito grandes, as equagdes basicas de escoamento
gradual podem representar o escoamento sem muito erro.

Quando existem variagdes bruscas na morfologia do rio ou modificacGes feitas
pelo homem, € necessério preparar equacdes especiais para retratar o escoamento .

As condicdes internas freqiientemente encontradas na pratica sgo:

- confluéncias;

- escoamento sobre vertedouro;

- escoamento por comportas;

- bacias de armazenamento;

- limite sem saida.
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APENDICE II



1. CALCULO DO PERFIL DO ESCOAMENTO
GRADUALMENTE VARIADO EM REGIME
PERMANENTE

1.1 DEFINICAO DO PERFIL DO ESCOAMENTO

Quando o escoamento em canais abertos encontra uma variagio na declividade
do leito ou estd se aproximando da profundidade normal, a profundidade do
escoamento muda gradualmente. O escoamento com a profundidade variando
gradualmente deve ser analisado pela aplicagéo da equagao da energia a um volume de
controle diferencial; o resultado é uma equagdo diferencial que relaciona as mudangas
na profundidade com a distancia ao longo do escoamento. A equag#io resultante pode
ser resolvida numericamente se admitirmos que a perda de carga em cada secdo € a

mesma que aquela para o escoamento de profundidade normal, com a velocidade € o



raio hidraulico da secfo. A profundidade da 4gua e a altura do leito do canal sdo
consideradas como variando lentamente. Como no caso do escoamento de
profundidade normal, admite-se que a velocidade ¢ uniforme € que a distribuicdo de
pressdo € hidrostatica em cada sec&o.

Sio movimentos permanentes, vale dizer, as grandezas que interferem no
escoamento, em cada se¢do, ndo se modificam com o tempo, € a distribuicdo das
pressdes obedece & Lei Hidrostética. As linhas de fluxo sdo consideradas praticamente
paralelas. Desse modo, as formulas estabelecidas para o movimento uniforme aplicam-
se a0 escoamentos gradualmente variado com aproximacdes satisfatorias.

O movimento gradualmente variado pode ocorrer de forma acelerada, como
nos trechos iniciais dos condutos de se¢des constantes, nos quais 0 movimento
uniforme subsequente se realiza em regime supercritico.

O movimento pode ser gradualmente retardado em trechos de canais, a
montante de obstaculos que se opdem ao escoamento.

Nos canais de secdo varidvel, nas transicdes lentas da segdo transversal e nas
mudancas de declividade, pode verificar-se um ou outro tipo de movimento
gradualmente variado.

Nos casos desse tipo de movimento, o gradiente hidraulico € varidvel, sendo
necessaria, entdio, a sua determinagiio ao longo do escoamento. Convém observar que,
em certas circunstincias, a ldmina de &gua pode atingir a profundidade critica,
significando que houve mudanga no regime de escoamento de supercritico para
subcritico ou vice-versa.

De modo geral, pode-se dizer que a forma do perfil de linha de 4gua depende
da comparagiio, em cada secfo, da profundidade critica com a profundidade normal e
desta com a profundidade em que efetivamente se realiza o escoamento.

Quando o movimento € uniforme, a linha de dgua coincide com uma das retas,
N, (nivel normal) ou N, (nivel critico), conforme a profundidade seja normal ou

critica, respectivamente.



O objetivo principal do estudo dos canais que funcionam em regime
permanente gradualmente variado consiste em determinar a forma do perfil da

superficie liquida.

1.2 CLASSIFICACAO DOS PERFIS LONGITUDINAIS

Para o projeto de canais bem como para a analise de seus desempenhos, 0
engenheiro deve estar apto a fazer a previsio das formas e dos perfis de velocidades
nos escoamentos varidveis (nfo uniformes) a fim de facilitar seus calculos. O primeiro
objetivo pode ser alcancado pelo desenvolvimento e estudo da equac8o diferencial do
escoamento variavel (Equagiio [1.1] ), e o segundo deve ser conseguido por

integragdio ou por estimativas graduais.

d So—Sf

@ _ 1
& 1-F° (b

r

O comportamento geral dos perfis das superficies pode ser estudado com
maior facilidade em canais largos e retangulares; para eles, B»y e Ri=p. Para este

caso, o perfil da superficie € governado por

dy_S 1_(yn/y)m!3 1.2
¥ _g [‘__]J (1:2)
dx 1-(y. /)

O exame dos sinais do numerador e do denominador da Equacdo (1.2) permite

determinar a natureza e a forma do perfil longitudinal da superficie da agua. Se



dy/dx>0, a profundidade cresce e a velocidade decresce para jusante;
dy/dx<0, a profundidade diminui e a velocidade aumenta para jusante;
dy/dx=0, a profundidade se mantém constante ao longo do canal.

O reconhecimento da forma da curva pode ser feito com facilidade
comparando-se os valores das profundidades normal e critica que ndo dependem das
condi¢des do movimento variado, e sim da vazdo e da declividade com a profundidade
da 4gua numa se¢do, denominada segéo de controle, cujas caracteristicas devem ser
conhecidas, como, por exemplo, a profundidade da 4gua junto a uma barragem ou
abaixo de uma comporta. A curva que representa o perfil da dgua estard numa das
regides 1, 2 ou 3, dependendo da altura de agua na secdo de controle, conforme
mostram os esquemas da Figura (1.1).

A Equagio (1.2) mostra que o sinal de dy/dx depende somente da relacdo entre

as profundidades , ¥ € y.. Na discuss&o sobre o escoamento critico, observa-se que

S€ Yn > Y., entiio Sy < S; a declividade ¢ suave (M)
S€ V» =Y., entdo Sy = S,; a declividade € critica ( C)

se Y» <J., entdo Sy > S,; a declividade € forte (S)

Além disso, o leito do canal pode ser horizontal (H), caso em que S$,=0, ou pode ser
adverso (A4), com S,<0.

Entfio, para uma dada declividade do leito (designada pelas letras M, C, S, H,
ou A), a forma do perfil da superficie depende da profundidade real, y, relativa a y» e

¥e. Os numeros usados para designar as trés possibilidades s&o:
Curval:y>y.€y>Ye
Curva2: va >y >y 0U Y. > Y > ¥

Curva3:y<¥a €Y <¥c



As caracteristicas gerais desses perfis sdo dados na Tabela (1.1), e as formas

sdo mostradas na Figura (1.1).

Tabela 1.1 Tipos de perfis de escoamento em canais prismaticos

Declividade Classificacdo do perfil Relacgdo entre | Tipos Tipos
do canal Coluna | Coluna | Coluna |y, ¥a€ ¥e de curvas De
1 2 3 escoamento
Fraca M; V>¥o>¥e Remanso Subcritico
0<S,<S M; Vo> ¥>Ye Rebaixamento | Subcritico
M; VoYY Remanso Subecritico
Critico Cy Y>¥Y¥n Remanso Subcritico
S=S0 G Y=Y=Ya
G Y=Yy Remanso Superecritico
Forte Sy ¥>Ye>Yn Remanso Subcritico
Se>S=0 S, YSY>Ya Rebaixamento | Supercritico
S; YSVeoY Remanso Supercritico
Horizontal
S,=0 H; Vo= ¥V>Ye Rebaixamento | Subcritico
H; Yoo ¥¥ Remanso Supercritico
Aclive
Se<0 A, VE>V>Ye Rebaixamento | Suberitico
As V*>YSY Remanso Supercritico

y*, Assumido valor positivo
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O estudo da Equagdo (1.2) revela muitos tipos de curvas de remanso, cada
uma delas com suas caracteristicas definidas. Os varios perfis sdo mostrados na Figura
(1.1) e seu tragado é discutido para as varias classificagdes nos paragrafos seguintes.
Nas equagOes simplificadas que se seguem, admitiu-se um canal muito largo, com

Rﬁﬁk

a) Perfis da Superficie em Canais com Declividade Suave (Sp<S.)

Considera-se de declividade fraca o canal cujo escoamento uniforme ocorre em
regime fluvial, isto €, cuja profundidade normal, y, , € superior a profundidade critica,
Y. Trés curvas podem ocorrer, M;, M,, M;, para profundidades acima da normal,
abaixo da normal mas acima da critica, e abaixo da critica, respectivamente.

Para o perfil M;, y>y, e, portanto, tanto o numerador quanto o denominador
da Equacdo (1.2) sdo positivos; assim, dy/dx>0. Quando y aumenta, dy/dx aproxima-
se de Sy e a superficie livre aproxima-se da horizontal. A curva M; de remanso €
tipicamente encontrada a montante de uma represa ou estrutura de controle, ou em
certas mudancgas bruscas de declividade. Como y>y, a velocidade de escoamento €
menor do que a do movimento uniforme com a mesma vazio. Trata-se de movimento
gradualmente variado retardado. A profundidade cresce no sentido do escoamento e,
por isso, a curva recebe o nome de remanso de elevagéo. E, provavelmente, a curva
mais importante.

Para o perfil M, y.>y>y. ¢ o escoamento € subcritico. O numerador da
Equaciio (1.2) é negativo e o denominador €& positivo; assim, dy/dx <0 e a
profundidade decresce no sentido do escoamento. Quando y aproxima-se de y., a
Equagdio (1.2) indica que dy/dx— o, 0 que ndo ¢ possivel. Com forte curvatura da
superficie, as hipoteses de linhas de corrente retilineas e de variagio hidrostatica de

pressio (inerentes 4 Equagfo [1.2]) perdem a validade. Consequentemente, o perfil é



mostrado em linha tracejada quando a profundidade do escoamento aproxima-se da
profundidade critica. A curva M; rebaixada pode ocorrer a montante de uma se¢&o
onde a declividade do canal muda de suave para critica ou supercritica. E também
pode ser encontrada a montante de um alargamento de se¢@o.

Para o perfil M3, y,>y>y e o escoamento € supercritico. Tanto o numerador
quanto o denominador da Equacdo (1.2) sfo negativos, de modo que dy/dx € positivo
e a profundidade aumenta no sentido do escoamento. O perfil M3, também uma curva
de remanso, ocorre no escoamento supercritico, como a jusante de um vertedor ou de
uma comporta. A medida que a profundidade do escoamento aproxima-se da critica,
ocorre uma transi¢io subita de supercritico para subcritico. Esta transi¢éo brusca é um

ressalto hidraulico.

b) Perfis da Superficie em Canais com Declividade Forte (S5>S.)

Quando num canal o escoamento uniforme se di4 em regime torrencial
(profundidade normal inferior a profundidade critica), o0 mesmo ¢ dito de declividade
forte € os perfis resultantes estdo rotulados como S;, Sz e S3. O perfil §; situa-se
acima da profundidade critica, o S, situa-se entre a profundidade critica ¢ a
profundidade normal, e o S; situa-se abaixo da profundidade normal

Para o perfil S;, y>y. e, por conseguinte, tanto o numerador quanto o
denominador da Equacgdo (1.2) s3o positivos; dessa forma, dy/dx>0. Além disso,
quando y se torna muito maior do que y., entdo dy/dx—S,. Consequentemente, a
curva S; aproxima-se da horizontal.

O perfil S; com y>y>y, é uma curva rebaixada com dy/dx<0; nesse caso o
escoamento € supercritico. Quando y se aproxima de y., a declividade da curva
aproxima-se de zero; a profundidade aproxima-se da profundidade normal. O perfil S;

pode ocorrer a jusante de uma transicio na declividade do canal de suave para forte.



Para o perfil S, y<y»<V.; 0 escoamento ¢ supercritico e a declividade do perfil
da superficie é positiva. A profundidade aumenta no sentido do escoamento. A medida
que y se aproxima de y», a declividade da superficie aproxima-se de zero. Esta curva
de remanso pode resultar a jusante de uma comporta s€ a profundidade do
escoamento for inferior 4 profundidade normal com declividade forte

O tipo S; é encontrado a montante de barragens vertedoras. A S se apresenta
quando a declividade do canal se torna maior do que a critica. Acurva S; é observada
a jusante de uma comporta de fundo, quando a profundidade da veia contraida €
inferior 2 normal. E também encontrada quando a declividade diminui bruscamente,

permanecendo, porém, superior a critica.

¢) Perfis de Superficie em Canais com Declividade Critica (S,=Sc)

Para o caso em que a profundidade normal iguala a profundidade critica, os
perfis resultantes estdo rotulados C; e Cs para as profundidades acima e abaixo da
profundidade critica, respectivamente. A declividade do perfil da superficie € positiva
para ambas as curvas, C; e C;. Para a curva C;, y>y.; o escoamento ¢é subcritico, € a
declividade aproxima-se de Sy para grandes valores de y. Consequentemente, a curva
C; aproxima-se da horizontal. Quando y<y., 0 escoamento € supercritico. Quando y se
aproxima de y., pode ser verificado que a declividade da curva aproxima-se de 10/9.

A curva C; ocorre, por exemplo, na mudanca de declividade quando esta passa
do seu valor critico a outro menor. A curva C; se apresenta quando hé variagio da
declividade nas proximidades da declividade critica

Nao ha curva C; para escoamento que varia gradualmente. Quando y=yn=ye,

tem-se escoamento critico a profundidade normal.



d) Perfis de Superficie em canais Horizontais (Sy=0)

Quando o canal é horizontal, o nivel normal ndo existe, pois esse canal ndo
pode funcionar em regime uniforme. De fato, no regime uniforme a energia potencial
que a massa liquida perde ao passar de uma cota maior para uma cota menor tem que
ser igual & energia perdida por atrito durante o movimento, para que ndo haja
aceleracdio. No canal horizontal, de vez que ndo hd alteragdo de cotas ao longo do
canal, a energia cinética provém exclusivamente de uma transformagdo de energia
piezométrica, dando origem ao movimento variado. O nivel critico porém
independente, que resulta da declividade, pode ser tragado ao longo do canal.

Para o escoamento num canal horizontal, $,=0 e a profundidade normal €
infinita. Consequentemente, um perfil H; ndo pode existir. Os perfis H; e H;
correspondem as curvas M; e M; para S,=0. A Equacgo (1.2) torna-se indeterminada
para Sy=0 e y,—»c0. Para o perfil Hz, y>y., 0 escoamento ¢ subcritico e a declividade €
negativa. Para o perfil Hs, y<y., 0 escoamento € supercritico ¢ a declividade € positiva.
Para ambos os perfis, a Equagfio (1.2) prevé declividade infinita quando y—y.
(F,—1I). O movimento uniforme ¢ impossivel porque a inexisténcia da declividade néo
permite que a forca da gravidade compense as perdas de energia.

Uma vez que o escoamento ndo pode continuar indefinidamente num leito
horizontal, esses perfis podem ser apenas encontrados em trechos horizontais de
canais mais complexos. O perfil rebaixado, Hz, pode ser encontrado no topo de um
vertedouro de soleira larga, e o perfil H; pode ser encontrado no fundo plano de uma

bacia de amortecimento a jusante de um vertedouro ou abaixo de uma comporta.

10



e) Perfis de Superficie em Canais com Declividade Adversa (:Sy<0)

Nos canais de declividade negativa também ndo existe o nivel normal n.n. O
movimento se estabelece a custa da transformacfo de energia piezométrica em energia
cinética.

Quando o fundo do canal é ascendente no sentido do escoamento, 0s remansos
resultantes sio ditos em contradeclividade. N&o ha valor real de y. (profundidade
normal), mas o escoamento pode dar-se tanto abaixo como acima da profundidade
critica. Abaixo da profundidade critica, a profundidade do escoamento aumenta para
jusante e a curva € rotulada como A;. Para profundidades maiores que a critica, a

profundidade do escoamento decresce para jusante e a curva € rotulada como Az.

Como no caso de um canal horizontal, a permanéncia do escoamento nio €
possivel por longo trecho de declividade adversa. Um ressalto hidrdulico podera

ocorrer quando o perfil 4; se desenvolve.

Das conclusdes precedentes pode-se afirmar: (1) que para grandes
profundidades (acompanhadas de pequenas velocidades) as superficies dos liquidos se
aproximam da horizontal, um fato bastante conhecido; (2) todos os perfis de
superficies tendem ao escoamento uniforme assintomaticamente; (3) a superficie livre
¢ vertical quando passa pela profundidade critica. Embora esta ultima afirmativa nfo
seja valida porque o desenvolvimento feito inicialmente exigia a existéncia de linhas de
corrente essencialmente retas e paralelas, €, no entanto, util usar esta afirmativa como
um guia para a determinacfio final dos perfis das superficies, as quais, para satisfazer

as condi¢des acima, devem obedecer as indica¢Ses da Tabela (1.1).
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1.3 METODOS DE CALCULO DO PERFIL DO ESCOAMENTO
EM REGIME PERMANENTE

O célculo do perfil do escoamento gradualmente variado envolve basicamente
a solucdo da equagio dinidmica do escoamento gradualmente variado. O principal
objetivo do célculo é determinar o perfil da superficie liquida. As finalidades em tragar
o perfil longitudinal do escoamento podem ser varias. Uma delas ¢ a determinacdo da
vazdo, € uma outra € analisar para qual distdncia a montante de uma barragem haja
uma profundidade consideravelmente diferente da uniforme.

Nesta secfo, serdo descritos os métodos considerados estéveis para problemas
praticos da Engenharia. Com esta finalidade, foram estabelecidos diversos métodos,
que sdo agrupados em dois titulos - aqueles estdveis para aplicacio em canais
uniformes, € aqueles estdveis para canais irregulares, tais como em rios naturais.
Entretanto, toda solugdo numérica das equacdes do escoamento tem em comum que 0

célculo deve iniciar em um controle, e proceder na direcio em que o controle esta

sendo exercitado.

131 METODOS PARA APLICACACAO EM CANAIS
UNIFORME

1.3.1.1 0 METODO DA INTEGRACAO GRAFICA

Este método integra a equagfo dindmica do escoamento gradualmente variado

por um procedimento grafico. Considerem-se duas se¢des do canal (Figura [1.2]) e as
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disténcias x; e x;, respectivamente, com as correspondentes profundidades y; e y2. A

distancia ao longo do canal ¢

X0, =, =i:[dx= f;—i;dy (1.3)

Fligura 1.2 Principio do método de integracdo grafica

Assumam-se varios valores de y, e calculem-se os valores correspondentes de
dx/dy, o qual € o reciproco do membro do lado direito da equagéio do escoamento
gradualmente variado, a Equagéo (1.3). A curva de y verso dx/dy €, entdo, construida
(Figura [1.2] ). De acordo com a EquacZo (1.3), € claro que o valor de x € igual a
area desenhada formada pela curva, o eixo y, e a ordenada de dx/dy corresponde a y; e

¥2. Esta drea pode ser medida e o valor de x determinado.
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Este método tem ampla aplicagfio. Aplica-se tanto em escoamento em canais
prismaticos quanto em canais irregulares de qualquer forma e declividade. O
procedimento é direto e facil de seguir. Ele pode, entretanto, tornar muito laborioso

quando aplicado a problemas reais.

1.3.1.2 METODO DA INTEGRACAO DIRETA

A equagdo diferencial do escoamento gradualmente variado ndo pode ser
expressa explicitamente em termos de y para todo tipo de segfo transversal do canal;
entretanto, uma integracio direta e exata da equagho ¢ praticamente impossivel.
Muitas tentativas tém sido feitas para introduzir hipdteses que tornam a equagdo
acessivel para a integracfio matematica.

A integracio da Equagfo (1.1) ndo € possivel sendo em casos particulares, por
meio de hipéteses que, em maior ou menor grau, restringem 2 generalidade do
método, e 0s processos classicos aplicam-se as formas geométricas que mais se
aproximam das se¢Oes encontradas na pratica. Assim, por exemplo, DUPUIT (1848) e
RUHLMANN (1880) efetuaram a integragfio para o caso das segdes retangulares de
grande largura, nas quais o raio hidraulico pode ser considerado igual & profundidade
(Ry ~ h), desprezando-se o efeito da variagio da velocidade entre as duas segdes;
BRESSE (1860) considerou o caso das se¢des retangulares de grande largura, levando
em conta a variacdo da velocidade, e TOLKMITT (1898), o das secGes parabolicas de
grande largura. Posteriormente, diversos autores propuseram outros processos mais

gerais, dentre os quais cita-se o de BAKHMETEFF, que ¢ um dos mais conhecidos.
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1.3.1.3 METODO DE DIFERENCAS FINITAS

Aplicando-se a equagio da energia entre duas secOes separadas por uma

distancia finita, Ax (Figura [1.3]) considerada a perda de carga, tem-se:

Figura 1.3 Escoamento gradualmente variado.

2 2

yj+SOAx+E'—=yj+1+V";‘+Sfo (1.4)
2g 2g
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Portanto, substituindo-se E por y + V?/2g e calculando-se para Ax , vem:

z,—z,=Az=E,—E +Ah (1.5)
AE

Ax = 1.6

- (1.6)

O procedimento para se usar esta equagdo comeca pelo conhecimento da forma do
canal, Q, Sy, n, ¢ de uma das profundidades (geralmente uma segdo de controle).
Escolhendo-se um valor para a outra profundidade, pode-se calcular Ax, a distancia
horizontal entre as duas secdes retas de profundidades y: € yus - Admitindo-se a
hipétese de que as perdas de carga entre as segdes i e i+, para escoamento varidvel,
sio dadas pelas perdas de carga em escoamentos uniformes com dada velocidade
média (Vi) e raio hidréulico (Rim), Sy pode ser calculado pela equacio de Manning,

encontrando-se:

v, = [—l—jR,ffom (1.7)
n

onde

V=V, +V.1 )/ 2 (1.8)

R, =(R, +R, )2 (1.9)
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1.32 METODOS ESTAVEIS PARA APLICACAO EM CANAIS
IRREGULARES

1.3.2.1 CONSIDERACOES PRELIMINARES

Em se tratando de canais n3o uniformes, como os cursos de dgua naturais,
procura-se fazer sua decomposi¢io em trechos nos quais as caracteristicas variem
pouco, o que permite considerd-los isoladamente, como canais uniformes. Para cada
trecho, qualquer dos métodos de integracdo expostos pode ser aplicado, dependendo

do grau de uniformidade do trecho e da precisio desejada.

Entre os numerosos problemas que apresentam os cursos de dgua naturais, um
de grande importancia é o calculo do remanso provocado por uma obra projetada no
seu leito. A importincia do tracado exato da curva de remanso, provocada pela
introdugdo de singularidades no leito do curso de 4gua, reside na determinacdo exata
das 4reas inundaveis por ocasido das cheias desse curso de agua, ou entdo, se existir
um canal navegavel, de se saber se a singularidade nfo provocard profundidades

incompativeis com o calado minimo necessario a navegagao.

A bem da seguranca e da economia, a curva de remanso deve ser calculada
com a melhor precisio possivel, tendo em vista tanto o primeiro caso, defesa contra

inundacdes, como o segundo, garantia de um servico permanente de navegacio.

Alguns cursos de agua naturais, embora néo satisfagam rigorosamente as
condigBes de um canal uniforme, podem ser considerados como tais: € 0 caso de rios
de leitos regulares, em trechos suficientemente longos. Outros cursos de agua que
podem ser decompostos em trechos, cada um dos quais podendo ser considerado

como uniforme situando entre dois consecutivos trechos nfo uniformes. Por fim,
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intimeros rios sdo de tal maneira irregulares que, em nenhum de seus trechos, se pode
admitir a hipétese de uniformidade do leito.

Toda vez que forem satisfeitas as condi¢es de uniformidade, tanto em longos
trechos como em trechos curtos, o método das diferencas finitas, citado
anteriormente, ¢ perfeitamente aplicavel. As singularidades existentes entre dois
trechos consecutivos serio estudadas separadamente. Ao contrério, se 0 canal for
francamente ndo uniforme, os métodos indicados so os de aproximagdes sucessivas,
que exigem célculos mais demorados, mas que fornecem resultados mais satisfatorios.
Completando-se o estudo geral das curvas de remanso, serfio apresentados trés
métodos de calculo por aproximagdes sucessivas, aplicaveis aos canais n3o uniformes.

Os métodos de calculo das curvas de remanso dos cursos de agua naturais
podem ser classificados em duas categorias distintas, considerando ou nfo a variagdo

da energia cinética ao longo do trecho admitido.

1.3.2.2 ANALISE DOS VALORES MEDIOS DOS PARAMETROS

Num curso de 4gua natural, por mais regular que seja seu leito, nunca sdo
satisfeitas rigorosamente as condigdes de uniformidade. Os diversos parametros
hidréulicos variam ao longo do leito natural. Segundo o grau de variagdo desses
parimetros e da precisdo que se pretende obter dos calculos, é que se decide se deve
ou ndo considera-lo como uniforme.

Num caso ou noutro, uma vez que esses parametros séo variaveis ao longo do
leito, é necessario adotar seus valores médios. Os pardmetros mais frequentemente
utilizados nos diversos métodos de célculo sfo a seg&o transversal do canal, sua
declividade e rugosidade. A etapa mais dificil na solugdo de um problema dessa

natureza é o da escolha dos pardmetros, ja que dessa escolha depender@o os resultados
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a que se chegard. Um levantamento topografico e batimétrico do curso de agua

facilitara a escolha dos pardmetros.

A secdo transversal média é admitida frequentemente a partir do tragado de
uma série de secOes igualmente repetidas ao longo do trecho em estudo. Desta
maneira, obtém-se a seciio média que melhor traduz as propriedades do trecho.
Dependendo entretanto da preciséo desejada, adota-se muitas vezes, cOomo S€¢0
média, uma secio retangular equivalente (Bresse e Ruhlmann), ou ainda se substitui a
secio transversal do canal por uma secéo parabélica que mais se adapte 2 real, a fim

de se empregar o método de Tolkmitt.

A declividade média é adotada para cada trecho a partir do Jevantamento
batimétrico do rio. Uma vez conhecida, serd empregada na determinacdo da
rugosidade média.

O coeficiente médio da rugosidade é o mais dificil de se obter corretamente.
Conhecida a declividade média do trecho em uma extens&o grande, e conhecidas as
linhas de Adgua correspondentes a alguns valores da vazdo, o valor médio da
rugosidade pode ser obtido pela aplicacdo das formulas do regime uniforme, desde
que as linhas de 4gua ndo difiram muito do nivel normal correspondente. Inicialmente,

calculam-se os valores do coeficiente de Chézy para os diversos regimes:

2
L (1.10)

~ 4JR,S;

em seguida, obtém-se o coeficiente de rugosidade, usando-se a formula prética da

preferéncia do engenheiro.
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Na falta dos elementos acima para a deducdo do valor da rugosidade média,
ela pode ainda ser adotada a partir da natureza das paredes do rio. Qualquer dos
valores médios deve ser admitido no sentido da seguranga do célculo, toda vez que se
duvidar da precisdo dos dados do problema; em se tratando do problema de
inundacfo, adotam-se valores que fornecam remanso maior e, para problemas de

navegacdo, menor.

1.3.2.3 METODOS GRAFICOS

Os métodos descritos determinam apenas um Unico perfil de escoamento.
Frequentemente, vérios perfis de escoamento tornam-se necessarios para analisar
diferentes condices de profundidade e vazdo. Quando isto se faz necessério, 0s
métodos graficos apresentam vantagens.

Os métodos graficos podem serem usados para estimar o perfil do escoamento
gradualmente variado, qualquer que seja a forma da secdo transversal do canal, €
baseiam-se na admissdo de que, entre as segdes consideradas, de profundidades k; e
h;, a perda de carga unitiria é constante e igual a média das perdas unitérias
correspondentes a k; e k;, ou igual 4 perda unitéria correspondente 4 se¢do média do
trecho considerado.

Podem ser citados dois métodos graficos para o tragado das curvas de remanso
nos cursos de 4gua naturais, que sdo o método de Escoffier (1946) [citado por Chow
(1986)] e o método de Ezra (1954) [citado por Chow (1986)].
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1.3.2.3.1 METODO DE ESCOFFIER

Casos em que o numero de Froude do escoamento ¢ pequeno justificam as
hipéteses adotadas no método de Grimm, em que, desprezando-se a carga da
velocidade, a declividade da linha de energia € igual a declividade da superficie da
agua. Entretanto, ocorre que, na maioria das vezes, a determinagfio dos perfis de agua
é para rios cuja superficie de agua ¢ muito maior do que os valores que constam nos
registros de cheias observadas, de modo que o método de Grimm ¢ impréprio. Porém
uma técnica desenvolvida por Escoffier ¢ indicada ( Henderson [1966]).

O processo de Escoffier consiste em construir os graficos da expressdo K’
—S/(’ para as diversas se¢des do canal natural, a partir dos quais se obtém com
facilidade e rapidez a curva de remanso (Figura [1.4]), onde K ¢ o coeficiente de

descarga, conforme se observa na equacédo de Chezy :

0 =CA,R,S, (1.11)
K=CAJR, (1.12)
0=K,s, (1.13)
S,10*=1/K? (1.14)

O parametro /K depende exclusivamente da forma da segdo média adotada
para o trecho e da rugosidade do canal, de onde resulta uma grande vantagem do

método como serd visto ainda neste item.
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As curvas que representam as sucessivas secdes do rio sdo tragadas

alternadamente para a esquerda e para a direita do eixo vertical, como mostra a Figura

(1.4).

2

uetos? ° K= 500Q7

Figura 1.4 O método de Escoffier para a determinagdio do perfil longitudinal

Conhecendo-se o valor da profundidade na segéo 1, representado pelo ponto
A, determina-se a profundidade na se¢éo 2 (ponto B) pela linha AB, cuja declividade €
ioual a AxQ*/2, onde Ax € o comprimento do trecho entre as segdes I e 2. A

variacio de cota do nivel d’agua no trecho AB, considerando-se a carga cinética

pequena, € igual a

S, +8
A= L A (1.15)
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que satisfaz a condi¢go de que a declividade da superficie da 4gua ¢ igual & declividade
da linha de energia (Figura [1.5] ). O ponto C (Figura [1.4] ), representando a
profundidade na segfo 3, € obtido tragando-se a linha BC com declividade igual a
~-AxQ*/2. E os demais pontos seguintes, D, E...., séo obtidos tracando-se as linhas
CD, DE.,..., paralelas as linhas j4 existentes de declividades, alternadamente positivas €

negativas.

Hi

Figura 1.5 Definigdo do trecho de um canal

As expressbes I/K’ usadas na elaboragdo do grafico dependem
exclusivamente do canal. Elas sio independentes do valor da vazio Q. Dai decorre
uma vantagem do método, que seja a de tragar, com rapidez, as linhas de 4gua no

canal natural, para qualquer vazio, utilizando-se 0 mesmo grafico da Figura (1.4). De
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fato, para cada valor de O, corresponde uma declividade para a reta AB, BC,..., etc,
permanecendo inalterado o restante do calculo.
Esse problema ocorre toda vez que se pretende tragar as curvas de remanso

para diversos regimes de curso de agua natural.
1.3.2.3.2 METODO DE EZRA

No tratamento de canais irregulares, é possivel substituir o processo de
tentativa por um método grafico. Quando for necessario determinar o perfil do
escoamento para diferentes vazdes e diferentes profundidades iniciais, o método
desenvolvido por Ezra € propicio.

O método de Fzra é baseado na seguinte disposi¢do. As profundidades da
superficie da 4gua [(Z)) e (Zz)] nas duas secdes de extremidades do trecho Figura

(1.6), consideradas a partir de uma referéncia, séo representadas da seguinte forma:

Z, =8,Ax+y +2z, ' (1.16)
Z,=y,+2, (1.17)

a perda por atrito €

h, =Sfo=%(Sfl +5, ) (1.18)
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Rearrumando-se as expressoes, tem-se:

2 2
Z+a = Zyray i mls, +5,) (1.19)
2g 2 2 : ?
onde:
Z,+F(2)=2,+F(z,) (1.20)
20|
F(Zl)=a]$—ESfou (1.21)
KB .1 3
F(Zz)—azz—g+ESfod (1.22)

O método de Ezra é baseado na representacdo grafica de Z,+F(Z;) e Z;+F(Z>)
como uma fun¢do do nivel de 4gua em relacdo a uma referéncia (£), (Figura [1.6]).
Conforme verificado nas equacgles, as funcdes F(Z;) e F(Z,) s@o diretamente

proporcionais ao quadrado da velocidade ou da vazio Q. Para alguma outra vazéo O,
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os valores correspondentes destas funcdes podem ser obtidos pela multiplicagdo das

funcGes por um fator (Q0)’.

= E
e IR

F
w‘;‘\
D
B

Segﬁe% 2 j,. & 2 Se;ﬁe?
% & Seciol
>

ZrF (Zy), m Zo+F (Z3), m

Figura 1.6 O método de Ezra para a determinag&o do perfil longitudinal

O valor de Ax usado para calcular F(Z;) é o comprimento do trecho do canal
localizado a montante da secfio, enquanto que o valor associado com FZy) é o
comprimento do trecho do canal localizado a jusante da se¢3o.

Uma vantagem importante do método de Ezra € o fato de que, com pequenas
alteracdes, determina-se o perfil do escoamento gradualmente variado para uma faixa
de vazdes em um canal de geometria definida (Henderson [1966] ).

A perda de carga causada pela turbuléncia € admitida como sendo zero, para
canais prismaticos e regulares. Para canais nfo prismaticos, seu valor, as vezes, €
representativo. A perda por turbuléncia, como depende principalmente da variagdo da

carga da velocidade, € expressa como kaV?/2g, onde k é um coeficiente cujo valor
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para expansdes e contragdes abruptas é de aproximadamente 0,5. Para simplificar, os
calculos das perdas de cargas devidas & turbuléncia podem ser incorporados dentro

das perdas de atrito e por isto a parcela referente a esta perda ¢ considerada zero.

1.3.2.4 METODO DE GRIMM

O método de Grimm esta na categoria dos métodos simplificados, isto €, dos
métodos que ngio levam em conta a influéncia da variagdo da carga cinética ao longo
do canal. Por essa razio, ele ¢ aconselhavel somente para os casos de regime fluvial
uniformemente retardado, em leitos suficientemente regulares onde a turbuléncia ndo
seja acrescida das singularidades das paredes do canal. O método de Grimm é usado
para o tragado das curvas de remanso com diversos valores de vazio no mesmo canal,
assim como também para o trecho das curvas de remanso correspondentes a mesma
vazdo, porém em cotas diferentes.

A maioria dos métodos aplicados em rios naturais requer o levantamento
topografico das se¢es, que deve ser feito em pequenos intervalos ao longo do rio. Os
métodos requerem a relacio entre a altura e a vazdo em cada segdo do rio. Sua
aplicagdio exige o conhecimento de diversas linhas de agua do canal, antes de ser
provocado o remanso, para valores de vazdo superiores & vazdo com a qual se
pretende resolver o problema. Esse método tem a vantagem de nfo exigir a
determinacdo da segdo transversal média, nem a rugosidade do leito; tem por outro
lado a desvantagem de exigir o conhecimento dos niveis normais, para diversas
vazdes, o que nem sempre é dado de fécil obtenc&o. Esses dados devem, obviamente,
ser obtidos por registros de rios, ou seja de arquivos de dados ja observados

anteriormente, e ndo por calculos, nos quais é necessério o custo do levantamento
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topografico para determinar a geometria de cada segdo do rio. O método tem a
vantagem do baixo custo, porém tem a desvantagem de ser limitado pela precis@o e
aplicabilidade.

Ele é particularmente usado para obter o perfil de agua ap0s ser instalada uma
nova estrutura no rio, tal como uma barragem. Entretanto, se houver alteragdes no
proprio canal do rio, ele falha.

O método ndio é limitado apenas por ser aproximado, mas também por ter
aplicacio restrita. Sua aplicacdo sera considerada satisfatoria se os dados do arquivo
tiverem valores préximos do nmovo perfil. Isso serd verdadeiro se 2 caracteristica
inserida dentro do canal diminuir ou aumentar pouco a superficie da dgua, ou seja,
para valores de vazdo e altura maiores do que 0s dados registrados de cheias, 0
método de Grimm ¢é instavel.

O principio do método ¢ o seguinte: seja M um ponto da curva de remanso
para uma vazio Q. Uma paralela ao fundo do canal passando pelo ponto M € o nivel
normal correspondente & vazio @,>@Q, considerando-se a curva do tipo M; ou S;. Para

regime uniforme com vazéo @, pode-se escrever:

0, =CAR, S, (1.23)

Figura 1.7 Perfil longitudinal de uma curva de remanso
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e para o regime gradualmente variado, supondo-se a perda de carga calculavel pela

mesma formula de Chezy, tem-se:

Q=CA|R,S, G2

Da comparacio das duas expressdes anteriores resulta:

O 2
S, =8,|— 1.25
] O(QOJ (. )

No ponto M, tem-se a interse¢io do nivel normal da vazio @, com o nivel de agua em
regime gradualmente variado para a vazdo Q. A profundidade y e a rugosidade tém os
mesmos valores nos dois casos, de onde decorrem os mesmos valores para parametros
C, A e R;, que se simplificam, chegando na seguinte Equacéo (1.25).

Multiplicando-se os dois membros da Equacgo (1 .25) pelo comprimento Ax do
trecho, tem-se finalmente:

Q 2
Az = Ah 1.26
) b

Neste método simplificado, a perda de carga unitéria € igual a declividade da

linha de 4gua, ja que nio se leva em conta a variagdo da carga cinética. No caso, Sr€ a
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declividade média da linha de 4gua, e seu produto por Ax € a variacdo da cota Az, da

mesma no trecho de canal.

Na aplicagdio de um método a um caso real, parte-se de um ponto conhecido

M, da curva de remanso e calcula-se a posicdo de M;

T P s = ot i i i S I A £
Ah
YT 7 .

Figura 1.8 Método de Grimm para a determinagdo do perfil longitudinal

0, ¢ o valor da vazio a0 qual corresponde um nivel normal passando por M,.

z,=z,+Az

(1.27)

(1.28)

Partindo-se do valor de z;, calcula-se analogamente o valor z, € assim por

diante.
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A fim de se obter resultado mais preciso, é aconselhavel refazer o calculo no
sentido inverso, isto €, de M; para M, aplicando-se a mesma relacdo (Equacdo

[1.26]).
b= S5 A’{’(%J (1.29)

em que O, ¢é a vazdo & qual corresponde o nivel normal que passa por M;. Em se

fazendo esta reiteracdo, o valor de z deve ser tomado igual a2 média das duas

determinacdes.
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APENDICE III



Figura 1.1 — Manobra da Comporta em um Canal Retangular



Figura 1.2 — Manobra da Comporta em um Canal Circular

Figura 1.3 — Apresentacio das seis tomadas de pressdo



Transdutor
de pressdo

Caixa de passagem
do circuito

Figura 1.4 — Apresentacio do Circuito do Transdutor de Pressao em um Canal Retangular

napBioalon:dos
Transdatores de Pressio

Figura 1.5 — Apresentac@o do Circuito Eletronico



