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RESUMO

O acentuado desenvolvimento da rede viaria nacional registado nos ultimos anos implicou
a construcdo de grande numero de atravessamentos de linhas de dgua, sendo muitos deles

realizados através de passagens hidraulicas sob aterros.

As causas mais frequentes de roturas e deterioragdes em vias de comunicacdo sdo de
natureza hidraulica, devido fundamentalmente a inadequada capacidade de vazdo das
passagens hidraulicas. Esta lacuna decorre da deficiente determinacdo do caudal de
dimensionamento e do inadequado dimensionamento hidraulico da passagem, com

particular énfase para a obra de dissipacdo de energia a jusante.

Nesta dissertagdo apresentam-se e analisam-se metodologias de dimensionamento
hidrolégico e hidraulico de passagens inferiores rodoviarias para aguas pluviais e de obras

de dissipacdo de energia a jusante.

Com base nas metodologias de dimensionamento hidrolégico e hidraulico analisadas,
estabelecem-se os critérios de dimensionamento posteriormente utilizados num programa
de calculo automatico especialmente desenvolvido para o efeito (HIDROPAS). Este
programa, para além de possibilitar o dimensionamento hidrologico e hidraulico de
passagens hidraulicas, permite efectuar estimativas de custo por forma a comparar, de

modo expedito, diversas solucGes alternativas.

Para testar o programa HIDROPAS e para analise de passagens hidraulicas ja construidas
ou ainda s6 projectadas, efectuam-se aplicagdes a casos de estudo referentes a obras da
JAE e da BRISA, constituidos por passagens hidraulicas, sendo comparados as dimensoes

obtidas e os custos estimados.

Palavras-chave: caudal de ponta de cheia; aqueduto; passagem hidraulica; dissipacao
de energia



ABSTRACT

The recent development of the Portuguese motorways network implied the construction of

significant number of culverts, many of them under motorways embankments.

The most frequent causes of incidents and accidents in roads are related with hydraulic
malfunctioning, mainly due to inadequate discharge capacity. This problems is a
consequence of poor hydrologic studies and inappropriate hydraulic design, with particular

emphasis for the design of the energy dissipation structure.

The present study presents and reviews several methodologies for the hydrologic and
hydraulic design of culverts and energy dissipation structures. Special attention is paid to
the hydrologic methodologies considered as most adequate to drainage basins of the size

range usually found in motorways culverts.

A computer program specially developed for performing the hydrologic and hydraulic
studies necessary to the culvert design (HYDROPAS) is presented. This software also
allows to produce cost estimates of the culverts, used as a means to analyse the choice of

different solutions technically feasible.
Both to test the program and to analyse the design criteria used in previous projects, case

studies concerning BRISA and JAE works or projects not yet built were redesigned using

the methodologies previously discussed by means of the computer program HYDROPAS.

KEYWORDS: flood peak discharge; culvert; energy dissipation
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SIMBOLOGIA

A - &rea da seccdo transversal do aqueduto;

Ap - &rea da bacia hidrogréfica;

Ac - &rea critica de escoamento;

A - area de influéncia de um posto udométrico;

Ao - area molhada na seccdo de saida do aqueduto;

A - sub-area i de uma bacia hidrogréfica de area total Ay;

a - altura das travessas em dissipadores de energia com este tipo de

macrorugosidades;

a,b,n,m - parametros utilizados nas expressdes das curvas IDF e curvas de possibilidade

udométrica;
B - largura uma secgéo rectangular;
bc - largura critica;
C - coeficiente escoamento da formula racional;
C. - coeficiente de contraccao;
Co - coeficiente de vazdo;

- coeficiente de arrastamento (Eq. 3.38);
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Ce - coeficiente de expansdo em transicoes;

Cs - coeficiente de ajustamento do coeficiente de escoamento da formula racional;
Cimp - coeficiente de impermeabilizacao;

CN - nimero de escoamento;

Cr - coeficiente da formula de Talbot (Eq. 3.17);

CL - parametro da férmula de Loureiro (Eq. 2.41);

¢, M, Y - constantes empiricas (HDS n°5);

D - didmetro ou altura da seccdo transversal de um aqueduto;

Dso - diametro do enrocamento correspondente a 50% sobre a curva granolometrica;
Eo - energia especifica;

Fo - forca hidrodindmica por unidade de largura;

Fr - numero de Froude;

f - factor de resisténcia ou factor de Darcy-Weisbach;

g - aceleragdo da gravidade;

Hw - altura de agua acima da soleira a entrada do aqueduto;

h - altura da superficie livre relativamente a soleira do aqueduto;

- altura méaxima de precipitacao;
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ha - altura de agua sobre travessas de uma rampa;

he - altura critica;

hq - altura dos degraus em estruturas de dissipacao de energia com degraus;
hm - altura média da bacia hidrogréfica;

- altura de agua a montante;

ho - parametro que depende da altura de 4gua a jusante do aqueduto (Eqg. 3.1);
hy - altura uniforme;
Nmax - altura de precipitacdo com duracdo igual ao tempo de concentragdo, para um

dado periodo de retorno (Eq. 2.31);

hi,h, - alturas de escoamento conjugadas;

I - intensidade média de precipitacdo na bacia hidrografica;

la - perda inicial para o escoamento superficial;

ly - intensidade da precipitacdo util;

im - declive médio do curso de &gua principal da bacia hidrografica
imb - declive médio da bacia hidrogréfica;

J - perda de carga unitaria;

K - coeficiente da formula de Manning-Strickler;

- factor de ponta de uma bacia hidrografica;

- constante empirica (HDS n°5);
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K, - coeficiente de rugosidade da formula de 1zzard (Eqg. 2.13);

Kk - coeficiente de rugosidade da formula de Kerby (Eqg. 2.11);

Ky - coeficiente de perda de carga localizada;

Kis - coeficiente da formula de Iskowski (Eq. 2.28);

Kwu - coeficiente de rugosidade da formula de Morgali e Linsley (Eq. 2.12);
Ke - coeficiente de perda de carga na estrutura de entrada de aquedutos;

Ks - coeficiente de perda de carga na estrutura de saida de aquedutos;

L - comprimento do aqueduto;

- comprimento da rede hidrografica de caracteristicas homogéneas;

- comprimento da bacia de dissipacgdo de energia;

Ly - comprimento do curso de gua principal da bacia hidrografica;

Lr - comprimento do ressalto hidraulico;

/ - largura da bacia de dissipagdo de energia por impacto;

/g - comprimento dos degraus em estruturas de dissipagéo de energia com degraus;
m, - coeficiente da formula de Iskowski (Eq. 2.28);

N - numero de degraus (Eqg. 3.33);

- nimero de queda (Eqg. 3.28);

n - coeficiente de rugosidade da formula de Manning-Strickler;

P - precipitacéo total;
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P - precipitacdo anual média;

Pg - precipitacdo maxima diaria;

Pi - precipitacdo num posto udométrico;

Pp - precipitacdo ponderada numa bacia hidrogréafica;

Py - precipitacdo util;

Po - parametro relativo as perdas iniciais da chuvada antes de se iniciar o escoamento
superficial,

Qg - caudal de dimensionamento;

Qp - caudal de ponta de cheia;

q - caudal por unidade de largura;

R - raio hidraulico;

Re - nimero de Reynolds;

So - declive da soleira de um aqueduto;

Sc - declive critico de um aqueduto;

Smr - capacidade méaxima de retencdo segundo o SCS;

T - periodo de retorno;

Tw - altura de agua acima da soleira a saida de um aqueduto;
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t - duracdo da precipitacdo total para a situacdo mais gravosa;
tc - tempo de concentracdo da bacia hidrogréafica;

t - tempo de atraso para célculo do tempo de concentracéo;

to - tempo que decorre até choverem as perdas iniciais;

tp - tempo de precipitacéo;

- tempo de crescimento ou tempo para a ponta;

tr - duracéo da chuvada util;

\Y - velocidade de escoamento;

U - velocidade media do escoamento;
U, - velocidade de aproximagéo;

1,0, - relacdo entre a profundidade do centro de gravidade e a altura de agua na

primeira e segunda altura conjugada;

z - parametro da formula de Loureiro (Eq. 2.41);

o - percentagem de area impermeavel na bacia hidrogréfica;

- coeficiente de Coriolis;

B - perda de carga por degrau, adimensionalizada pela carga hidraulica a montante,

em dissipadores de energia com degraus (Eg. 3.33a);

Tw - peso volumico da agua;

Ys - peso volumico do material dos blocos de enrocamento;
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N - parametro da formula de Giandotti (Eq. 2.31);
p - massa volumica;
0 - &ngulo que os degraus fazem com o plano horizontal, num dissipador de energia

com degraus (Eq. 3.34);

\V - factor de resisténcia do escoamento sobre degraus (Eq. 3.34);

T - tensdo tangencial;

Ter - tensdo tangencial critica;

€ - rugosidade absoluta equivalente (Eqg. 3.3);

% - viscosidade cinematica;

AH - perda de carga total entre as sec¢des de montante e jusante de um aqueduto;
AH, - perda de carga continua;

AH_ - perda de carga localizada;

Ah - diferenca de cotas entre as extremidades da linha de &gua principal;

Ahy, - diferenca entre as energias cinéticas de duas sec¢oes;

Ay’ - desnivel da superficie livre entre sec¢des adjacentes de um troco de uma

estrutura de transic&o;

Az - diferenca de cotas entre as extremidades de montante e de jusante de um

aqueduto;
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SIGLAS UTILIZADAS

AMC - Antecedent Moisture Conditions;

APRH - Associacao Portuguesa dos Recursos Hidricos;

ASCE - American Society of Civil Engineers;

AASHTO - American Association of State Highway and Transportation Officials;
CIRIA - Construction Industry Research and Information Association;
CRWR - Center for Research in Water Resources;
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ENPC -Ecole Nationale des Ponts et des Chaussées.
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1.1 — CONSIDERACOES INICIAIS

O elevado crescimento urbano verificado nos Gltimos anos, bem como a necessidade de
construcdo de vias de comunicacdo, de forma a contribuir para o desenvolvimento
equilibrado das diferentes regies do Pais, ttm como consequéncia a construcao de elevado

namero de pontes e de passagens hidraulicas inferiores para aguas pluviais.

As causas mais frequentes de rupturas e deterioracdes em vias de comunicacdo sdo de
natureza hidraulica, sendo, no caso particular de passagens inferiores para aguas pluviais,
frequentemente devidas a uma inadequada capacidade de vazdo, decorrente de uma
deficiente avaliacdo dos caudais de dimensionamento, de inadequado dimensionamento

hidraulico, ou devido a aspectos construtivos.

Justifica-se, assim um estudo sobre o seu dimensionamento hidroldgico e hidraulico, de
modo a permitir analisar e sistematizar os conhecimentos neste dominio e propor

metodologias adequadas a utilizar no projecto.

As passagens inferiores para aguas pluviais sdo habitualmente designadas, de modo mais
simples, por passagens hidraulicas (PH’s). Esta designacdo sera utilizada ao longo do

texto, em que se considera que uma passagem hidraulica é constituida por uma estrutura de
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entrada, uma conduta, designada por aqueduto, uma estrutura de saida e, eventualmente,

uma estrutura de dissipacdo de energia.

Para definicdo das caracteristicas das passagens hidraulicas, devem analisar-se
essencialmente os seguintes aspectos:
- célculo dos caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas para um determinado
periodo de retorno;
- implantagdo mais adequada;
- tipo de seccdo a adoptar;
- tipo e classe de aqueduto a adoptar;
- funcionamento hidraulico;
- avaliacédo da necessidade de obras de dissipacdo de energia;
- dimensionamento da estrutura de dissipacao de energia mais adequada a cada caso;
- avaliacdo das quantidades de trabalho;
- elaboracdo duma estimativa de custos referente as quantidades de trabalho
envolvidas;
- eventual reavaliacdo das dimens@es em fungéo da estimativa de custos obtida;
- pormenorizacdo do aqueduto, estruturas de entrada e de saida e estrutura de

dissipacdo de energia.

No dimensionamento do aqueduto deve ter-se presente que a deficiente capacidade de
vazdo conduz a sobrelevacdes do nivel de agua a montante e, eventualmente, a inundacgdes
das vias. Assim, deve ser efectuado um reconhecimento local das travessias e eventuais
obras hidraulicas existentes, relativas as linhas de agua a interferir, com o objectivo de
avaliar se as condicGes de escoamento a jusante poderdo determinar o funcionamento com
saida afogada e averiguar se a altura maxima de agua a montante do aqueduto podera

interferir nas areas adjacentes.

Por outro lado, deve ainda ser feita a analise dos pontos baixos do perfil longitudinal da
via, para verificar se a altura maxima de 4gua permitida a montante do aqueduto podera vir

ou ndo a interferir com o esquema de drenagem longitudinal.
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1.2 — AMBITO E OBJECTIVOS DO TRABALHO

O presente trabalho tem como objectivos principais:

a sistematizacdo das diferentes metodologias de dimensionamento hidrolégico e
hidraulico;

a elaboracdo de um programa de calculo automatico de dimensionamento de
passagens hidraulicas, baseado nas metodologias que se julgarem mais adequadas;
0 programa devera possibilitar o dimensionamento hidrolégico e hidraulico e
elaborar estimativas de custo, por forma a possibilitar a sua aplicacdo a casos de
estudo, ou mesmo constituir um instrumento de projecto;

fornecer ao projectista de passagens hidraulicas elementos que lhe permitam
identificar os aspectos de natureza hidrologica, hidraulica e econdmica mais

relevantes na concepc¢éo e dimensionamento daquelas passagens.

Para cumprir 0s objectivos atras enunciados, foram definidos os seguintes objectivos

parcelares:

recolha de informacdo existente sobre o dimensionamento hidrologico;

analise da informacdo, com particular atencao para os critérios de dimensionamento
aplicaveis em funcdo das caracteristicas das bacias hidrograficas a estudar;

recolha de informacéo existente sobre o dimensionamento hidraulico de aquedutos;
sistematizacdo das principais metodologias de dimensionamento hidraulico
utilizadas em projectos de drenagem transversal de vias de comunicacao;
caracterizacdo das estruturas de entrada e de saida mais utilizadas em aquedutos e
sua influéncia no escoamento;

avaliacdo da necessidade de dissipacdo de energia em funcdo da velocidade do
escoamento a jusante da estrutura de saida;

caracterizacdo das estruturas de dissipacdo de energia mais adequadas a cada caso e
sistematizacdo dos critérios de dimensionamento a adoptar tendo em contas as
condigdes locais;

avaliacdo dos critérios de dimensionamento hidrolégico e hidraulico de passagens

hidraulicas mais divulgados;
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- elaboracdo de um programa de calculo automatico que permita realizar o
dimensionamento hidrologico, hidraulico e técnico-econémico de aquedutos de
seccao circular ou rectangular;

- aplicacdo do programa de calculo automatico a passagens hidraulicas existentes em
auto-estradas da BRISA e estradas da JAE, de modo a efectuar uma analise critica e
comparativa dos resultados;

- para cada solucdo, a nivel de estudo prévio, efectuar um estudo técnico-econémico
em funcdo das caracteristicas do aqueduto e seus 6rgdos complementares;

- utilizacdo sistematica do programa de célculo automatico, de modo a obter

elementos para pre-dimensionamento hidrologico, hidraulico e econémico.

1.3 - ESTRUTURA DO TEXTO

O texto encontra-se estruturado em sete capitulos, constituindo a presente Introducéo o

Capitulo 1.

No Capitulo 2 — Dimensionamento hidroldgico — analisam-se as principais metodologias
para determinar o caudal de ponta de cheia em funcdo das caracteristicas das bacias
hidrogréficas afectas as passagens hidraulicas. Para avaliacdo do tempo de concentracao
das bacias, apresentam-se as formulas mais utilizadas e seus campos de aplicacdo. Neste

capitulo faz-se também referéncia ao calculo das precipitacdo intensas.

No Capitulo 3 — Dimensionamento hidraulico — sdo apresentados os aspectos hidraulicos
mais relevantes e analisam-se os procedimentos de calculo mais divulgados e utilizados no
dimensionamento hidraulico de passagens hidraulicas. Para eventual dissipacdo de energia

a jusante da estrutura de saida sdo analisadas diferentes tipos de estruturas.

No Capitulo 4 — Programa de calculo automatico — é apresentado o programa de célculo
automatico HIDROPAS desenvolvido para o dimensionamento hidroldgico, hidraulico e
técnico-econdmico de passagens hidraulicas, incluindo uma analise dos procedimentos de

calculo correspondentes a metodologia proposta. Com o objectivo de elaborar uma
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estimativa de custos, sdo ainda analisados alguns aspectos relativos a execucdo dos

trabalhos inerentes a construcao de passagens hidraulicas.

No Capitulo 5 — Aplicacdo da metodologia proposta a casos de estudo — aplica-se a
metodologia proposta no capitulo 4 a diversas passagens hidraulicas incluidas em projectos
de drenagem transversal elaborados para a BRISA e para a JAE, por forma a comparar as

solucdes adoptadas com as solucdes obtidas através da metodologia proposta.

No Capitulo 6 — Pré-dimensionamento de passagens hidraulicas — apresentam-se
diferentes abacos de pré-dimensionamento hidrologico, hidraulico e de estimativa de
custos resultantes da utilizagdo sisteméatica do programa HIDROPAS, para utilizacdo

futura no projecto de passagens hidraulicas.

Finalmente, no Capitulo 7 — Sintese e conclusdes. Propostas finais — apresentam-se 0s
resultados mais significativos que decorrem das varias analises realizadas com base no
programa HIDROPAS, incluindo as conclusdes da sua aplicagéo aos casos de estudo. Sdo
também incluidas consideragdes sobre a continuacdo e aprofundamento de algumas das

matérias desenvolvidas no presente trabalho.
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Dimensionamento hidrol6gico

2.1 — CONSIDERACOES GERAIS

Por forma a assegurar a necessaria fiabilidade, o dimensionamento hidrolégico de
passagens hidraulicas, deve recorrer a estudos hidrolégicos que conciliem os custos com o
risco de ocorréncia de situacdes de cheia. Tais estudos consistem essencialmente no
calculo dos parametros que definem os hidrogramas de cheia, que no caso particular de

passagens hidraulicas se limitam ao calculo do caudal de ponta de cheia.

Na pratica, verifica-se que € situacdo frequente a inexisténcia ou insuficiéncia de registos
de caudais, pelo que se recorre a dados pluvimétricos, geralmente mais abundantes, para se

calcular o caudal de ponta de cheia em bacias hidrograficas.

Com o objectivo de determinar os caudal de ponta de cheia em bacias hidrogréficas,
apresenta-se um conjunto de técnicas e modelos de calculo. Entre os modelos
apresentados, 0 método do Soil Conservation Service apresenta-se como uma metodologia
completa e consistente para o célculo de caudais de ponta de cheia em pequenas bacias
hidrograficas que ndo possuam registos hidrométricos. O método racional e a férmula de
Mockus sdo metodologias de simples aplicacdo e com resultados aceitaveis no
dimensionamento de passagens hidraulicas, pelo que sdo muito utilizadas, nomeadamente
em projectos da BRISA e da JAE.

11
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Neste texto, apresenta-se também um conjunto de elementos e metodologias que permitem
a avaliacdo das precipitagdes, do coeficiente de escoamento e do tempo de concentragéo de
bacias hidrogréficas, tendo em vista uma adequada quantificacdo do caudal de ponta de

cheia.

O estudo do regime de escoamentos de uma dada bacia, a partir da informacdo udométrica,
devera basear-se na hipdtese de que chuvadas com determinado periodo de retorno
originam cheias de igual periodo de retorno, o que podera ndo ser necessariamente verdade
uma vez que a humidade inicial do solo e a variacdo da intensidade de precipitacdo ao
longo da chuvada também condicionam a magnitude da cheia. No entanto, a hipotese

considerada é aceitavel, principalmente para chuvadas com elevados periodos de retorno.
Segundo Chow et al (1988), os factores condicionantes do escoamento podem ser

separados em dois grupos, os climaticos e os fisiograficos, cuja classificacdo se apresenta
no Quadro 2.1.

Quadro 2.1 — Factores condicionantes do escoamento (adaptado de Chow et al, 1988).

Grupo Tipo Factor

Modalidade (chuva, neve, granizo, orvalho, neblina ou
geada), distribuicdo no tempo e no espaco, frequéncia de
ocorréncia, direccdo dominante das tempestades,
precipitacdo precedente e humidade do solo.

Temperatura, vento, pressdo atmosférica, natureza e
superficie de evaporagéo.

Temperatura, radiacdo solar, vento, humidade do ar e do
solo e tipo de vegetacao.

Geométricas: - forma, tamanho, declive, orientagdo e
elevacéo.

Fisicas: - cobertura e utilizacdo do solo, tipo de solo,
infiltracdo, permeabilidade, topografia e capacidade de
Fisiogréficos formar toalhas subterréneas.

Capacidade de escoamento: dimensdo e forma da sec¢édo
Caracteristicas dos |transversal, declive, rugosidade, caracteristicas da rede
cursos de agua hidrografica e comprimento do curso de agua.

Capacidade de armazenamento.

Precipitacao

Climaticos

Evaporacéo

Transpiracdo

Caracteristicas da
bacia

12
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Em termos praticos o escoamento total que aflui a uma determinada sec¢do de uma bacia
hidrogréfica pode ser sinteticamente caracterizado através de dois tipos fundamentais:
- escoamento directo, originado pela precipitacdo Util ou pelo degelo, entrando
directamente para 0s cursos de agua;
- escoamento base, resultante do regresso a superficie de aguas anteriormente
infiltradas, sendo portanto proveniente dos escoamentos subsuperficiais e

subterréneos.

2.2 —- TEMPO DE CONCENTRACAO

2.2.1 — Consideracdes prévias

Tempo de concentracdo, t., de uma bacia hidrogréfica, numa dada sec¢cdo de um curso de
agua, € o tempo para que a totalidade da bacia contribua para o escoamento superficial na
seccdo considerada. Pode também ser definido como o tempo necesséario para que uma
gota de &gua caida no ponto hidraulicamente mais afastado da bacia atinja a secgédo

considerada.

Segundo Lencastre e Franco (1992), o tempo de concentragdo é considerado uma
caracteristica constante da bacia, sendo independente das caracteristicas das chuvadas. O
tempo de concentracdo é aplicado na determinacédo do caudal de ponta de cheia quando se
utilizam expressdes cinemaéticas, que entram em linha de conta com as caracteristicas do

movimento da agua na bacia hidrografica.

Para calcular os tempos de concentracdo em bacias hidrograficas urbanas e rurais,
apresentam-se de seguida as expressdes propostas por Temez, Kirpich e SCS
frequentemente utilizadas nos projectos de drenagem transversal elaborados para a BRISA

e para a JAE.

Para ndo se sobreavaliar a intensidade média de precipitacio de uma dada bacia
hidrogréfica, Debo e Reese (1995) e U. S. Department of Transportation (1997) referem

13
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que no célculo do caudal de ponta de cheia ndo deve ser considerado um tempo de
concentracdo inferior a 5 min. Tal recomendacdo advém, essencialmente, do facto de as
curvas IDF serem deduzidas com base em chuvadas com duragdo minima de 5 min,
correspondente ao intervalo para o qual é possivel efectuar leituras nos udrogramas com
duracéo de 24 h.

2.2.2 —Velocidade de escoamento superficial

O tempo de concentracdo pode ser estimado a partir das velocidades de escoamento
superficial na rede hidrogréfica da bacia. No Quadro 2.2 e na Figura 2.1 apresentam-se

velocidades médias de escoamento superficial em funcdo do declive e da cobertura do solo.

Quadro 2.2 — Velocidades médias aproximadas de escoamento superficial (m/s) (adaptado
de Chow et al, 1988, p.165).

Tipo de escoamento Declive do terreno (%)
0-3 4-7 8-11 12-15

Escoamento néo canalizado:

Bosques e florestas 0-05 0,5-0,8 0,8-1,0 1,0 -

Pastos 0-0,8 08-1,0 1,0-1,3 13-

Terrenos cultivados 0-0,9 09-14 1,4-1,7 1,7 -

Terrenos urbanizados 0-2,6 26-41 41-52 52—
Escoamento em canal:
Canal natural mal definido 0-0,6 06-1,2 1,2-2,1 2,1-
Canal bem definido Célculo por uma férmula de regime uniforme (e.g. Manning-Strickler)

A rede hidrogréafica da bacia deve ser dividida em trocos de caracteristicas homogeneas.
Nas zonas onde ndo existem canais bem definidos pode recorrer-se a Figura 2.1. Nas
restantes zonas poder-se-do aplicar as formulas de escoamento com superficie livre em

regime uniforme. O tempo de concentragdo em cada trogo é dado por
L
tC = U (21)

sendo:

14
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t. - tempo de concentragéo;
L - comprimento da rede hidrogréafica de caracteristicas homogeéneas;

U - velocidade média de escoamento.

30

20 §-

= @ o

DECLIVE (%)
-

..

0
0.8

1
gL/
0,04 0,06 0 0,2 03 04 06 1.0 2 3 4 5
VELOCIDADE (m/s)

Figura 2.1 — Velocidades de escoamento superficial para diversos declives e coberturas de
solo, segundo o SCS (adaptado de Hammer e Mackichan, 1981, in
Lencastre e Franco, 1992, p.290).

2.2.3 — Soil Conservation Service

SCS (1973) calcula o tempo de concentracgdo, t, de uma bacia hidrogréfica recorrendo ao
tempo de atraso, t;, pela seguinte expresséo, aplicavel para precipitacées uniformes sobre a
bacia hidrografica

t. =167 t (2.2)

SCS (1973) define tempo de atraso como o tempo compreendido entre as ocorréncias do
centro de gravidade do hietograma da precipitacdo util e da ponta do hidrograma. Este
parametro pode ser calculado a partir de hietogramas e hidrogramas observados. No caso

de ndo existirem tais registos, o tempo de atraso é
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)

2.3
734,43 i% (2.3)

sendo:
t - tempo de atraso (h);
imp - declive médio da bacia hidrografica (%);
L, - comprimento do curso de &gua principal da bacia (m);
Smr - capacidade méxima de retencdo, dada por Sy = (25400/CN)-254;

CN - namero de escoamento da bacia hidrografica (curve number).

A expressao anterior, para calcular o tempo de atraso, foi desenvolvida a partir de dados
referentes a bacias agricolas. E indicada para ser utilizada em bacias rurais com &rea
inferior a 2000 acres (ou 8 km?). No caso de bacias mistas (parte urbana e parte natural), a
expressao tende a sobrestimar o tempo de atraso, pelo que o Correia (1984b) sugere que 0
valor do tempo de atraso seja multiplicado por dois factores correctivos. Prop6s para estes
factores os abacos representados nas Figuras 2.2 e 2.3. O primeiro factor correctivo, a obter
a partir do abaco da Figura 2.2, é relativo a percentagem do comprimento do curso de dgua
em que houve melhoria das condicGes de escoamento. O segundo, a obter a partir do abaco

da Figura 2.3, é relativo a percentagem de area impermeavel na bacia hidrografica.

10 7 T LT maw
' ® 9 7 904 : o
7 i Pt gl e
H ; H C“
o e il v,
- ———— w10

Area impermeavel (%)

Factor de pico o -5

Figura 2.2 — Factor correctivo do tempo de atraso relativo & melhoria das condicBes
hidraulicas do escoamento (extraido de Correia, 1984b).
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Area impermeavel (%)

Factor de pico -6 -3

Figura 2.3 — Factor correctivo do tempo de atraso relativo a percentagem de area
impermeével (extraido de Correia, 1984b).

2.2.4 — Giandotti

Giandotti (1953) prop0s a seguinte expressdo para determinar o tempo de concentragdo

WA 115l

N> = 2.4
C O,SOM ( )
sendo:
t. - tempo de concentracdo (h);

A, - érea da bacia hidrografica (km?);
L, - comprimento do curso de agua principal da bacia (km);
hn - altura média da bacia (m).

A expressdo (2.4) devera ser aplicada a grandes bacias hidrogréaficas naturais, pois quando

aplicada a pequenas bacias o valor do tempo de concentracao € sobrestimado.

2.2.5—-Temez

Temez (1978) analisou vérias bacias espanholas e prop6s a seguinte expressao

L 0,76
t,=03 (IO%] (2.5)

m

sendo:
t. - tempo de concentracédo (h);
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im - declive médio do curso de agua principal da bacia (m/m);

Lp - comprimento do curso de dgua principal da bacia (km).

A expressdo anterior podera ser utilizada em bacias hidrogréficas naturais com areas até
3000 km?.

2.2.6 — Kirpich, Pickering e David

Kirpich (1940) prop0s a seguinte expressdo para calcular o tempo de concentragédo

0,77 1155

L
t, = 0,0663—2—— = 0,0663—2— (2.6)
C imb0,385 (Ah)0’385

sendo:
t. - tempo de concentracdo (h);

L, - comprimento do curso de agua principal da bacia (km);
imp - declive médio da bacia hidrografica;

Ah - diferenca de cotas entre as extremidades da linha de agua principal (km).

Esta expressdo aplica-se sobretudo a bacias rurais com canais bem definidos e declives
compreendidos entre 3% e 10%. O tempo de concentracdo devera ser multiplicado por 0,4
em superficies asfaltadas ou por 0,2 em canais de bet&o.

Brisa (1974) refere a formula de Pickering para calcular o tempo de concentracdo em
bacias de passagens hidraulicas
0871 L2 )
t[_] @)
Ah

sendo:
t. - tempo de concentracdo (h);

Lp - comprimento do curso de dgua principal da bacia (km);

Ah - diferenca de cotas entre as extremidades da linha de agua principal (m).

Verifica-se que a formula de Pickering é obtida a partir da formula de Kirpich alterando as
unidades da variavel correspondente a diferenca de cotas entre as extremidades da linha de
agua principal. De referir que esta expressao tem sido utilizada na maioria dos projectos da
BRISA.
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David (1976) propds também uma formula idéntica a de Kirpich

115

L
t. =0,000324—=2 2.8
C (Ah)0'38 ( )

sendo:
t. - tempo de concentragéo (h);

L, - comprimento do curso de &gua principal da bacia (m);

Ah - diferenca de cotas entre as extremidades da linha de agua principal (m).
A expressdo de David (1976) esta incluida numa metodologia para o célculo do caudal de
ponta de cheia em bacias hidrograficas com areas até 25 km?.
2.2.7 —Ventura

Ventura sugere a seguinte expressdo

(2.9)

1
L, )2
t, =240 )
Ah

sendo:
t. - tempo de concentragdo (min), com t; >5 min;

A, - areada bacia hidrogréfica (km?);
Ah - diferenca de cotas entre as extremidades da linha de &gua principal (m);

L, - comprimento do curso de agua principal da bacia (km).

Em Brisa (1988) ¢ referido que se aplica a bacias naturais com tempos de concentracao

superiores a 5 min.

2.2.8 — Schaake

Schaake et al. (1967) desenvolveram a seguinte expressao

~ 0,503L, %

cCT . 016
iy %28

(2.10)

sendo:
t. - tempo de concentracdo (min);

imp - declive médio da bacia hidrografica;
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L, - comprimento do curso de dgua principal da bacia (ft);

o - percentagem de areas impermeaveis na bacia hidrografica.

A expressdo indicada podera ser utilizada em bacias urbanas, incluindo ruas pavimentadas

com sarjetas ao longo de passeios.

2.2.9 — Kerby

Kerby (1959) apresenta a seguinte expressao

0,467
K Ly
tC:O,83( < b] (2.11)

sendo:
t. - tempo de concentracdo (min);

imp - declive médio da bacia hidrografica (%);
L, - comprimento do curso de &gua principal da bacia (ft);

Kk - coeficiente de rugosidade da formula de Kerby (Quadro 2.3).

Quadro 2.3 — Coeficiente de rugosidade da formula de Kerby (extraido de Matos, 1987).

Tipologia da superficie Valores de Kg
Impermeéavel lisa 0,02
Solo compacto liso 0,10
Relvado disseminado; sup. rugosa 0,20
Pastagens; relva densa 0,40

A expressdo indicada podera ser aplicada a bacias hidrogréaficas de caracteristicas variadas.

2.2.10 — Morgali e Linsley

Morgali e Linsley (1965) sugerem a seguinte expressdo para calcular o tempo de
concentragéo
ki 15

104703 (2.12)

Imb

t, =094

sendo:
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te
Imb
I

Lo
Kwm

- tempo de concentracao (min);

- declive médio da bacia hidrogréafica;

- intensidade média de precipitacdo (in/h);

- comprimento do curso de agua principal da bacia (ft);

- coeficiente de rugosidade da formula de Morgali (Quadro 2.4).

A expressdo anterior, também conhecida por expressao da teoria da onda cinematica, sera

mais adequada a escoamentos turbulentos em superficies homogeéneas. De referir que esta

expressdo é de resolucdo iterativa, uma vez que a intensidade média de precipitacdo e o

tempo de concentracdo sao desconhecidos.

Quadro 2.4 — Coeficientes de rugosidade de Manning a utilizar na formula de Morgali e

Linsley (extraido de Matos, 1987).

Tipologia da superficie

Valores de Ky

Pavimento asfaltico

Pavimento em betdo

Solo bem compactado

Solo mal compactado

Relvado pobre e disperso
Pastagens; relva median/ densa
Relva densa

Arbustos médios e pequenos
Arvoredo

0,012
0,014
0,02
0,03
0,03
0,04
0,06
0,08
0,20

Tipo de ocupacgéo

Valores de Ky

Comercial e pequeno industrial
Residencial (denso)
Residencial (Suburbano)
Parques

0,015 - 0,035
0,025 - 0,040
0,030 - 0,055
0,040 - 0,080

2.2.11 — lzzard

Izzard (1946) propds a seguinte expressao

sendo:
te

Imb

1/3
t, =41 (0,0007|“3 +%} L;
I CN“ip

- tempo de concentracao (min);

- declive médio da bacia hidrogréafica;
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CN - numero de escoamento da bacia hidrogréafica;

I - intensidade de precipitacdo (in/h);

L, - comprimento do curso de dgua principal da bacia (ft);
K, - coeficiente de rugosidade da formula de Izzard.

A expressdo anterior foi desenvolvida experimentalmente, em laboratério, para o USBPR,

a fim de ser aplicada em estradas e superficies revestidas com gravilha.

Quadro 2.5 — Coeficiente de rugosidade da férmula de 1zzard (adaptado de Chow et al,

1988).

Tipologia da superficie Valores de K|
Pavimento asfaltico liso 0,0070
Pavimento arenoso liso 0,0075
Pavimento em betdo 0,012
Pavimento de gravilha 0,06

2.3 — RELACAO PRECIPITACAO/ESCOAMENTO

2.3.1 — Consideracdes prévias

A avaliacdo do coeficiente de escoamento de uma bacia deve ser efectuada com rigor, pois
a inadequada capacidade de passagens hidraulicas e consequentes prejuizos na plataforma
da via e em propriedades adjacentes devem-se muitas vezes a sua deficiente quantificacdo
ou a alteracdo das condicGes de escoamento na bacia que impliguem o aumento do

coeficiente de escoamento.

Nos Ultimos anos tém-se verificado alguns cortes de estradas, devido a inadequada
capacidade das passagens hidraulicas, tendo em alguns casos implicado o isolamento de
alguns aglomerados. No caso de bacias rurais, a maioria das situacdes de ruptura deve-se a
reducdo da capacidade de retencdo superficial, como resultado de fogos florestais nessas
zonas. Nas bacias urbanas, o aumento do coeficiente de escoamento, que poderd implicar

rupturas em passagens hidraulicas, deve-se ao incremento de areas impermeaveis.
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Assim, quando se quantifica o coeficiente de escoamento de uma determinada bacia, para
além de se ter em conta o tipo de solo e a sua utilizacdo ou cobertura, deve ser
convenientemente analisada a possibilidade de poderem ocorrer alteragdes nas condigdes
de escoamento da bacia e respectivas consequéncias.

Segundo Oliveira (1996), a transformacdo da precipitacdo em escoamento € um processo
complexo e dificil de quantificar de forma rigorosa. Os percursos que a agua precipitada
pode tomar sobre a bacia até chegar a linha de agua sao varios, e os fenémenos fisicos que
regem esses percursos envolvem inumeros factores dificeis de medir ou estimar

continuamente no tempo e no espaco.

Na Figura 2.4 apresenta-se a decomposi¢do de um hidrograma de cheia nos hidrogramas
dos escoamentos superficial, sub-superficial e subterrdaneo. Como a maior parte do
escoamento de cheia é devido ao escoamento superficial, a maioria dos métodos para
calcular o caudal de ponta de cheia baseia-se no calculo da precipitacdo Util ou efectiva, ou

seja, a que da origem a escoamento superficial.

O coeficiente de escoamento, definido como sendo a relacdo entre a quantidade de agua
total escoada numa determinada seccdo e a quantidade total de 4gua precipitada na bacia
hidrografica contribuinte, deve traduzir a influéncia dos diferentes factores de que depende

0 escoamento.

CAUDAL
INICIO DA PRECIPITAGAO

ESCOAMENTO DIRECTO

PRECIPITACAQ
NA REDE
HIDROGRAFICA

ESCOAMENTQ INTERMEDIO

TEMPO

Figura 2.4 — Hidrograma do escoamento superficial (directo), sub-superficial (intermédio) e
de base (extraido de Lencastre e Franco, 1992).

23



Capitulo 2

2.3.2 — NUumero de escoamento segundo o SCS

Para se quantificar o numero de escoamento é habitual recorrer-se a classificagdo

hidrolégica dos solos. De acordo com a classificacdo apresentada pelo Soil Conservation

Service, 0s solos podem ser classificados em quatro tipos (Quadro 2.6).

Quadro 2.6 — Classificacdo hidroldgica de solos segundo o SCS (adaptado de Lencastre e

Franco, 1992).

Tipo de solo

Caracteristicas dos solos

Tipo A

Solos dando origem a baixo escoamento directo, ou que apresentam
permeabilidade bastante elevada. Inclui areias com bastante espessura, e com

pouco limo ou argila, e arenitos com bastante espessura e muito permeaveis.

Tipo B

Solos menos permeaveis que os do tipo A mas com permeabilidade superior a
média. Inclui fundamentalmente solos arenosos menos espessos que 0s do tipo

A e arenitos menos espessos e menos agregados que os do tipo A.

Tipo C

Solos originando escoamentos directos superiores & média e superiores aos
originados pelos tipos anteriores. Inclui solos pouco espessos e solos com

guantidades apreciaveis de argilas, se bem que menos do que os do tipo D.

Tipo D

Solos com argilas expansivas e solos pouco espessos, com sub-horizontes

quase impermeéveis que originam elevado escoamento directo.

Na Figura A1 do Anexo A apresenta-se 0 mapa de solos de Portugal, evidenciando os

quatro tipos de solos. Porém, tal carta tem o inconveniente de ser muito genérica para

poder ser utilizada com rigor na caracterizacdo de solos que correspondam a bacias

hidrogréficas de reduzidas dimensdes. Nestes casos, é preferivel proceder a observacdo da

bacia, em funcéo do tipo hidrologico do solo e da utilizacdo ou cobertura deste, e utilizar as

indicacdes do Quadro 2.7, para regides agricolas, urbanas e suburbanas, e do Quadro 2.8,

para maior pormenor das regides rurais.
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Quando o tipo hidrologico do solo e as condices de utilizagdo ou cobertura do solo da
bacia hidrografica forem heterogéneas, o nimero de escoamento a considerar sera igual a
média ponderada dos numeros de escoamento correspondentes as varias zonas em que se

pode subdividir a bacia, de acordo com seguinte expressao:

CN = 2LONA (2.14)

2 A

Quadro 2.7 — Numero de escoamento para regifes urbanas, suburbanas e agricolas
(extraido de Correia, 1984b).

TIPO DE SOLO

UTILIZACAO OU COBERTURA DO SOLO
A B C D

Zonas cultivadas: sem medidas de conservacao do solo 72 | 81 | 88 | 91
com medidas de conservacdo do solo 62 | 71 | 78 | 81
Pastagens ou baldios: em maés condic¢Ges 68 | 79 | 86 | 89
em boas condi¢des 39 | 61 | 74 | 80
Prado em boas condicdes 30 | 58 | 71 | 78
Bosques ou zonas florestais:  cobertura ma, sem “Mulch” | 45 66 77 83
boa cobertura 25 | 55 | 70 | 77

Espacos abertos, relvados, parques, cemitérios, etc.
Boas condices: relva cobrindo mais de 75% da area 39 | 61 | 74 | 80

Condig0es razoaveis: relva cobrindode 50 a 75% dadrea | 49 | 69 | 79 | 84

Zonas comerciais e de escritorios (85% de area impermeavel) | 89 | 92 | 94 | 95

Zonas industriais (72 % de area impermeavel) 81 | 88 | 91 | 93

Zonas residenciais:
Areas médias dos lotes  Percentagem média impermeavel

<500 m? 65 % 77 | 85 | 90 | 92
1000 m? 38 % 61 | 75 | 83 | 87
1300 m? 30 % 57 | 72 | 81 | 86
2000 m? 25 % 54 | 70 | 80 | 85
4000 m? 20 % 51 | 68 | 79 | 84
Parques de estacionamento, telhados, viadutos, etc. 98 | 98 | 98 | 98

Arruamentos e estradas:

asfaltadas e com drenagem de &guas pluviais 98 | 98 | 98 | 98
gravilha 76 | 85 | 89 | 91
terra 72 | 82 | 87 | 89
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Quadro 2.8 — NUmero de escoamento para regides rurais (adaptado de SCS, 1973).

COE;LT'SQE?)%CS)ELO CONDICOES DE SUPERFICIE TIPoPESeLe
A B C D
Solo lavrado 77 | 86 | 91 | 94
Segundo o maior declive 64 | 76 | 84 | 88
Culturas arvenses Segundo as curvas de nivel 62 | 74 | 82 | 85
Segundo as curvas de nivel eem terraco| 60 | 71 | 79 | 82
Segundo o maior declive 62 | 75 | 83 | 87
Rotacdes de culturas Segundo as curvas de nivel 60 | 72 | 81 | 84
Segundo as curvas de nivel e em terraco| 57 | 70 | 78 | 82
Pobre 68 | 79 | 86 | 89
Normal 49 | 69 | 79 | 84
Boa 39 | 61 | 74 | 80
Pastagens Pobre, segundo as curvas de nivel 47 | 67 | 81 | 88
Normal, segundo as curvas de nivel 25 | 59 | 75 | 83
Boa, segundo as curvas de nivel 6 35 70 79
Prado permanente Normal 30 | 58 | 71 | 78
Zonas sociais rurais Normal 59 | 74 | 82 | 86
Pavimento permeéavel 72 | 82 | 87 | 89
Estradas Pavimento impermeéavel 74 | 84 | 90 | 92
Muito abertas ou de baixa transpiracdo | 56 | 75 | 86 | 91
Abertas ou de baixa transpiracao 45 | 66 | 77 | 83
Florestas Normal 36 | 60 | 73 | 79
Densas ou de alta transpiracéo 25 | 55 | 70 | 77
Muito densas ou de alta transpiragdo 15 | 44 | 54 | 61
Superficie impermeavel 100 | 100 | 100 | 100

Os numeros de escoamento, CN, apresentados nos Quadros 2.7 e 2.8, séo relativos a uma
normal condicdo antecedente de humidade do solo, designada pelo SCS por situacao
AMCII (antecedent moisture conditions). Desta forma, os valores dos referidos quadros
devem ser corrigidos quando se desejarem efectuar calculos para situagdes particularmente
secas (AMCI) ou particularmente humidas (AMCIII). O Quadro 2.9 apresenta a definicdo

dos referidos trés tipos de condic¢des antecedentes de humidade.
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Quadro 2.9 — Definicdo das condicdes antecedentes de humidade (adaptado de Correia,
1984Db).

Condic&o antecedente

] Definicéo
de humidade

Situacdo em que os solos estdo secos, mas acima do ponto de
AMCI emurchecimento. A consideracdo deste caso € pouco

recomendavel para o estudo de caudais de cheia.

Situacdo média que, segundo Morel-Seytoux e Verdin (1980),
deve corresponder aproximadamente a capacidade do campo.
AMCII Esta situacdo corresponde provavelmente as condigcdes de

humidade antecedentes de cheias de pequena dimensao.

Situacdo em que ocorrem precipitacdes consideraveis nos cinco
dias anteriores e o solo se encontra quase saturado. E a situagio
AMCIl mais propicia a formacdo de maiores cheias, e portanto aquela

gue se reveste de maior importancia para o projecto.

No Quadro 2.10 apresenta-se o critério sugerido pelo SCS para se poder classificar a
condicdo antecedente de humidade, que deve ser considerada com base na precipitacdo

total ocorrida nos cinco dias antecedentes.

Quadro 2.10 — Condicao antecedente de humidade em funcdo da precipitacdo total nos
cinco dias antecedentes (adaptado de SCS, 1972).

Precipitacdo total nos cinco dias

antecedentes (mm) Condicéo antecedente de humidade

Periodo dormente | Periodo de crescimento

<13 <36 AMCI
13a28 36 a53 AMCII
> 28 > 53 AMCII

O Quadro 2.11 apresenta os valores corrigidos do numero de escoamento, CN, para as

situacbes AMCI e AMCIII em funcdo do valor médio da situacdo AMCII.

Para calcular os numeros de escoamento em situagOes particularmente secas (AMCI) e em
situacBes particularmente humidas a partir da normal condi¢do antecedente de humidade

do solo (AMCII), Chow et al (1988) propdem as seguintes expressoes:
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Nl = 42CNaN
10-0,058CN(I1)
(i = 23ONan

10+ 0,13CN(I1)

(2.15)

(2.16)

Quadro 2.11 — Correccdo do nimero de escoamento em fun¢do da condigdo antecedente de

humidade (adaptado de SCS, 1973).

Valor de CN para a| Valor corrigido de CN para a situagéo:
situacdo AMCII AMCI AMCIII
100 100 100
95 87 98
90 78 96
85 70 94
80 63 91
75 57 88
70 51 85
65 45 82
60 40 78
55 35 74
50 31 70
45 26 65
40 22 60
35 18 55
30 15 50
25 12 43
20 9 37
15 6 30
10 4 22
5 2 13

2.3.3 — Método racional. Coeficiente de escoamento

No caso de se utilizar a método racional, bastante divulgado devido a sua simplicidade,

para se determinar o caudal de ponta de cheia, aplicam-se os coeficiente de escoamento,

apresentados no Quadro 2.12. Estes coeficientes sdo baseados no tipo e caracteristicas da

superficie do terreno, admitindo-se constantes para cada bacia hidrogréfica.
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Quadro 2.12 — Valores médios do coeficiente de escoamento a utilizar no método racional

(adaptado de Chow, 1964).

Areas urbanas

Ocupacéo do solo C

Zonas verdes:

relvados em solos arenosos 0,05-10,20

relvados em solos pesados 0,15-0,35

parques e cemitérios 0,10-0,25

campos desportivos 0,20-0,35
Zonas comerciais:

centro da cidade 0,70 -0,95

periferia 0,50-10,70
Zonas residenciais:

vivendas no centro da cidade 0,30-0,50

vivendas na periferia 0,25-0,40

prédios de apartamentos 0,50-0,70
Zonas industriais:

industria dispersa 0,50-0,80

indUstria concentrada 0,60 -0,90
Vias férreas 0,20-10,40
Ruas e estradas:

asfaltadas 0,70-10,90

de betdo 0,80 -0,95

de tijolo 0,70-0,85
Passeios 0,75-10,85
Telhados 0,75-0,95
Baldios 0,10-10,30

Areas agricolas

Tipos de solos

C

Cobertura da bacia

Culturas | Pastagens | Bosques e florestas

Com capacidade de infiltracdo superior a

oM capact ITTEracao supert 020 | 015 0,10
média; usualmente arenosos.
Com capacidade de infiltracdo média; sem

pacidace de niiitracao media, 040 | 035 0,30

camadas de argila; solos francos ou similares.
Com capacidade de infiltragdo inferior a
média; solos argilosos pesados ou com uma 0.50 0.45 0.40

camada argilosa junto a superficie; solos
delgados sobre rocha impermeavel.
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Os valores do coeficiente de escoamento apresentados no quadro anterior correspondem a

um periodo de retorno compreendido entre 5 e 10 anos.

O coeficiente C ndo corresponde propriamente a um coeficiente de escoamento (relagdo
entre volumes do escoamento e da precipitagdo que o origina). Pretende traduzir os efeitos
no caudal de ponta de cheia da retencédo superficial, da infiltracdo e do armazenamento nos
leitos. Depende, por isso, do tipo hidrologico do solo, da ocupacéo do solo e do periodo de

retorno.

Choupas (1995) considera que o coeficiente de escoamento pode ser calculado a partir da

férmula de Schaak, Geyer e Knapp

C = 0,14 + 0,64C|mp + 5|mb (217)
Amp
Cip=— 2 (2.17a)
A
sendo:
C - coeficiente de escoamento;

Cimp - coeficiente de impermeabilizacéo;

Aimp - superficie impermeavel da bacia hidrografica;
Ap - area da bacia hidrogréfica;

imp - declive médio da bacia hidrografica (m/m).

No Quadro 2.13 sdo apresentados valores do coeficiente de escoamento tendo em

consideragdo a inclinagdo média da bacia, a morfologia, a cobertura e o tipo de solo da

bacia.
Quadro 2.13 — Coeficiente de escoamento a utilizar no método racional (adaptado de
Choupas, 1995).
Cobertura Morfologia Declive Co-lr-T:p;rdﬁat: greno Com argila
da bacia médio (%) Arenosos |Im% Compagta
Plana 0-5 0,10 0,30 0,40
Bosques | Ondulada 5-10 0,25 0,35 0,50
Montanhosa 10-30 0,30 0,50 0,60
Plana 0-5 0,10 0,30 0,40
Pastagens | Ondulada 5-10 0,15 0,36 0,55
Montanhosa 10-30 0,22 0,42 0,60
Plana 0-5 0,30 0,50 0,60
Cultivados | Ondulada 5-10 0,40 0,60 0,70
Montanhosa 10-30 0,52 0,72 0,82
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Quando na mesma bacia hidrografica existirem zonas diferentes, no que diz respeito ao
tipo de solo, morfologia, cobertura e inclinacdo, devera ser utilizado um coeficiente de
escoamento ponderado.

Nesta formulacdo, ndo se considera o coeficiente C variavel com a intensidade de

precipitacao.

Choupas (1995) refere que na determinacdo do coeficiente de escoamento se deve ter em
atencdo as seguintes consideracdes:

- 0s coeficientes de escoamento anuais e mensais, por vezes utilizados, sdo inferiores
aos coeficientes de escoamento instantaneos, pelo que ndo devem ser utilizados
para calcular o caudal de ponta de cheia;

- em regides em que exista a possibilidade de os solos gelarem, o coeficiente de
escoamento deve ser considerado préximo de 1,0 no Inverno;

- em zonas em que existe um armazenamento de dgua sob a forma de gelo ou neve, a
férmula racional pode perder a sua validade, uma vez que o coeficiente de

escoamento pode ser superior a unidade em periodos de degelo.

2.3.4 —Formula de Temez. Coeficiente de escoamento

A partir de consideracfes do Soil Conservation Service, Temez (1978) deduziu a seguinte

expressao para calcular o coeficiente de escoamento em pequenas bacias hidrogréaficas

naturais
P,—P) (P, +23P
o (Fa-R) (7 2R) 0.18)
(Py +11Ry)
sendo:
C - coeficiente de escoamento;

Py - precipitacdo méxima diaria (mm);
Po - parametro relativo as perdas iniciais da chuvada antes de se iniciar

escoamento superficial (mm).
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O parametro Py pode ser obtido em Temez (1978), ou calculado por

5080
P = W—SO,S (2.19)

em que CN é o numero de escoamento definido pelo SCS. De referir que os valores mais

frequentes de Py variam entre 24 mm e 35 mm.

2.4 — PRECIPITACAO

2.4.1 — Consideracdes prévias

A determinacdo do caudal de ponta de cheia passa pela especificacdo de uma precipitacéo
de projecto, que consiste em definir a duracdo da precipitacdo, a quantidade de
precipitacdo associada a um periodo de retorno e a distribuicdo temporal da precipitacéo.

No que diz respeito a especificacdo da precipitacdo total considera-se um hietograma de
intensidade de precipitacdo constante, com dura¢do igual ou superior ao tempo de
concentragdo, para garantir a contribuicdo da totalidade da bacia. Por outro lado, uma
duracdo menor que o tempo de concentracdo pode também justificar-se, por corresponder a
intensidades de precipitacdo maiores para 0 mesmo periodo de retorno, o que pode

conduzir a maiores caudais de ponta de cheia.

No calculo do caudal de ponta da cheia em bacias de passagens hidraulicas considera-se
que:
- as precipitages de certa duragdo ocorrem uniformemente sobre a bacia e com
intensidade constante;
- a duracdo da precipitacao util, que constitui a parcela da precipitacdo total que da

origem a escoamento directo, é igual a duracdo da precipitacdo total.
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2.4.2 — Precipitagfes intensas de curta duracao. Curvas IDF

Os parametros caracteristicos das precipitacdes intensas sdo:

- duracdo correspondente ao tempo considerado para a chuvada, que no caso de
cheias de rios pode ser da ordem de grandeza de horas, ou mesmo dias, e no caso
de passagens hidraulicas pode ser horas ou mesmo minutos;

- intensidade correspondente a relacdo entre a altura de precipitacdo caida e a sua
duracéo;

- frequéncia traduzida, em geral, por uma ocorréncia num determinado nimero de

anos.

As curvas de intensidade-duragé@o-frequéncia estabelecem a relacdo entre a intensidade de
precipitacdo, a duracdo da precipitacdo e o periodo de retorno, de acordo com a expressao

aT"

(2.20)

sendo:
t, - tempo de precipitagdo (min);
I - intensidade de precipitacdo (mm/h);
T - periodo de retorno (anos);

a,b,n,m - parametros a serem determinados a partir de registos de udografos.

Matos e Silva (1986) obtiveram curvas IDF a partir do tratamento estatistico das séries de
valores maximos da intensidade de precipitacdo para diferentes duracdes e para a mesma
frequéncia de ocorréncia. Estas curvas resultaram do ajustamento, pelo método dos
minimos quadrados, das intensidades de precipitacdo correspondentes a diversas duracdes,

para um dado periodo de retorno, de uma curva exponencial. A curva exponencial é

definida por
| = atpb (2.21)
Sendo:
I - intensidade de precipitacdo (mm/h);
t, - tempo de precipitagdo (min);

a,b - constantes indicadas no mapa da Figura A2 do Anexo A e nos Quadro 2.14,
2.15 e Al do Anexo A.
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Matos e Silva (1986) analisaram 25 postos udograficos em funcionamento, localizados em
diferentes zonas do pais, e determinaram catorze curvas IDF baseadas em séries de
precipitacbes de curtas duracOGes, da ordem das dezenas de anos, cujos valores sdo
apresentados no Quadro 2.14. Depois de determinados os erros relativos, quando se utiliza
o valor da curva IDF de Lisboa em vez do valor correspondente ao posto udografico em
estudo, concluiram que as curvas IDF de Lisboa podem ser utilizadas a nivel nacional. No
entanto, os seus valores sofreram: i) um agravamento de 20 % nas regides montanhosas do
Continente com altitude superior a 700 metros e nas regifes autdbnomas da Madeira e
Acores; e, ii) uma reducdo de 20 % nas regites do Nordeste, como indicado na Figura A2
do Anexo A.

Quadro 2.14 — Pardmetros, a e b, das curvas IDF de diferentes regides (Matos e Silva ,

1986).
POSTOS T (anos) 2 5 10 20 50 100
LISBOA a 202,72 | 259,26 | 290,68 | 317,74 | 349,54 | 365,62
b -0,577 | -0562 | -05549 | -0538 | -0524 | -0,508
a 165,01 | 199,94 | 228,16 | 253,14 | 283,10 | 304,23
BRAGANCA
¢ b -0,586 | -0575 | -0,573 | -0571 | -0568 | -0,566
a 176,38 | 284,23 | 353,25 | 416,59 | 49554 | 553,04
VILAREAL b -0576 | -0619 | -0,634 | -0644 | -0,653 | -0,658
PORTO a 209,89 | 268,60 | 303,74 | 334,95 | 372,82 | 399,66
b -0,606 | -0613 | -0,617 | -0,619 | -0622 | -0,624
PENHAS a 13452 | 170,81 | 205,95 | 239,52 | 282,55 | 314,54
DOURADAS b -0456 | -0415 | -0422 | -0,429 | -0,437 | -0,442
VISEU a 377,31 | 460,01 | 500,67 | 532,12 | 56565 | 586,47
b -0,756 | -0,756 | -0,754 | -0,750 | -0,745 | -0,745
a 180,84 | 222,90 | 251,87 | 278,64 | 31056 | 332,88
FONTE BOA b -0,601 | -0579 | -0577 | -0575 | -0572 | -0,570
] a 198,68 | 198,71 | 277,24 | 374,00 | 53155 | 670,22
EVORA
b -0,553 | -0444 | -0491 | -0538 | -0595 | -0,634
EARO a 204,89 | 24527 | 280,32 | 311,58 | 349,29 | 376,10
b -0,584 | -0555 | -0556 | -0557 | -0,558 | -0,559
PRAIA DA a 169,22 | 227,44 | 266,64 | 301,99 | 34500 | 375,67
ROCHA b -0,603 | -0598 | -0,600 | -0,601 | -0,601 | -0,602
V.R.SANTO a 250,33 | 309,25 | 350,56 | 388,44 | 434,89 | 468,58
ANTONIO b -0,639 | -0630 | -0631 | -0,633 | -0,636 | -0,638
a 193,12 | 228,83 | 248,70 | 265,72 | 285,72 | 299,45
S CATARINA b -0,517 | -0512 | -0508 | -0505 | -0,502 | -0,499
a 268,17 | 328,67 | 359,72 | 38591 | 417,06 | 438,66
PORTO SANTO b -0,643 | -0589 | -05560 | -0536 | -0511 | -0,496
_ a 192,95 | 220,04 | 23520 | 248,19 | 263,43 | 273,89
A. HEROISMO
b -0,500 | -0477 | -0465 | -0,456 | -0,446 | -0,440
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Na Figura A2 do Anexo A sdo indicados os parametros das curvas IDF, para as diferentes
regibes pluviométricas do pais, definidas por Matos e Silva (1986). No entanto, a
aplicacdo da curva IDF desenvolvida para uma zona em particular € mais aconselhavel,
pois a definicdo de regiGes pluviométricas indicadas na Figura A2 resultou de uma
agregacdo de dados de precipitacdo, ndo tendo em consideracdo regimes especiais de

precipitacdo a nivel local ou regional.

No Quadro 2.15 apresentam-se as curvas IDF que Brandao (1995) prop6s para quatro

postos udograficos localizados em Aveiro, Lisboa, Evora e Faro.

Quadro 2.15 - Pardmetros, a e b, das curvas IDF para Aveiro, Lisboa, Evora e Faro
(extraido de Brand&o, 1995).

POSTOS T (anos) 2 10 50 100
205 301 385 421

AVEIRO Z -0,612 - 0,617 - 0,620 - 0,621
221 386 532 594

LISBOA Z -0607 | -0627 | -0636 | -0638
- 272 412 533 584

EVORA z - 0,662 - 0,645 - 0,638 - 0,636
299 479 637 704

FARO Z 0,664 -0,645 -0,638 - 0,636

Brandao e Hipolito (1998) apresentaram para Portugal Continental uma metodologia de
calculo de precipitacdes intensas, possibilitando o céalculo da precipitacdo para qualquer
duracéo inferior a 24 horas.

Muito recentemente, Brandao e Rodrigues (2000), apresentaram curvas IDF obtidas com
base em extensa informacg&o, para 17 postos udométricos. No Quadro Al do Anexo A sdo
apresentados os valores dos parametros das curvas IDF referidas.

2.4.3 — Precipitacao util

Para obter o caudal de ponta de cheia é necessario quantificar a precipitacdo que da origem
ao escoamento superficial. Esta precipitacdo, geralmente designada por til ou efectiva,
corresponde a diferenca entre a quantidade de agua precipitada e as perdas para o

escoamento superficial por intercepc¢éo, retencao e infiltracao.
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Para calcular a precipitacdo util, o SCS (1972 e 1973) baseia-se na definicdo de uma
grandeza designada por capacidade méaxima de retencdo da bacia hidrografica, que
quantifica a capacidade da bacia para reter a 4gua ndo utilizavel na geragdo do escoamento
superficial. A capacidade maxima de retencao, Sy, € calculada pela seguinte expressao

25400

S, =" _254 (2.22)
CN

mr

sendo:
Smr - capacidade méxima de retencdo segundo o SCS (mm);

CN - nimero de escoamento segundo o SCS.

As perdas iniciais para o escoamento superficial, 15, devidas a intercepcdo, retencdo e
infiltracdo, segundo 0 SCS, sdo calculadas pela seguinte expressao:
l,=0,2S, (2.23)

A precipitacdo util, é calculada por

2
R=—Plaf s psy, (2.24a)
P—1,+S,

P, =0 se P<l, (2.24b)

sendo:
Py - precipitacdo Util (mm);

P - precipitacéo total (mm);
Smr - capacidade méxima de retencdo da bacia hidrogréfica segundo o SCS;

Il - perdas iniciais para o escoamento superficial.

A expressdo anterior pode ser utilizada para calcular o hietograma de precipitacdo util a
partir do hietograma de precipitacdo total. Na Figura 2.5 apresenta-se a relacdo entre a
precipitacdo Util e a precipitacdo total estabelecida pelas expressdes (2.24) para diversos
nameros de escoamento. Como se pode verificar, a parcela da precipitacdo total que
constitui a precipitacdo Util aumenta com o nimero de escoamento e com a precipitagdo
total. Para bacias totalmente impermeéveis (CN=100), a precipitacdo util é igual a

precipitacdo total.
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100 CN=100
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Precipitacio total

Figura 2.5 — Relacdo entre a precipitacdo til e a precipitacdo total, segundo 0 método do
SCS (extraido de Oliveira, 1996).

2.5 — PERIODOS DE RETORNO

No calculo de caudais de ponta de cheia para os quais se devem dimensionar estruturas de
drenagem, nomeadamente passagens hidraulicas, é fundamental a escolha do periodo de
retorno, T, associado a probabilidade de ocorréncia daqueles caudais e, consequentemente,
a sua magnitude. Assim, considera-se que o periodo de retorno de um caudal € T quando o

seu valor ¢ igualado ou excedido, em média, uma vez em cada intervalo de tempo T.

Segundo JAE (1998), para obras de drenagem transversal, o periodo de retorno a
considerar deve ser varidvel, funcdo da importancia da rodovia, por um lado, e das

previsiveis consequéncias da insuficiéncia da passagem hidraulica, por outro.

Os par@metros a considerar devem ser 0s seguintes:

1) importéancia da via (P1) — diz respeito a necessidade de garantia de circulagdo em
ocorréncia chuvosa, quer pela densidade do trafego afectado, quer pelas dificuldades
resultantes da escolha de alternativas vidveis. A sua avaliacdo tem por base a
classificacdo da via e trafego médio diério anual (TMDA);

2) prejuizos/danos para a propria via (P2) — relaciona-se com o impacte da danificacdo
ou destruicdo de pavimentos e bermas, resultantes do excesso de quantidade de agua ou
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3)

accao erosiva com a consequente interrupcdo da circulacdo. A avaliacdo deste
parametro € feita tendo por base o aumento do tempo de percurso imposto ao trafego
por utilizagéo de vias alternativas (AT, em % do tempo de percurso em condigdes
normais) e se a estrutura afectada for um aterro com altura h;

prejuizos/danos causados a terceiros (P3) resultantes da inundacdo de areas
circundantes afectadas, devido a sobrelevagdes excessivas do nivel de agua, ou pelo
arrastamento de materiais resultantes da destruicdo da estrada. Se as zonas afectadas
tém ocupacdo urbana, industrial ou agricola de valor econémico relevante, sera sempre
atribuido o nivel elevado. Nos restantes casos, tratando-se normalmente de zonas
agricolas, a classificacdo com nivel de médio ou baixo dependera do tipo de ocupacgéo

e utilizacdo do solo.

Os pesos a atribuir a cada um dos parametros anteriormente definidos sdo apresentados no
Quadro 2.16.

Quadro 2.16 — Periodo de retorno para dimensionamento passagens hidraulicas. Pesos dos
parametros P1, P2 e P3 (adaptado de JAE, 1998).

Importancia da via p1 Prejuizo:i/ganos na | o, Prejutié(r)sé(ijfonsosem P3
EStra&ajnFi{cﬁ%ﬁ:a'se 05 | i7.c ;;ngmzm) 05 Baixos 05
‘Municipais com TMDAS250 | 20 | (uT,< S0ven<smy| 10| Médios | 10
" o TMDASZO00 | 5 | (T, smbeh zsmy| b5 | Fevados |20

Segundo JAE (1998), o periodo de retorno minimo a adoptar em passagens hidraulicas é

funcdo do indice | (I = P1+P2+P3), cujos valores se apresentam no Quadro 2.17.

Quadro 2.17 — Periodo de retorno minimo a adoptar em passagens hidraulicas (extraido de

JAE, 1998).
Periodo de retorno, T | (1= P1+ P2 +P3)
(anos)
20a 25 I=15
50 1=2,0
100 20<1< 4,0
> 100 com analise econdmica e de risco 1>4
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Da analise de alguns projectos de drenagem transversal de empreitadas da BRISA e da
JAE (projecto da A9-C.R.E.E.L), verifica-se que muitas vezes sao utilizados os seguintes

periodos de retorno:

- bacias com areas inferiores a 0,3 km? T =10 anos
- bacias com area compreendida entre 0,3 km? e 3,0 km? T =20 anos
- bacias com area compreendida entre 3,0 km? e 50,0 km? T =50 anos
- bacias com area superior a 50 km? T =100 anos

No entanto, é frequente considerar-se um periodo de retorno de 50 anos no caso de linhas
de 4gua cujas bacias hidrograficas tenham &rea inferior a 50 km? e de 100 anos nas

restantes.

Da analise dos Quadros 2.16 e 2.17 verifica-se que, caso sejam adoptadas as especificacdes
de JAE (1998), periodos de retorno inferiores a 100 anos sé poderdo ser adoptados em

estradas regionais e municipais.

2.6 — CAUDAL DE PONTA DE CHEIA

2.6.1- Considerac0des prévias

As cheias sdo fendmenos naturais, decorrentes do caracter aleatério dos processos
hidrologicos, cujo conhecimento interessa aprofundar para se reduzirem os riscos delas

decorrentes.

Para a determinacao dos caudais de ponta de cheia, existem trés tipos de abordagens:

- formulas empiricas, deduzidas a partir da experiéncia, tendo em consideracéo a
area da bacia hidrografica, sem associarem 0s resultados a probabilidades de
ocorréncia;

- férmulas cineméticas, entram em linha de conta com as caracteristicas do

movimento da dgua na bacia hidrografica, expressas através das no¢des de tempo
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de concentracdo e de chuvada critica (chuvada que origina o maior caudal de ponta
para um dado periodo de retorno);

- férmulas de base edtatisticas, que tém como finalidades: a analise de valores
referentes a uma dada seccdo; a extensdo de uma amostra de valores por correlagdo
com a precipitacdo na bacia; a regionalizacdo dos valores obtidos para algumas

seccdes por correlacdo com caracteristicas fisicas da bacia.

2.6.2 — Férmulas empiricas

A utilizacdo deste tipo de formulas, apesar de ndo ser muito aconselhavel, por nédo
associarem aos resultados uma probabilidade estatistica de ocorréncia, pode ter interesse
para a determinacdo de cheias excepcionais, quando ndo se dispbe de informacdo
hidrométrica suficiente e quando tenham sido deduzidas para regides climaticamente
equivalentes (Lencastre, 1992). Sdo exemplos de férmulas empiricas, as de Whistler,
Pagliaro, Forti e Iskowski.

a) Formula de Whistler

A formula de Whistler, aplicavel em bacias hidrograficas com areas compreendidas entre
1000 e 12000 km?, ¢ definida por

Q, = Ab[ﬂ ; 0,054J

259+ A (2.29)

sendo:
A, - area da bacia hidrogréfica (km?);

Qp - caudal de ponta de cheia (m%/s).
Face ao respectivo campo de aplicacdo, sé seré utilizavel no &mbito do presente estudo, em

que as bacias ttm menor area, quando se pretendam efectuar analises comparativas das

diferentes formulas empiricas.
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b) Férmula de Pagliaro

A férmula de Plagliaro tem aplicacdo em bacias hidrograficas com areas inferiores a 1000
km?, sendo definida por

2900
Q, :Ab(90+Ab] (2.26)

sendo:
A, - area da bacia hidrogréfica (km?);

Qp - caudal de ponta de cheia (m*/s).

c) Formula de Forti

Esta férmula tem aplicagdo em bacias com &reas inferiores a 1000 km?, sendo definida por

500
Q= Ab(b A+125 Cj (2.27)

sendo:
A, - érea da bacia hidrografica (km?);
b,c - constantes que tém os valores de 2,35 e 0,5 respectivamente, para uma
precipitacdo maxima didria menor que 200 mm, e os valores de 3,25 e 1,00

para uma precipitacdo maxima diaria compreendida entre 200 mm e 400 mm.

d) Formula de Iskowski

A férmula de Iskowski foi uma das primeiras formulas empiricas a considerar a
precipitacdo na bacia hidrografica. Trata-se de uma formula de validade regional,
fornecendo o valor do caudal de ponta de cheia em funcdo da area da bacia hidrografica e
de factores climaticos e fisiograficos. Entre as formulas empiricas, € das que mais se utiliza
por ter em consideracdo a precipitacdo sobre a bacia. Em Portugal, a sua aplicacdo conduz
a caudais inferiores aos reais, por ter sido deduzida a partir de dados de cheias maximas de
289 rios da Europa Central, com bacias hidrogréaficas muito variadas, com regimes de
chuvas regular e onde a uma mesma precipitacdo média anual corresponde menor nimero
de precipitacdes intensas de curta e média duracdo, que provocam menores caudais de

cheia.
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A formula de Iskowski é definida por

Q=Kism P A (2.28)
sendo:
A, - area da bacia hidrogréfica (km?);
Kis - coeficiente variavel entre 0,80 e 0,017, dependente da categoria dos solos,
da cobertura vegetal e do relevo (Quadro2.18);
m, - coeficiente variavel com a area da bacia (Quadro 2.19);
P - precipitacdo média anual (m).
Quadro 2.18 — Coeficiente Ks da formula de Iskowski (adaptado de Lencastre, 1992).
. ) Valores do coeficiente K|
Orografia da bacia
Categoria | | Categoria Il | Categoria Il | Categoria IV
Zona baixa e pantanosa 0,017 0,030 - -
Zona levemente ondulada 0,025 0,040 - -
Zona em parte plana e em parte com
colinas 0,030 0,055 0,100 -
Zona com colinas ndo muito ingremes 0,035 0,070 0,125 -
Zona de montes altos / pouco inclinados 0,060 0,160 0,360 0,600
Zona de montes altos / média inclinagdo 0,070 0,185 0,460 0,700
Zona de montes altos / muito inclinados 0,080 0,210 0,600 0,800
Categoria | — Terreno muito permeavel com grande vegetacdo ou completamente
cultivado;
Categoria Il — Terreno de colina ou montanha com vegetacdo normal, e os de
planicie levemente ondulada, mas pouco permeavel;
Categoria Il — Terreno impermeavel com vegetagdo normal em colina escarpada

ou montanhosa;
Categoria IV — Terreno impermeével com escassa ou nenhuma vegetagao.

Quadro 2.19 — Coeficiente m, da formula de Iskowski (adaptado de Lencastre, 1992).

As(km®) | 1 |10 40 | 70 | 100 | 200 | 300 | 400 | 500 | 600 | 700 | 800 | 900 | 1000

m

10,0 |9,0|8,23|7,60|7,40|6,87|6,55|6,22|5,90|5,60|5,35|5,12 4,90| 4,70
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2.6.3 — Formulas cinematicas

Como referido na alinea 2.6.1, as formulas cineméticas tém em consideracdo as
caracteristicas do movimento da &gua na bacia hidrogréafica, traduzidas normalmente
através das nogdes de tempo de concentracdo e de chuvada critica. As mais divulgadas em

Portugal sdo a férmula racional e as formulas de Giandotti, David, SCS, Temez e Mockus.

a) Formula racional

De entre as metodologias simplificadas para calcular o caudal de ponta de cheia em
pequenas bacias hidrogréficas, a formula racional é reconhecidamente a de maior
utilizacdo e divulgacdo a escala mundial. Desde que se tomem em consideracdo as suas
limitacGes, a adequacdo dos seus parametros de base e a correcta definicdo dos

procedimentos da sua aplicacéo, é seguramente muito Util.

As limitacbes da formula racional, resultantes da sua aplicacdo, prendem-se com as
simplificacGes de natureza hidroldgica e hidraulica da sua formulacdo. As simplificacdes
hidrologicas residem em admitir a precipitacdo como invariavel no espago e no tempo e
em considerar a transformagéo precipitacdo-escoamento como sendo uma relagdo linear
traduzida por um coeficiente de escoamento constante. Do ponto de vista hidraulico, as
limitacGes da formula racional residem no facto de considerar que o caudal de ponta de

cheia s6 ocorre quando toda a bacia esta a contribuir para o escoamento.

Apesar de ndo existir consenso, a nivel mundial, relativamente a dimensdo das bacias
hidrograficas que deve constituir o limite de aplicabilidade da formula racional, em
Portugal tem sido utilizada, com resultados satisfatorios, em bacias com &reas inferiores a
25 km? (Lencastre, 1992).

A utilizacdo da formula racional requer o conhecimento da area e tipo de ocupacéo do solo
da bacia hidrografica, do tempo de concentracéo e da curva de possibilidade udométrica ou
curvas IDF para um dado periodo de retorno. A formula racional é definida por

Q,=Cl A (2.29)
sendo:
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Ap - area da bacia hidrogréfica ;

C - coeficiente da férmula racional, que depende do tipo e da ocupacédo do solo
da bacia hidrografica (Quadro 2.12);

I - intensidade média de precipitacdo para determinada frequéncia de
ocorréncia e com duracdo igual ao tempo de concentracdo da bacia

hidrografica.

Como o coeficiente de escoamento analisado na seccdo 2.3.3 é aplicavel a chuvadas com a
periodos de retorno de 5 a 10 anos, para chuvadas menos frequentes sera necessario
corrigir o coeficiente de escoamento por intermédio de um coeficiente de ajustamento, C;,
(Wright-McLaughlin, 1969). De referir que o produto do coeficiente de escoamento pelo
coeficiente de ajustamento ndo pode exceder o valor de 1,0. Deste modo, a férmula
racional é definida por

Q,=CC; | A (2.30)
em que C; € o coeficiente de ajustamento definido no Quadro 2.20.

Quadro 2.20 — Coeficiente de ajustamento em funcdo do periodo de retorno (in Wright-
McLaughlin, 1969)

Periodo de retorno, T Coeficiente de
(anos) ajustamento, C¢
25 1,10
50 1,20
100 1,25

Choupas (1995) propde também relagdes entre caudais de ponta de cheia com diferentes
periodos de retorno

25 50 100 1000
@ = @ =16 @ =18 a 2,0 Q =26
Q,10 Q,10 Q,10 Q,10

A racionalidade do método consiste em supor que a frequéncia de ocorréncia do caudal de
ponta de cheia e da intensidade que lhe deu origem é a mesma, o coeficiente C é igual para
todas as intensidades de precipitacdo e ndo considerar 0 armazenamento na rede

hidrografica.
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Lima (1984) refere que os resultados experimentais parecem abalar os fundamentos do

método, nos seguintes aspectos:

os instantes em que se verificam os caudais maximos em bacias experimentais nem
sempre coincidem com os tempos de concentracdo das bacias analisadas;

o coeficiente de escoamento varia, para a mesma bacia e para a mesma chuvada,
com o instante em que é medido;

chuvadas diferentes correspondem a diversos coeficientes de escoamento (uma vez

os valores do coeficiente de escoamento crescem com 0s aumentos da intensidade

pluviométrica e da duracdo da chuvada.

b) Formula de Giandotti

A férmula de Giandotti é definida por

sendo:

_ A P

: (2.31)

Qp

A, - area da bacia hidrogréfica (km?);

hmax - altura de precipitacdo para uma duragéo igual ao tempo de concentragédo e
um periodo de retorno (mm);

A - parametro em funcdo da area (Quadro 2.21);

t. - tempo de concentracéo (h).

No Quadro 2.21 vém indicados os valores do parametro, 4, em funcdo da area da bacia e o0s

coeficientes de escoamento equivalentes da formula racional. Quintela (1982) verificou

que para bacias hidrograficas com &reas inferiores a 300 km? e entre 300 e 500 km?, o

valor do parametro A equivale a um coeficiente de escoamento da formula racional maior

ou igual a unidade, o que é absurdo. Desta forma, Lencastre e Franco (1992) referem que

alguns autores sugerem a utilizacdo de A = 0,244, a que corresponde um valor de C = 0,81.
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Quadro 2.21 — Valores do parametro A da formula de Giandotti (adaptado de Lencastre e
Franco, 1992).

A, (km?) A C (equivalente)
Até 300 0,346 1,25

300 - 500 0,277 1,00

500 -1 000 0,197 0,71

1 000 -8 000 0,100 0,36

8 000 — 20 000 0,076 0,27

20 000 — 70 000 0,055 0,20

c) Férmula do SCS para pequenas bacias naturais e urbanas

Se uma bacia for submetida a uma precipitagéo de intensidade constante uniformemente
distribuida sobre toda ela, uma situacdo de equilibrio é atingida quando a duragdo da
precipitacdo util ultrapassa o tempo de concentracdo (Correia, 1984). A partir desse
momento o caudal escoado na seccdo de saida da bacia € igual a intensidade da

precipitacdo atil, podendo ser calculado pela seguinte expressao

I, A K
Qp= 36 (2.32)
sendo:
lu - intensidade da precipitacdo util (mm/h);

A, - areada bacia hidrografica (km?);

K - factor de ponta da bacia hidrogréfica.

O factor de ponta de uma bacia hidrografica pode variar entre 1,0 e 0,5 para bacias muito

declivosas e muito planas, respectivamente. Habitualmente considera-se um valor de 0,75.

Uma vez que a intensidade de precipitagdo diminui com a duragdo da chuvada, a duracéo,
t, de uma chuvada para a situacdo mais gravosa pode ser calculada por

t=t, +1, (2.33)
sendo:
t - duracdo da precipitacdo total para a situacdo mais gravosa (h);
t. - tempo de concentracédo (h);
to, - tempo que decorre até choverem as perdas iniciais (h).
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Para calcular t, € necessario recorrer ao seguinte procedimento iterativo:

i) assumir que t, = 0;

i) calculart = t, + t;

iii) calcular a intensidade de precipitacédo, I, correspondente a uma duragéo de
chuvada, t, recorrendo, por exemplo, a curvas IDF, referidas na seccédo
2.4.2;

iv) calcular as perdas iniciais, I, pela expressao (2.23);

V) estimar to = 15/ 1;

vi) efectuar o procedimento iterativo até existir igualdade entre os membros da

equacao.

Obtido o valor de t,, € possivel calcular a intensidade de precipitagdo correspondente a
uma chuvada de duragdo t = t; + t,, calculando a precipitacdo Util através da expressdo

(2.24), e a intensidade de precipitacéo util por

= (2.34)

sendo:
I, - intensidade da precipitacdo til (mm/h);

Py - precipitacdo Util (mm);

t, - tempo de crescimento ou tempo para a ponta (h).

O tempo de crescimento, t,, pode ser calculado por

t, =%tr +0,6 t, (2.35)
t =t—t, (2.36)
sendo:
tr - duracdo da chuvada util (h);
t. - tempo de concentracédo (h);
t, - tempo que decorre até choverem as perdas iniciais (h).
t - duracdo da precipitacdo total para a situacdo mais gravosa (h).

E de realcar que a expressio (2.32) é muito sensivel ao valor da precipitaco, pelo que se
recomenda muito cuidado no célculo das curvas IDF e na escolha do valor da duracdo da
chuvada (Oliveira, 1996).
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Este método aplica-se a bacias hidrogréficas com &reas inferiores a 2000 acres (8 km?) e

declives médios inferiores a 30%.

d) Férmula de Mockus

Lencastre e Franco (1992) apresentam a metodologia de Mockus para calcular o caudal
de ponta de cheia. Mockus admite que o valor méximo do caudal de ponta de cheia, para
uma dada frequéncia, corresponde & chuvada atil com duragdo t, = 2 t.?, sendo obtido
pela expressdo

0,277 K A, R,

S 2.37
Qp N (2.37)

sendo:
Qp - caudal de ponta de cheia (m®/s);
P, - precipitacdo util (mm);
A, - area da bacia hidrogréfica (km?);
K - factor de ponta da bacia hidrografica;

t. - tempo de concentracao (h).

A formula de Mockus é aplicavel a bacias cujo tempo de concentracdo seja inferior a

quatro horas.

e) Formula de David

O método proposto por David (1976), aplicavel a bacias hidrograficas com areas inferiores
a 25 km?, é preconizado por JAE (1978). De acordo com este método, a determinacéo do
caudal de ponta de cheia efectua-se da seguinte forma:
) determinar o tempo de concentracdo da bacia hidrografica, expresso em
horas, de acordo com a expressao (2.8), podendo, no entanto, utilizar-se
qualquer uma das expressdes referidas na secc¢do 2.2;
i) determinar o numero de escoamento, CN, de acordo com o tipo de utilizacao

do solo, recorrendo aos Quadros 2.7 e 2.8;
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i)

vi)

vii)

viii)

arbitrar uma duragdo de precipitagdo, t,, menor ou igual ao tempo de
concentracdo da bacia calculado em i);

determinar a precipitacdo total, P, para a duragdo t, arbitrada em iii), € 0
periodo de retorno considerado. Para o efeito podem utilizar-se as curvas IDF
referidas na sec¢édo 2.4.2.

determinar a precipitacéo util, P,, utilizando a expressao (2.24);

calcular o caudal de ponta de cheia, Q,, utilizando a seguinte expresséo

P
Q= fa t (2.38)
480,5(0,6tc + sz

sendo:
A, - areada bacia hidrogréfica (ha);

t. - tempo de concentragéo (h);
t, - tempo de precipitacéo (h);

Pu - precipitacdo atil (mm).

Calcular o caudal de ponta de cheia para outras duracdes, t, de possiveis
chuvadas, repetindo-se o0s passos iii), iv), v) e vi). De referir que estas
duracdes t, deverdo ser sempre inferiores ao tempo de concentragéo da bacia
hidrografica determinado em i);

o valor do caudal de ponta de cheia a adoptar serd o maior dos caudais
determinados.

f) Férmulade Temez

Para calcular o caudal de ponta de cheia em bacias hidrograficas naturais com areas

inferiores a 75 km?, Temez (1978) propds a seguinte expressao

sendo:

Qp
Ay

_Cl A,
3

Qp (2.39)

- caudal de ponta de cheia (m®/s);
- area da bacia hidrogréfica (km?);
- coeficiente de escoamento da férmula de Temez (Eq. 2.18);

- intensidade média de precipitacdo (mm/h).
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Para obter a expressdo anterior, Temez (1978) considerou que a intensidade de
precipitacdo util é constante e que o caudal méximo de uma bacia hidrogréfica se verifica
quando toda a bacia esté a contribuir, o que se verifica quando a duragdo da chuvada iguala

0 tempo de concentracao.

No entanto, a hipdtese de considerar a precipitacdo Util constante ndo € real, uma vez que
varia ao longo do tempo. Para ultrapassar a referida limitacdo, Temez (1978) refere que,
no caso de pequenas bacias, a influéncia da variacdo da precipitacdo Util no seu tempo de
concentracdo € secundaria, podendo desta forma ser reflectida globalmente no caudal de
ponta de cheia através de um coeficiente, K. Apesar deste coeficiente variar de acordo com
a forma dos hietogramas, Temez (1978) verificou que, na pratica, se pode admitir
constante e igual a 1,20. O referido coeficiente (K = 1,20) quando aplicado a formula

racional obtém-se a expressao (2.39).

A formula de Temez também pode ser utilizada em bacias urbanas, desde que as zonas
urbanizadas estejam repartidas pela bacia e ndo concentradas em algumas partes. Uma vez
que o escoamento superficial € favorecido em zonas urbanas € necessario ajustar o tempo

de concentracdo destas bacias por

t
t'=— 2.40
¢ 1+3Ju(2- ) (240

sendo:
- tempo de concentracdo real de uma bacia hidrogréfica urbana;

t. - tempo de concentracdo de Temez numa bacia natural (Eq. 2.5);
n - parametro que relaciona a superficie impermeavel com a superficie total da
bacia (Quadro 2.22).

Quadro 2.22 — Parametro u em funcéo do grau de urbanizacéo (adaptado de Temez, 1978).

Grau de urbanizagéo )7
Pequeno u < 0,05
Moderado 0,05<u<0,15
Importante 0,15<u<0,30
Muito desenvolvido u>0,30

50



Dimensionamento hidrol6gico

2.6.4 — Formulas de base estatistica. Formula de Loureiro

As férmulas de base estatistica permitem avaliar o caudal de ponta de cheia numa
determinada sec¢do de um curso de agua em funcéo de um periodo de retorno, com base

em registos de cheias anteriores.

Entre as leis de distribuicdo estatistica mais utilizadas para representar a distribuicdo de
caudais de ponta, podem-se citar as leis de Galton, Gumbel, Pearson tipo Il e logaritmica
de Pearson, entre outras. Uma vez que no dimensionamento hidrologico de passagens
hidraulicas raramente se dispde de registo de cheias anteriores, no presente trabalho nao se
ird fazer uma analise exaustiva aos diferentes métodos estatisticos aplicaveis a analise de

caudais de cheia, fazendo-se apenas referéncia a formula de Loureiro.

Loureiro e Costa (1980), Loureiro e Pinto (1980) e Loureiro (1984) delimitaram zonas
em que correlacionaram os caudais de ponta com a area da bacia, através de expressdes do
tipo
Q, =C_x AbZ (2.41)
sendo:
Qp - caudal de ponta de cheia (m¥/s);
Cy, Z - par@metros regionais relacionados com o periodo de retorno;

A, - areada bacia hidrogréfica (km?).

Dentro de cada regido, o pardmetro C,_ é constante e o parametro z € funcéo do periodo de
retorno. A determinagdo dos parametros baseou-se na aplicacdo da lei de Gumbel (1967)
aos caudais maximos anuais observados. No Quadro 2.23 indicam-se as zonas

consideradas e 0s respectivos valores dos parametros C, e z
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Quadro 2.23 — Parametros C_ e z da féormula de Loureiro (adaptado de Lencastre e
Franco, 1992).

Localizagéo geral Definicao das zonas

N, — Bacias superiores do Cavado, Tamega e Tua;

N, — Bacia do Lima, bacia intermédia do Cavado, bacia superior do Ave,
bacias inferiores do Tamega e do Tua e bacia superior do Sabor;

N3 — Bacias inferiores do Cavado, Ave, Douro, Vouga e Mondego;

N, — Bacia inferior do Sabor, margem esquerda da bacia do Douro a
montante da confluéncia do Paiva, bacias superiores do VVouga e
Mondego;

A norte da bacia do
Tejo

T, — Bacias superiores do Zézere e bacias do Ponsul, Ocreza, Aravil e Erges
(Validos so para uma precipitacdo média anual inferior a 1400 mm);

T, — Bacias inferiores do Z&zere e bacias do Nabdo, Alviela, Maior,
Alenquer, Grande da Pipa, Trancdo; bacias inferiores do Soraia e
Candeeiros, serra de Montejunto e o litoral e na bacia do rio Lis, os
valores deverdo ser tomados com reserva,;

T3 — Bacia superior do Soraia, bacias da ribeira de Nisa e dos rios Sever e
Caia;

Bacia do Tejo

S1 — Ribeiras do Algarve, Baixo Guadiana e Alto Mira (validos onde a
precipitacdo média anual esta compreendida entre 500mm 1000 mm);

A sul da bacia do . . . i
S, — Alto Sado, bacias superiores do Xarrama, Degebe e baixo Mira;

Tejo .
S; — Baixo Sado;
S, — Bacia do Guadiana, entre as zonas S; e S ,;
Valores de C.
Valor
Zona de 7 Periodo de retorno (anos)

5 10 25 50 100 500 1000
N 0,807 2,85 3,72 4,53 5,27 6,10 7,6 8,57
N, 0,694 5,44 6,97 8,58 9,67 11,0 13,9 15,6
N 0,510 24,93 30,5 39,1 43,5 49,5 57,1 64,8
N, 0,489 11,7 16,8 19,2 22,3 26,2 331 38,5
T, 0,375 313 40,1 50,2 58,1 66,9 80,5 94,4
T, 0,466 19,2 26,3 34,7 42,2 48,3 66,2 72,3
T3 0,761 3,66 4,49 5,58 6,02 8,45 9,60 11,0
S 0,784 3,45 4,40 5,40 6,24 7,09 8,97 9,88
S, 0,738 3,39 4,28 5,54 6,44 7,40 9,50 10,7
S3 0,816 1,66 2,09 2,58 2,98 3,37 4,27 4,75
S4 0,745 2,30 3,06 3,68 4,12 4,94 6,23 7,27
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Dimensionamento hidraulico

3.1 — CONSIDERACOES PREVIAS

A caracterizacdo dos aspectos hidraulicos é fundamental no projecto de passagens
inferiores rodoviarias para dguas pluviais. Em alguns casos constitui mesmo um elemento
condicionante na avaliagdo técnico-econémica das solugdes a considerar, tendo em conta
ndo so o tipo e as dimensdes da estrutura final e a sua localizagdo, mas também as obras
relativas ao periodo de construcdo. Assim, no dimensionamento hidraulico destas
estruturas devem ter-se em especial atencdo o0s seguintes aspectos:
- posicionamento relativo do eixo do aqueduto em relacdo a orientacdo do
escoamento;
- estabilidade das margens e leito da linha de agua;
- avaliacdo dos caudais de ponta de cheia/caudais de dimensionamento;
- largura do leito da linha de agua;
- altura disponivel entre a cota da plataforma da via e a cota de fundo do talvegue do
leito;
- diametro, ou outro parametro geométrico se a conduta ndo for circular;
- comprimento;
- material do aqueduto para determinagéo da rugosidade absoluta das paredes;
- inclinacdo do leito e soleira do aqueduto;
- posicionamento relativo dos encontros das estruturas de entrada e de saida e o

respectivo grau de estreitamento;
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proteccdes do leito e das margens;
caracteristicas do escoamento a montante e a jusante;

sobrelevacao da superficie livre por eventuais obstrugdes.

A abordagem das consideracGes anteriores deverd ser feita numa perspectiva de

quantificacdo dos efeitos sobre a prdpria passagem hidraulica, sobre a obra rodoviaria e

sobre o curso de &gua e areas adjacentes, e de definicdo de medidas para proteger e mitigar

ocorréncias de danos e prejuizos indesejaveis.

O dimensionamento hidraulico de passagens hidraulicas consiste essencialmente em:

predefinir o tipo de estrutura a adoptar tendo em conta as consideracdes atras
referidas;

verificar a sua capacidade de vazéo face aos caudais de ponta de cheia;

verificar a compatibilidade entre as alturas de agua a montante e as alturas
admissiveis;

avaliar a necessidade de protecgOes a montante e a jusante para efeitos de controlo
de eroséo.

Na Figura 3.1 apresenta-se a simbologia utilizada nas alineas subsequentes. Conforme

referido no capitulo 1, uma passagem hidraulica é essencialmente constituida por estrutura

de entrada, conduta, frequentemente designada por aqueduto, estrutura de saida e,

eventualmente, estrutura de dissipacdo de energia.

© @ . ®

2
Plano de referéncia -

Figura 3.1 — Aqueduto tipo. Simbologia utilizada.
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No presente capitulo aborda-se o dimensionamento hidraulico de passagens hidraulicas e
os procedimentos de calculo propostos por Talbot, United States Bureau of Public Roads
(USBPR), Chow, Bodhaine (French) e pela Hydraulic Design Series n® 5 (HDS 5).
Apresentam-se também os critérios mais utilizados no dimensionamento de estruturas de

dissipacdo de energia associadas a passagens hidraulicas.

3.2 - CONTROLO DO ESCOAMENTO

O funcionamento hidraulico de um aqueduto depende do modo como 0 escoamento é
controlado. O controlo do escoamento pode ser feito a montante ou a jusante,
possibilitando:
- escoamento com superficie livre ao longo de todo o aqueduto, estando a entrada do
mesmo livre;
- escoamento com superficie livre ao longo de todo o aqueduto, estando a entrada do
mesmo afogada;

- escoamento sob pressao ao longo de todo o aqueduto.

Quando o controlo do escoamento é a montante, a capacidade de vazdo do aqueduto é
controlada pela altura de 4gua a montante, pela geometria da estrutura de entrada e pela

inclinacdo longitudinal da soleira do aqueduto.

O controlo do escoamento a jusante ocorre, por exemplo, em aquedutos situados em zonas
inundaveis, em zonas com niveis de agua elevados, por estarem proximas de outras linhas
de agua sujeitas a cheias, ou ainda devido a possiveis obstrucdes a jusante. Nestes casos, 0
caudal de vazdo é fungdo da diferenca de niveis entre montante e jusante, AH, que esta
relacionada com a altura de 4gua a montante, Hw, através da expressao (U. S. Department
of Transportation, 1997)

Hw=AH +h-LxS (3.1)
sendo:

Hw - altura de 4gua acima da soleira na sec¢do de montante (m);
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AH - perda de carga total entre as sec¢des de montante e jusante do aqueduto (m);
ho - par@metro que depende da altura de agua a jusante (m);
L - comprimento do aqueduto (m);

So - inclinacdo da soleira do aqueduto.

Se a altura de &gua no canal de saida estiver acima do bordo superior do aqueduto (Tw=D),
deveré considerar-se h, = Tw. Caso contrério deve considerar-se 0 maior dos seguintes
valores hp = Tw ou hp = (h. + D)/2, em que h € a altura critica do escoamento no aqueduto.
Correctamente dever-se-a considerar a altura ou didmetro do aqueduto segundo a vertical,
seja D'=Dl/cose; todavia, atendendo a que a inclinagdo do aqueduto € sempre reduzida,
pode considerar-se D =D’.

Figura 3.2 — Controlo do escoamento a jusante. Simbologia utilizada.

Para facilitar o dimensionamento hidraulico de aquedutos, Herr e Bossey (1965) e FHA
(1972) apresentam &bacos, recomendados pela AASHTO (American Association of State
Highway and Transportation Officials) e pelo SETRA (Service d’Etudes Techniques des
Routes et Autoroutes) e frequentemente utilizados em projectos realizados para a BRISA e
para a JAE. Se o controlo € a montante, os abacos relacionam o caudal de
dimensionamento, Qq, a carga a montante, Hw, e a altura ou didmetro do aqueduto, D. Se 0
controlo é a jusante, relacionam o caudal, a perda de carga total, a altura ou didametro do

aqueduto e a perda de carga a entrada, caracterizada pelo coeficiente, Ke.
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3.3 - TIPOS DE ESCOAMENTOS EM AQUEDUTOS

3.3.1 — Consideracdes prévias

De acordo com as alturas de 4gua a montante e a jusante e as caracteristicas geométricas
dos aquedutos, diversos autores ( Chow (1959), Bodhaine (1976), French (1986),
Ramsbottom e Rickard (1997)) consideram seis tipos diferentes de escoamentos atraves

de aquedutos, cujas principais caracteristicas se sumariam no Quadro 3.1.

Quadro 3.1 — Escoamentos em aqueduto. Tipos e caracteristicas (adaptado de Bodhaine,
1976 e de French, 1986).

Tipo do Forma de Controlo do Hw /D Tw/D Tw/ h,
escoamento escoamento | escoamento

I Superficie livre | Entrada <15 <10 <10
I Superficie livre |  Saida <15 <10 <1,0
i Superficie livre |  Saida <15 <10 >1,0
v Sob pressao Saida >1,0 >1,0 -

V Superficie livre |  Entrada >15 <10 -
VI Sob pressao Saida >15 <1,0 -

Em termos praticos, sempre que possivel devem considerar-se 0s tipos de escoamentos
com superficie livre e controlo a montante (escoamentos tipo | e V), pois nestes tipos de
escoamentos o caudal admitido apenas é condicionado pela altura de 4gua a montante, pelo

tipo de estrutura de entrada e inclinagdo do aqueduto.

3.3.2 — Escoamento tipo | - Altura critica a montante

No escoamento tipo I, com superficie livre e controlo do escoamento na secc¢do de
montante do aqueduto, a altura critica ocorre na vizinhanca da entrada do aqueduto como
se pode verificar na Figura 3.3. Para que ocorra este tipo de escoamento serd necessario
verificarem-se as seguintes condi¢oes:
i)  arelacdo entre a altura de agua a montante e a altura do aqueduto, HW/D, nédo
deve exceder 1,5;
i) ainclinacdo da soleira do aqueduto, Sy, deve ser superior a inclinacéo critica, S;

iii) aaltura de agua a jusante tem de ser inferior a altura critica na mesma seccao.
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Possibilidade de
ocorréncia de
ressalto hidraulico

Secgfio critica

Figura 3.3 — Escoamento tipo I.

3.3.3 — Escoamento tipo Il - Altura critica a jusante

O escoamento tipo Il (Figura 3.4) é em superficie livre com controlo a jusante, devendo
verificarem-se os seguintes condicionalismos:

) Hw/D néo deve exceder 1,5;

i) ainclinagdo da soleira do aqueduto deve ser inferior & inclinacdo critica;

iii) aaltura de agua a jusante tem de ser inferior a altura critica na mesma secc¢ao.

Secgdo critica

Hw

Figura 3.4 — Escoamento tipo Il.

3.3.4 — Escoamento tipo Il - Escoamento lento em todo o aqueduto

Neste tipo de escoamento o controlo é a jusante, sendo a altura do escoamento sempre
superior a altura critica (Figura 3.5) . As condicdes para que este tipo de escoamento se

verifique sdo as seguintes:
i)  arelacdo entre a altura de agua a montante e a altura do aqueduto, HW/D, nédo

deve exceder 1,5;
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i) aaltura de agua a jusante, Tw, ndo deve exceder a altura do aqueduto, devendo
contudo ser superior a altura critica do escoamento;
iii) o limite inferior para a altura de agua a jusante, Tw, deve ser superior a uma

altura correspondente a altura critica a entrada do aqueduto.

Figura 3.5 — Escoamento tipo IlI.

3.3.5 - Escoamento tipo IV - Saida submersa

O escoamento tipo IV processa-se sob pressdo e ocorre quando as alturas de agua a
montante e a jusante sdo superiores a altura do aqueduto (Hw>D e Tw>D). O caudal de
dimensionamento pode ser determinado a partir da equacao da conservacdo de energia, ou

recorrendo as leis de resisténcia dos escoamentos uniformes.

Controlo @ Jusante

Hw

Figura 3.6 — Escoamento tipo IV.

3.3.6 — Escoamento tipo V - Entrada afogada e regime rapido

Neste caso, a relacdo entre a altura de dgua a montante e a altura do aqueduto, HwW/D,
excede o valor de 1,5, processando-se o controlo do escoamento a montante. Ao longo de
todo o aqueduto a altura da superficie livre é sempre inferior a altura critica, podendo

verificar-se 0 ressalto hidraulico a jusante da estrutura de saida.
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Possibilidade de
ocorréncia de
ressalto hidraulico

Seccdo de controlo

J

Figura 3.7 — Escoamento tipo V.

3.3.7 — Escoamento tipo VI - Sec¢édo cheia com saida livre

Neste tipo de escoamento a estrutura de saida ndo esta afogada (Tw /D < 1,0) e por outro
lado o escoamento processa-se em seccdo cheia ao longo da extensédo do aqueduto,
verificando-se que o controlo do escoamento é a jusante da estrutura de saida. Tal como no
escoamento tipo V, também se verifica que a relacdo entre a altura de &gua a montante e a

altura do aqueduto, HwW/D, deve exceder o valor de 1,5.

Hw

Figura 3.8 — Escoamento tipo VI.

3.4 — PERDAS DE CARGA

3.4.1 — Perda de carga continua

Quando o escoamento se processa com controlo a jusante, a capacidade de vazdo do
aqueduto é funcao das perdas de carga a entrada, da rugosidade da conduta, da inclinacéo,
do comprimento, do diametro, ou de outro parametro geométrico da conduta e da altura de

agua a jusante da conduta, se o nivel de jusante exceder a cota da linha de energia critica.
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A energia do escoamento a montante poderd ser obtida adicionando a energia do
escoamento a jusante a perda de carga continua e as perdas de carga localizadas a entrada,
na saida e em singularidades, se existirem, ao longo do aqueduto.

O valor da perda de carga continua ao longo do aqueduto pode ser calculado pela formula

geral das perdas de carga

2
AH, = L%l;—g (3.2)

sendo:
AH. - perda de carga continua;

- diametro da seccgéo transversal;

D

U - velocidade média do escoamento;

f - factor de resisténcia ou factor de Darcy-Weisbach;
g

- aceleracdo da gravidade.

O valor do factor de resisténcia pode ser obtido através do &baco de Moody ou pela
formula de Colebrook-White

1

g 2,51
—=-2l0g,)| ———+— 3.3
It gl{s,m Reﬁ] &9

em que Re é o numero de Reynolds do escoamento e & representa a rugosidade absoluta

das paredes da conduta. No Quadro 3.2 apresentam-se valores da rugosidade absoluta de

condutas de betdo com diferentes acabamentos.

Segundo Drake (1966), no caso de se optar por aquedutos metalicos com paredes
corrugadas (corrugated pipes) e nao se dispuser de valores do fabricante para o coeficiente
de resisténcia e para o coeficiente de rugosidade da formula de Manning-Strickler podem

utilizar-se, respectivamente, as seguintes formulas empiricas

f =0,0978D %78 (3.4)
n=0,0280D %" (3.42)

sendo D a altura da seccdo transversal (m) e n o coeficiente de rugosidade.
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Quadro 3.2 — Rugosidade absoluta de condutas de betéo.

Acabamento da superficie

Rugosidade,

(mm)
Extraordinariamente rugoso: madeira de cofragem muito rugosa; betdo
pobre com desgastes de erosdo; juntas mal alinhadas ...........c..ccocceeeeiennee. 15
Rugoso: atacado por materiais angulosos, transportados; marcas de
COFTAgEM VISIVEIS .veverieieee et 0,5
Granular: superficie alisada a talocha, em boas condic@es, juntas bem
(=11 YOO 0,3
Centrifugado: (M tUDOS) .......ceiiiiiiiirie e e 0,3
Liso: de cofragem metalica, novo ou quase novo, acabamento médio
COM JUNEAS CUIAAAS ....veveveiieieiccece ettt 0,1
Muito liso: novo, extraordinariamente liso, de cofragens metdlicas,
acabamento muito bom e juntas cuidadas .........c.ccocevererereieecrece s, 0,03

Uma outra forma de calcular as perdas de carga continuas é atraves das chamadas leis

empiricas, baseando-se no facto de a perda de carga unitaria, num regime turbulento

rugoso no interior de um tubo, variar de forma proporcional ao quadrado da velocidade

média. Entre as varias formulas empiricas, destaca-se a de Manning-Strickler pela sua

extensa divulgacéo

sendo:

U= nfl R2/3Jl/2

U - velocidade média;

n - coeficiente de rugosidade (n= %);

K - coeficiente da formula de Manning-Strickler (Quadro 3.3);

J - perda de carga unitaria;

R - raio hidraulico.

(3.5)

Com a férmula geral das perdas de carga e a formula de Manning-Strickler pode ser obtida

a seguinte expressao para o calculo do factor de resisténcia, mais simples que a expressdo
de Colebrook-White

1279 _ 43
== D
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Quadro 3.3 — Coeficientes da formula de Manning-Strickler.

Caracteristicas 53
(m™/s)
Paredes muito lisas:
- revestimento de argamassa de cimento e areia muito lisa;
chapa metélica sem soldadura saliente ...........cc.cccceevenee. 100 a 90
- argamassa alisada ... 85
Paredes lisas:
- reboco Ordinario; grés ....coocvvveieieee e 80
- betdo liso; superficie betuminosa lisa .......c..cccceevvvennne. 75
-alvenaria ordinaria ........ccccceeve i 70

Paredes rugosas:
- betdo &spero ou velho; alvenaria velha ou mal acabada;

superficie betuminosa rugosa; terra muito regular ......... 60
Paredes muito rugosas:
- terras muito irregulares com vegetagdo; cursos de agua

regulares em IeitoS rugoS0oS .......cccccverveirinineneiesinienen, 50

- terras em mas condicdes, rios sobre calhaus .................. 40

- terrenos completamente abandonados; rios com muito
transporte SOlAO ... 20a15

3.4.2 — Perdas de carga localizadas

As perdas de carga localizadas avaliam-se por uma expressao do tipo

u” 3.7
AH =K, — :
=K (3.7)
sendo U a velocidade média do escoamento e K, o coeficiente de perda de carga

localizada.

No caso de ndo haver singularidades no interior do aqueduto, consideram-se apenas a
perda de carga a entrada do aqueduto, caracterizada pelo coeficiente ke € a perda de carga a
saida, em que se admite ks = 1.

No Quadro 3.4 apresentam-se valores para o coeficiente k. da expressdo para o calculo das
perdas de carga localizadas a entrada de aquedutos, em funcdo da forma e do material da
estrutura de entrada.

Assim, a perda de carga total, AH, obtém-se por

127 gL

AH :[1+ke+—J v’

% (3.8)

K2D4/3
no caso da perda de carga continua ser calculada mediante a formula de Manning-Strickler.

65



Capitulo 3

Quadro 3.4 — Coeficiente de perda de carga na entrada de aquedutos (adaptado de U. S.
Corps Engineers, 1983).

Aquedutos Descricdo Valores de ke
Campanula saliente 0,2
Tubos de betio Com muros de ala (a=0° a a=90°) e campanula no extremo 0,2
Com muros de ala (a=0° a «=90°) e arredondado 0,2
Seccdo terminal pré-fabricada de acordo com o talude 0,5
Extremo saliente 0,9
Tubos de metal | Com muro de ala (a=0° a a.=90°) 0,5
ondulado Chanfrado de acordo com talude 0,7
Seccdo terminal pré-fabricada de acordo com talude 0,5
Com muro de ala ou de cabeceira =0° 0.7
10°<a<25° ou a=90° 0,5
Caixas de betio com arestas angulosas 109<< 250 04
armado Com muro de cabeceira e trés arestas arredondadas 0,2
Com muro de ala («=30° a o=75° e aresta superior 0,2

arredondada.

Deste modo, para dimensionar aquedutos com controlo a jusante pode utilizar-se a
expressao anterior ou, alternativamente, recorrer-se as Figuras B3 e B4 do Anexo B, que
relacionam o caudal, a perda de carga total (4H), as dimens6es do aqueduto e ainda a perda

de carga a entrada.

3.5 - ESCOAMENTOS COM SUPERFICIE LIVRE

No escoamento com controlo a montante, que se observa apenas em condutas parcialmente
cheias, a capacidade de vazdo do aqueduto € controlada pela altura de agua a montante,
pela geometria da estrutura de entrada, que inclui a secgdo transversal, e pela inclinagdo
longitudinal do aqueduto. Quando o escoamento em superficie livre tem controlo a jusante,
a capacidade de vazao do colector é funcdo das perdas de carga na seccao de entrada, da
altura de 4gua a montante, da rugosidade da conduta, do seu comprimento, do diametro ou
altura, da inclinacdo e, como ja foi referido, da altura de agua a jusante.

A gama de declives mais frequentemente utilizada no dimensionamento hidraulico de um

aqueduto corresponde a situacGes de declive forte. Nestes casos, 0 escoamento € critico na
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seccao de entrada do aqueduto e em regime rapido ao longo de todo o aqueduto, desde que

a altura de &gua a jusante ndo seja superior a altura critica.

A altura méxima de agua verifica-se a entrada do aqueduto e serd igual a altura critica

quando o controlo do escoamento é a montante. Considerando a contrac¢do da veia liquida

e designando o coeficiente de contracgdo por Cg, a energia especifica nessa seccao pode ser

calculada por

Q4

=Hw=h +—4¢
= e 2g C2 A?

em que Ep € a energia especifica na seccao de montante do aqueduto.

Em seccles trapezoidais, a altura critica do escoamento é traduzida por

3 Q_§1/3X(b+2xmxhc)“3
e = g b+mxh.

sendo:
h. - altura critica;

b - largura correspondente a base do aqueduto;

m - par@metro correspondente a inclinacdo das paredes do aqueduto (V:H);

No caso de sec¢es circulares, recorre-se as seguintes expressoes

2 1/3 1/3
0:Sin49+8>{&} x(singj x D3
g

he =Ex(1—cosgj
2 2

sendo D o diametro da conduta e &0 angulo definido na Figura 3.9 em radianos.

Figura 3.9 — Geometria de uma secc¢ao circular.

(3.9)

(3.10)

(3.11)

(3.11a)

A altura minima de agua e a velocidade maxima verificam-se na extremidade de jusante

quando o aqueduto é de declive forte.
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3.6 — SECCOES E INCLINACOES MINIMAS

A adopcdo de didmetros minimos para aquedutos justifica-se ndo s6 por questdes
hidraulicas, mas também devido a condicionalismos ambientais como seja, 0
atravessamento de espécies animais. Apresentam-se, seguidamente, os valores propostos

por diversos autores.

Por exemplo, a AASHTO, no seu manual de projecto de estradas (AASHTO, 1991),
propde um diametro minimo de 0,45 m para aquedutos sob estradas com comprimento
inferior 30 m e de 0,60 m para comprimentos superiores. Em aquedutos de sec¢des

rectangulares sdo propostas uma altura minima de 0,50 m e uma largura minima de 1,50 m.

No caso de aquedutos de seccdo rectangular, Ramsbottom e Rickard (1997) propéem, no
caso de aquedutos de seccdo rectangular, uma altura minima de 0,50 m e uma largura
minima de 1,00 m. No caso de aquedutos de secgdo circular, propdem um didmetro

minimo de 0,45 m.

No Quadro 3.5 apresentam-se valores de sec¢des e inclinacdes minimas normalmente

utilizadas em Franca.

Quadro 3.5 — Seccdes e inclina¢fes minimas adoptadas em Franca (*).

Tipo de seccdo SeccBes minimas InclinacBes minimas

D > 0,80 m (para estradas principais) S,=002= A<08m>

Circular D > 0,60 m (para estradas secundarias)

— 2 2
Altura superior a 0,50 m $=001=080m<A<30m

Rectangular Largura superior a 0,60 m

— 2
Altura + Largura superior a 1,50 m 50=0,005= A>30m

* Informacéo obtida sem referéncia bibliografica expressa.

Em Portugal, tendo em vista a posterior inspeccdo e eventual limpeza de aguedutos, a
BRISA considera como didmetros minimos 0,80 m nos restabelecimentos e 1,00 m na via
principal. O didmetro maximo adoptado pela BRISA ¢é de 1,50 m. Quando sdo exigidos
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diametros superiores a 1,50 m para a sec¢édo transversal de aquedutos, a BRISA recorre a
aquedutos de sec¢do rectangular, em betdo armado, variando a sua largura entre 1,50 m e
4,00 m.

Os diametros minimos adoptados em aquedutos pela JAE séo:
- 0,60 m nas estradas secundarias;
- 0,80 m nos itinerarios complementares e principais;

- 1,00 m em auto-estradas.

ENPC (1995) refere que ndo devem ser adoptadas inclinagdes longitudinais inferiores a
0,5%, recomendando o valor de 1% como valor minimo. Em projectos da BRISA e da JAE

é frequentemente utilizado o valor minimo de 1%.

3.7 — DIMENSIONAMENTO HIDRAULICO DE AQUEDUTOS

3.7.1 — Consideracdes prévias

Independentemente do procedimento de calculo a utilizar, no estudo de aquedutos deve ser
efectuado um reconhecimento do local das travessias, tendo em vista uma avaliacdo das
condicBes de escoamento a jusante e, ainda, estabelecer a altura maxima de agua a
montante do aqueduto, de forma a evitar possiveis prejuizos em propriedades urbanas ou

rusticas adjacentes e interferéncia com o sistema de drenagem da plataforma da via.

O dimensionamento hidraulico de passagens hidraulicas consiste essencialmente em:

- predefinir os tipos de estruturas a adoptar tendo em consideracdo as condi¢Oes
locais;

- verificar a capacidade de vazao face aos caudais de ponta de cheia a escoar;

- verificar a compatibilidade entre as alturas de agua a montante e as alturas
admissiveis tendo em conta os desniveis relativamente a areas circundantes e a
distancia ao nivel da plataforma;

- avaliar a eventual necessidade de proteccGes a montante e a jusante, em fungéo das

velocidades de escoamento, para efeitos de controlo de erosao.
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Nas alineas subsequentes apresentam-se 0s principais métodos de dimensionamento de

aguedutos:
USBRP;
Chow;
Bodhaine;
HDS5.

3.7.2 — Procedimento proposto pelo U.S. Bureau of Public Roads

O método mais divulgado para dimensionamento hidraulico de aquedutos é o proposto

pelo U. S. Bureau of Public Roads (e.g. Herr e Bossey, 1965 e U. S. Department of

Transportation, 1997). Este método tem sido preconizado pela BRISA (Brisa, 1974) e
pela JAE (JAE, 1998), sendo também aconselhado pela AASHTO (AASHTO, 1991) e
pela SETRA (ENPC, 1995) de Franca. Os passos de calculo considerados séo:

i)

Recolha de dados e defini¢do de parametros

caudal de ponta de cheia;

comprimento do aqueduto;

altura méxima de 4gua a montante;

inclinacédo do aqueduto;

tipo de aqueduto a utilizar no que diz respeito a forma e material,
tipo de estruturas de entrada e saida;

velocidade maxima admissivel a jusante do aqueduto.

Pré-dimensionamento

a) escolha do diametro ou altura do aqueduto respectivamente para sec¢oes
transversais circular ou rectangular, utilizando os abacos das Figuras B1 e
B2 do Anexo B, referentes a aquedutos com controlo a entrada admitindo
que Hw/D = 1,35;

b) se resultarem diametros elevados que criem dificuldades de transporte ou
colocacgéo (tubos de betdo de didmetro superior a 1,50 m), ou se a altura
de aterro for insuficiente para proporcionar pelo menos 1,00 m de

recobrimento, podem utilizar-se tubos em paralelo, subir a rasante ou
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recorrer a aquedutos de seccdo rectangular (box culvert) com largura
superior a altura, devendo, no entanto, a solucao escolhida ser justificada

por analise técnico-econdémica.

iii)  Determinacéo da altura de &gua a montante, Hw

a)

b)

determina-se a altura de agua a montante, Hw, necessaria para escoar 0
caudal de dimensionamento supondo que a seccdo de controlo é a
montante. A referida altura de agua pode ser obtida através da relacdo
Hw/D que se retira dos dbacos das Figuras B1 e B2 do Anexo B. Se o
valor de Hw for superior a altura maxima admissivel, escolhe-se outra
seccdo transversal e repete-se o calculo;
seguidamente, supbe-se o0 controlo a saida calculando Hw através da
expressdo (3.1), em que a perda de carga total, AH, se obtém dos &bacos
das Figuras B3 e B4 do Anexo B, ou entdo atraves da expressao (3.8). No
entanto, o valor de h, deve ser obtido da seguinte forma:

- seTw2>D = hy=Tw;

- seTw<D = hy,= Twou hy = (hs+D)/2, conforme 0 que tiver

valor mais elevado;

a altura de agua a montante, Hw, serd o maior dos valores calculados nas

alineas a) e b).

iv) De forma a encontrar a solugédo técnico-economicamente mais vantajosa devem

considerar-se outras formas e tipos de aquedutos.

v)  Calculo da velocidade a saida para o caudal de dimensionamento atendendo a

seccdo que controla o funcionamento do aqueduto:

a)

b)

quando o controlo do escoamento é a montante, a velocidade na
extremidade de jusante pode ser calculada recorrendo a uma férmula de
regime uniforme (e.g. Manning-Strickler);

para o controlo a saida, a velocidade pode ser calculada por

Qy
U=d 3.12
; ( )

em que A, € a seccdo de escoamento a saida do aqueduto;
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c) se, tendo em atencdo as condigdes locais, o valor da velocidade de saida
for superior ao maximo aconselhado no Quadro 3.6 deve prever-se uma
estrutura de dissipacdo de energia a saida, ou entdo diminuir a inclinacéo

do aqueduto.

Quadro 3.6 — Velocidades maximas em canais (adaptado de U.S. Corps of
Engineers, 1970).

Tipo de material do canal Velocidade maxima
(m/s)
Avreias finas ou limos (pouca ou nenhuma argila) 0,20 -10,60
Siltes arenosos ou argilosos, areias argilosas duras
ou margas duras 0,60 - 0,90
Terrenos parcialmente cobertos de vegetacao 0,60-1,20
Canais de terra revestidos com relva (i < 5 %) 1,50
Argilas 1,50-1,80
Rochas brandas (arenitos e xistos brandos) 1,20-2,40
Rochas duras 30-45
Cimento ou betdo 45-6,0

3.7.3 — Procedimento proposto por Chow

Chow (1959) considera os seis tipos de escoamentos através de aquedutos descritos na

seccao 3.3, diferindo apenas a sua numeracao.

De forma a facilitar o processo de calculo de aquedutos, Chow (1959) propbe um
dimensionamento simplificado pelos abacos da Figura 3.10, para seccOes rectangulares e
circulares, com estruturas de entrada de bordos em aresta viva. Para estruturas de entrada
com bordos arredondados, os valores de HwW/D devem ser corrigidos de acordo com as

indicaces do Quadro 3.7.

Quadro 3.7 — Estruturas de entrada com bordos arredondados. Correc¢bes a efectuar no
valor de HW/D (adaptado de Chow, 1959).

Tipo de aqueduto Hw/D <1,00 |1,00< HW/D<1,550| Hw/D > 1,50

Rectangular 0,87 Hw/D 0,87 HW/D 1,09+0,10 HwW/D
Circular 1,00 Hw/D 0,36+0,64 HwW/D | 0,62+0,46 Hw/D
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Figura 3.10 — Dimensionamento de aquedutos circulares e rectangulares. Estrutura de
entrada com bordos em aresta viva (extraido de Chow, 1959).

No que se refere a metodologia de dimensionamento, Chow (1959) considera o seguinte:

nos casos do escoamento com entrada e saida submersa (escoamento tipo 1V) e do
escoamento com secgdo cheia e saida livre (escoamento tipo VI), uma vez que sdo
escoamentos em pressdo, 0 dimensionamento hidraulico pode ser efectuado
utilizando a lei de resisténcia que se julgue mais adequada;

para o escoamento com superficie livre e entrada afogada (escoamento tipo V), o
dimensionamento hidraulico pode ser efectuado da mesma forma que o escoamento
por orificios, em que o coeficiente de vaz&o do orificio, Cp, pode ser determinado
pelo Quadro 3.8;
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nos outros tipos de escoamentos com superficie livre [escoamento em regime lento
ao longo do agqueduto (escoamento tipo I11), escoamento com altura critica a saida
(escoamento tipo 1) e escoamento com altura critica & entrada (escoamento tipo )],
0 dimensionamento pode ser efectuado como se de um descarregador se tratasse,
considerando um coeficiente de vazéo, Cp, cujo valor pode ser determinado pelos
abacos das Figuras 3.11, 3.12 e 3.13.

Quadro 3.8 — Coeficiente de vazdo. Escoamentos tipo V (adaptado de Bodhaine, 1976).

r/D ou w/D
Hw/D
0,00 0,02 0,04 0,06 0,08 0,10 0,14

14 0,44 0,46 0,49 0,50 0,50 0,51 0,51
1,5 0,46 0,49 0,52 0,53 0,53 0,54 0,54
1,6 0,47 0,51 0,54 0,55 0,55 0,56 0,56
1,7 0,48 0,52 0,55 0,57 0,57 0,57 0,57
1,8 0,49 0,54 0,57 0,58 0,58 0,58 0,58
1,9 0,50 0,55 0,58 0,59 0,60 0,60 0,60
2,0 0,51 0,56 0,59 0,60 0,61 0,61 0,62
2,5 0,54 0,59 0,62 0,64 0,64 0,65 0,66
3,5 0,55 0,61 0,64 0,66 0,67 0,69 0,70
3,0 0,57 0,62 0,65 0,67 0,68 0,70 0,71
4,0 0,58 0,63 0,66 0,68 0,70 0,71 0,72
50 0,59 0,64 0,67 0,69 0,71 0,72 0,73

1.00

Usar 0,93 para valores de Hw/D<0.4
0.90 -
S
0.80
0.70 ‘ ‘ ‘ T T
04 0.6 0.8 1.0 1.2 14 1.6

Hw /D

Figura 3.11 — Coeficiente de vazdo para escoamentos dos tipos I,Il e Ill. Estrutura de
entrada com os bordos em aresta viva (adaptado de Bodhaine, 1976).
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1.2
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L 11 @r
' —> $ bouD
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0 0.02 004 006 008 01 0.12 0.14
r/b ou r/D

Figura 3.12 — Aqueduto com os bordos de entrada arredondados. Correcgbes ao coeficiente
de vazdo. (adaptado de Bodhaine, 1976).

1.2

o = 60°

1.15
1 o =45° o
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/ﬂ — { boub
1.05 |1 W $/ %

1 T T
0 0.02 004 0.06 0.08 0.1

W/b ou w/D

Kw

Figura 3.13 — Aqueduto com os bordos de entrada em bisel. Correcgdes ao coeficiente de
vazao (adaptado de Bodhaine, 1976).

3.7.4 — Procedimento proposto por Bodhaine (1976)

Bodhaine (1976) apresenta, para 0s seis tipos de escoamentos definidos na alinea 3.3,

expressdes para o calculo da vazdo (Quadro 3.9).

A determinacdo dos coeficientes de vazdo dos escoamentos do tipo I, Il e 11l pode ser

efectuada pelo dbaco da Figura 3.11, no caso de estruturas de entrada com muro de testa
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vertical. Se os bordos da estrutura de entrada forem arredondados ou em bisel, os valores
obtidos pela Figura 3.11 devem ser corrigidos de acordo com as das Figuras 3.12 e 3.13,

apresentadas na alinea anterior.

Quadro 3.9 — Tipos de escoamentos. Equacdes de vazdo (adaptado de Bodhaine, 1976, in
French, 1986).

Tipo de escoamento Equacéo de dimensionamento
Tipo | - Altura critica a entrada U,
HWD <15 Tw/D<1,0 Qi =Co A 20| HW+ay— == —AH,
Twihe< 1,0 g
Tipo Il — Altura critica a saida U,
HWD<15 Tw/D<10 Qs =Cp A /20| HW+ Z+%E-dc —AHy , —AH, 5
Tw/h.< 1,0
Tipo Il — Esc. em regime lento UlZ
HwD<15 Tw/D<1,0 Qi =Cp A /29 HW+ 2y hy —AH,, —AH, 3
Twih, > 1,0
1
Tipo IV - Saida submersa Q,=C 29(HW—TW) 2
HwD<10 Tw/D>10 G P (29C2n2L/ R4/3)
Tipo V — Saida submersa Qs =Cp A .[2g Hw
HWD>15 TwD<10 ¢
Tipo VI — Seccdo cheia e saida livre Qs =Cp A x/zg(HWJr z—h, —AH2_3)

Hw/D>15 Tw/D<1,0

Para os escoamentos dos tipos IV e VI, o coeficiente de vazdo pode ser determinado por
interpolacdo dos valores do Quadro 3.10. Em funcdo da geometria da estrutura de entrada
os coeficientes de vazdo do Quadro 3.10 devem ser corrigidos de acordo com as Figuras
3.12e3.13.

Quadro 3.10 — Escoamentos tipo IV e VI. Coeficiente de vazdo. (adaptado de Bodhaine,

1976).
Valores de r/D ou w/D | Coeficiente de vazdo, Cp
0,00 0,84
0,02 0,88
0,04 0,91
0,06 0,94
0,08 0,96
0,10 0,97
0,12 0,98
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Se o0 escoamento for do tipo V, o coeficiente de vazdo pode ser determinado a partir do
Quadro 3.8.

3.7.5 — Dimensionamento segundo a Hydraulic Design Series (HDS) N° 5

O dimensionamento hidraulico de aquedutos, de acordo com as indica¢Ges do documento
Hydraulic Design Series n° 5 (HDS 5), Norman et al (1985), tem por base o célculo das
alturas de agua a montante e a jusante nos tipos de escoamentos descritos na alinea 3.3.
Este procedimento de célculo estd também bastante divulgado, sendo recomendado pela
FHA (U.S. Federal Highway Administration) e pela CIRIA (Construction Industry
Research and Information Association).

O procedimento de calculo pode ser resumido nos seguintes passos:
i)  determinar a seccdo de controlo do escoamento
controlo a montante = ir para 0 passo ii)
controlo a jusante = calcular a altura de agua a montante, Hw/D, de acordo com:

Hw=AH +h - LxS, (3.1)

(3.8)

1246 n* L) y?
AH =|1+Kg+———

D4/3 E
i) célculo da intensidade de descarga, definida por

ko Qg

(3.13)

sendo:
Qq - caudal de dimensionamento;

Ko - pardmetro que assume o valor de 1,811 s/m®® (1,0 s/ft®°);
A - areada seccdo transversal do aqueduto;
D - altura ou didmetro do aqueduto.

ko Qq :
se Wssﬁ = ir para passo iii)

ko Qq

se Ny >4,0 = ir para passo iv)

Qq , . . ) )
se 3,5<%<4,0 = ¢ aconselhado um dimensionamento mais cuidado,

nomeadamente utilizando os procedimentos do USBPR, expostos na alinea 3.7.3.
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iii) calcular HW/D utilizando a equacdo (3.14), ou (3.15), a definir pelo Quadro 3.11,
para escoamentos com superficie livre e entrada livre
k Qo )
Hw E. d
—=—"4+K|——=| +k 3.14
SECAMLLA a1
M
Hw ky Qq
—=K|—= 3.15
D {A Dof’] (3.15)
sendo:
Hw - altura de &gua acima da soleira na sec¢cdo de montante (m);
So - inclinacdo da soleira do aqueduto;
K, M - constantes empiricas (Quadro 3.11);
ks - pardmetro que toma o valor de 0,7 para estruturas de entrada chanfradas
e de -0,5 nas restantes;
E. - energia critica (m).
Quadro 3.11 — Dimensionamento de aquedutos segundo HDS n° 5. Constantes empiricas a
utilizar nas expressdes (3.14) ou (3.15) e (3.16) (adaptado de Ramsbottom e
Rickard, 1997).
Tipo de . Tipo de estrutura de entrada / tipo de
aqueduto Material bordos Eq. K M c Y
Muro de cabeceira / bordos verticais 3.14 10,0098 | 2,0 |0,0398]| 0,67
Betdo | Muro de cabeceira / bordos arredondados | 3.14 | 0,0078 | 2,0 |0,0292 | 0,74
Circular Extremo saliente / bordos arredondados 3.1410,0045| 2,0 |0,0317 | 0,69
Metal Muro de cabeceira / bordos verticais 3.14 10,0340 | 1,50 | 0,0553| 0,54
corrugado Chanfrado de acordo com o talude 3.14 10,0018 | 2,50 | 0,0300 | 0,74
9 Extremo do aqueduto saliente 3.14 10,0018 | 2,50 | 0,0243| 0,83
Muro de cabeceira e muros de ala com
angulo de 30° a 70° / bordos verticais 3.14 | 0,026 | 1,0 |0,0385]| 0,81
Muro de cabeceira com/sem muros de ala
com angulo de 30° a 70% bordos verticais | 3.14 | 0,061 | 0,75 | 0,0400 | 0,80
Betdo | Muro de cabeceira e muros de ala sem
inclinacdo / bordos verticais 3.14 | 0,061 | 0,75 | 0,0423| 0,82
Rectanaular Muro de cabeceira com chanfros de
g 20mm 3.15 | 0,515 | 0,667 | 0,0375 | 0,79
Muro de cabeceira / Bordos em bisel a 45° | 3.15 | 0,495 | 0,667 | 0,0314 | 0,82
Muro de cabeceira / bordos verticais 3.14 10,0083 | 2,0 |0,0379] 0,69
Metal Muro de cabeceira espesso e extremo do
aqueduto saliente 3.14 10,0145 | 1,75 | 0,0419 | 0,64
corrugado .
Muro de cabeceira pouco espesso e
extremo do aqueduto saliente 3.14|10,0340| 1,5 | 0,496 | 0,57
Muro de cabeceira / bordos verticais 3.14 10,0083 | 2,0 |0,0379| 0,69
Metal | Chanfrado de acordo com o talude 3.14 10,0300 | 2,0 |0,0463| 0,75
Abobadado .
corrugado | Muro de cabeceira pouco espesso €
extremo do aqueduto saliente 3.14|10,0340| 1,5 |0,0496| 0,57
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iv) calcular Hw/D utilizando a seguinte expressdo para escoamentos com superficie livre

e entrada afogada

Hw K Qu |
=C AD% +Y+ks § (3.16)

5 -

em que c e Y sdo constantes empiricas definidas no Quadro 3.11.

3.7.6 —Formula de Talbot

Embora de interesse reduzido para Portugal, julgou-se oportuno apresentar a férmula de
Talbot para dimensionamento hidrolégico e hidraulico de aquedutos, utilizada quando nédo
se dispbe de dados que permitam estimar a precipitacdo intensa de dimensionamento.
Segundo Bustamante (1996), a formula de Talbot foi estabelecida com base num grande
namero de precipitacfes intensas, com valores que atingiram 100 mm/h, na zona oeste dos
Estados Unidos. A formula de Talbot é
A=01832 C, ‘{/E (3.17)

sendo:

A - éreada seccdo transversal do aqueduto (m?);

A, - area da bacia hidrogréafica (ha);

Ct - coeficiente dependente do tipo de solos.

Em terrenos de permeabilidade elevada os valores do coeficiente da férmula de Talbot,

apresentados no Quadro 3.12, devem ser reduzidos em 50 %.

Quadro 3.12 — Coeficientes da férmula de Talbot ( adaptado de Bustamante, 1996).

Tipo de solo Coeficiente Cy
Terrenos montanhosos e escarpados 1,00
Terrenos quebrados com pendentes moderadas 0,65
Bacias irregulares e muito largas 0,50
Terrenos agricolas ondulados 0,33
Terrenos planos nao afectados por inundagdes 0,20

79



Capitulo 3

3.8 — DISSIPACAO DE ENERGIA

3.8.1 — Consideracdes gerais

Sempre que 0 escoamento na extremidade de jusante de um aqueduto apresenta velocidade
ndo compativel com a capacidade de resisténcia do leito a erosdo (Figuras C13 e C14 do
Anexo C), ha que tomar medidas para evitar ou limitar tal erosao.

Os tipos de estruturas de dissipacdo de energia mais frequentemente utilizadas a jusante de
aguedutos séo:

- bacias de dissipacao por ressalto hidraulico;

- estruturas de queda;

- bacias de dissipacdo por impacto;

- canais com soleira em degraus;

- canais com macrorugosidades;

- bacias de dissipacdo com gabides;

- estruturas com macrorugosidades;

Para velocidades a saida de aquedutos superiores a 4,5 m/s é usual utilizarem-se

enrocamentos de proteccao.

No caso de canais ndo revestidos com betdo, as estruturas referidas estdo normalmente
associadas a protecgfes com enrocamentos que dependem da geologia do terreno de
jusante. A escolha do tipo de estrutura a adoptar depende de factores como o caudal de
dimensionamento, a topografia e a geologia da linha de agua, para além de aspectos

relacionados com o custo da obra.

Para que o canal seja estavel a jusante de qualquer estrutura de dissipacdo, a tensao
tangencial ao longo do perimetro molhado deve ser inferior a tensdo tangencial critica de
arrastamento, t;, do material do leito. No Quadro 3.13 sdo apresentados valores da tenséo

tangencial critica e velocidades maximas admissiveis para diferentes tipos de materiais.

No caso de canais largos e escoamento em regime uniforme, a tensdo tangencial actuante

sobre as particulas que constituem o leito pode ser calculada por
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sendo:

T:7wh3)

T - tensdo de arrastamento;

Yw - Ppeso volimico da &gua;

h - altura de escoamento;

So  -inclinacdo da soleira do canal.

(3.18)

Quadro 3.13 — Velocidades e tensGes tangenciais criticas de arrastamento (adaptado de
U.S. Corps of Engineers, 1970, e de United Nations, 1973).

. Diametros \% Ter

Material do canal (mm) (m/s) (N/m?)
Areia lodosa (ndo coloidal) .................... - 0,50 2,0
Silte lodoso (ndo coloidal) ..................... - 0,60 2,5
Aluvido siltoso (ndo coloidal) ................ - 0,60 2,5
Lodo comum consistente .........cccceveveeeene - 0,75 3,6
Aluvido siltoso (coloidal) ...........cc......... - 1,15 12,0
Argila rija (muito coloidal) .................... - 1,15 12,0
Argila XistoSa .....ccovevevviiveveenese e - 1,85 31,2
Areiafina ..o, 0,602-0,25| 0,45 1,2
Areia Media .....cooeveeeeveeeeeee e 0,25-0,5 0,50 1,7
ATEIa groSSa ....cvvevevveiieeieie e eeeeese e 0,5-2,0 0,60 2,5
SEIXO FINO oo 4,0-8,0 0,75 3,6
SEIXO0 QroSSO .evveeeeeeeieesie e, 8,0-64,0 1,25 14,4
Calhau rolado e seixo achatado ............. 64,0 — 256,0 1,25 43,2
Canais revestidos com relva (incl.< 5%) - 1,50 -

3.8.2 — Enrocamento de proteccao

A proteccdo com enrocamento e frequentemente utilizada quando a velocidade do

escoamento a saida de aquedutos é inferior a 4,5 m/s, pois, para estas situacdes, € mais

econdmica de que a construcdo de estruturas de dissipacdo de energia.

O dimensionamento do enrocamento de proteccdo pode ser efectuado de acordo com o0s

critérios apresentados e analisados em Samora (1993):

O diametro meédio da pedra a colocar no tapete de enrocamento, para escoamentos

com elevada intensidade de macroturbuléncia é calculado por
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Dgg = —— (3.19)

em que Dsp (M) € o didmetro do enrocamento correspondente a 50% sobre a curva
granolométrica e U é a velocidade média do escoamento a saida do aqueduto (m/s);

- O maior bloco (Diog) € 0 menor bloco (Do) deverdo pesar, respectivamente, o
quadruplo e um quarto do peso do bloco médio (Taylor, 1973). Admitindo que o
peso dos blocos é proporcional ao cubo do diametro, obtém-se

Do _ 377 ~158 (3.20)
50

Do _ :iﬁ ~ 0,63 (3.20a)

D 4

- A espessura minima do tapete de enrocamento é 1,5D;qo.

O didmetro médio do enrocamento de protec¢do, Dsp, também pode ser calculado pela

expressao de Izbash citada em Debo e Reese (1995)

U 21 Yw
Dso = 29 2 (7/5_7wj (3.21)

sendo:
Dsy - didmetro do enrocamento correspondente a 50% sobre a curva
granolomeétrica;

Yw - Ppeso volimico da agua;

Ys - peso volimico do material dos blocos de enrocamento;
U - velocidade média do escoamento a saida do aqueduto;
C - coeficiente de Izbash igual a 0,86 para escoamentos altamente turbulentos e

a 1,20 para escoamentos de turbuléncia normal.

E frequente adoptar-se para peso volimico do material dos blocos de enrocamento um
valor de 2650 N/m* (Samora, 1993).

A extensdo do enrocamento de proteccdo pode ser calculada pela seguinte expressao

apresentada em Debo e Reese (1995)

L=45 Fr h (3.22)
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em que Fry e h; sdo, respectivamente, o nimero de Froude e altura de a4gua a jusante da
estrutura de saida do aqueduto. Os valores correntemente utilizados em projectos da JAE e

da BRISA séo apresentados nos Quadros 3.14.

Quadro 3.14 — Extensdo do tapete (m) a adoptar em aquedutos de secgdo circular (extraido
de LNEC, 1996).

Velocidade, U
(m/s)
Diametro ((js])conduta, D <25 25235 35245
0,60 2,0 2,5 3,0
0,80 2,5 3,0 3,5
1,00 3,0 3,5 4,0
1,20 3,5 4,0 45
1,25 3,5 40 45
1,50 4,0 45 5,0
1,80 45 5,0 5,0

3.8.3 — Bacias de dissipacéo de energia por ressalto

3.8.3.1 — Consideragdes prévias

As alturas conjugadas do ressalto hidraulico podem ser obtidas pela aplicacdo do teorema
de Euler ao volume limitado pelas seccGes da primeira e da segunda altura conjugada. No
caso de seccOes rectangulares obtém-se a seguinte expressdo

LA (329

sendo:
hy, h; - alturas conjugadas;

Fr; - numero de Froude na seccdo de montante do ressalto.

A perda de carga provocada pelo ressalto entre as alturas conjugadas pode ser calculada
utilizando o teorema de Bernoulli. Considerando as cotas z; = z, obtém-se

U12 U22
AH,, =£E+hl]—(—+ hzj (3.24)

que, no caso de seccdes rectangulares, se pode escrever
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AH,, = (b =n)* (3.24a)
ah,h,

Peterka (1964) refere que o comprimento do ressalto varia entre 4,4h;, e 6,0h,, quando o
namero de Froude estiver compreendido entre 2,0 e 5,0. Para valores do nimero de Froude
superiores a 5,0, 0 comprimento do ressalto pode considerar-se como sendo sensivelmente
igual a 6,0h,. Para canais de seccdo trapezoidal, Pozey e Hsing (1941) apresentam a

seguinte férmula aproximada para o calculo do comprimento do ressalto, Lr
e 5 {1+4 MJ (3.25)
hy by

em que h, é a altura a jusante do ressalto e b; e b, sdo, respectivamente, as larguras da

superficie livre a montante e a jusante do ressalto.

Em geral, verifica-se que as bacias de dissipacdo mais econOmicas e eficazes
correspondem a numeros de Froude compreendidos entre 4,5 e 9,0, em que a perda de

carga é da ordem de 45 a 75%.

3.8.3.2 — Baciatipo PWD

Este tipo de bacia, utilizado a jusante de condutas de sec¢do circular com diametros
compreendidos entre 450 mm e 1850 mm e para cargas inferiores a trés vezes o diametro
da conduta (Figura 3.14), foi desenvolvido pelo Public Works Department, na Australia.

Argue (1961) refere que este tipo de bacias, s6 deve ser utilizada a jusante de condutas em

gue a velocidade média ndo seja superior ao valor definido pela seguinte expressdo
U<2/gD (3.26)

em que U e D sdo expressos em m/s e em m, respectivamente.
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0,50 ,0,2D

U Larqura do
— |D canal

Figura 3.14 — Bacia tipo PWD (extraido de Argue, 1961).

3.8.3.3 — Bacia tipo WES

As bacias tipo WES, descritas em Fletcher e Grace (1972), diferem essencialmente das
bacias tipo PWD por as paredes laterais apresentarem um angulo de divergéncia inferior

(cerca de 7°) e serem mais alongadas.

— |
8
U
- D
;
U

| | 5D‘ |

Figura 3.15 — Bacia tipo WES (adaptado de U. S. Corps Engineers, 1991).
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O dimensionamento hidraulico destas bacias deve ser efectuado de acordo com

Q <290 h3( L j0,4(D/h3)l

D2~ """ D\D

sendo:
Qs - caudal de dimensionamento (m%/s);
D - diametro da conduta (m);
L - comprimento da bacia, em geral igual a 5D (m);
hs - altura de agua a jusante da bacia (m).

3.8.3.4 — Baciatipo SAF

(3.27)

Este tipo de bacia foi desenvolvido pelo Laboratério de Saint Anthony Falls (Wilken,

1978), cujas simbologia e dimensdes tipo se apresentam na Figura 3.16.

© TALUDE COM
ENROCAMENTO
R
‘ / [ =
—] [} <Z(
] (@]
— J ENROCAMENTO o
- -0 - — = — — — = Bl =B, — — — —| - ©
— am =
)
\E - g
\ . =
\
=1/3L y
= TALUDE COM
LA L ENROCAMENT,

Curva parabdlica

Figura 3.16 — Bacia tipo SAF (extraido de Wilken, 1978).
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O dimensionamento hidraulico destas bacias deve ser efectuado de acordo com as

seguintes indicacdes:

V72 . ,
calcular o valor de H, =y, +2—° e 0 respectivo numero de Froude, Fro;
g

fazer By = 2D para Vp da ordem de 6 m/s e igual a 25D a 3D para valores
superiores e até 12 m/s;
adoptar um valor para o desnivel, Az, por forma a ter em conta a curva de vazdo

i . . . H,B
natural no canal de jusante, ndo devendo ser considerado inferior a #;

fixar o comprimento do divergente, La, tendo em consideracdo as relagdes do
Quadro 3.15;

calcular o valor da primeira altura conjugada, hy, e da velocidade V; sendo

H; =Ho + A4z- AH, em que AH é a perda de carga no divergente;

calcular o valor de Fr, referente a seccao da primeira altura conjugada, e o valor da

segunda altura conjugada, hy;

7,5h,
Fr,

determinar o comprimento da bacia, L, através da expressdo L = devendo

este comprimento ser superior a 1,4h,.

Quadro 3.15 — Valores para o comprimento do divergente em bacias tipo SAF (extraido de
Ramos, 1996).

B,/D
Fro 2.0 25 3.0 40
2 25 31 37 5,2
3 36 45 5.4 73
4 46 58 7.0 9.8
5 5,5 7.0 85 12,0
6 6.5 8.1 9.9 14,0

Os blocos de queda e de amortecimento e a soleira terminal devem ser definidos da

seguinte forma:

0s blocos de queda devem ter uma altura igual a h; e uma largura igual ao
espacamento, de 0,75h;;

0s blocos de amortecimento devem ter uma altura compreendida entre 1,0h; e 1,2h;
devendo ser colocados a uma distancia do inicio da bacia de 0,33L a 0,45L. A
largura destes blocos deve ser igual ao espacamento e com valor igual a 0,75h;.0s
blocos proximos da parede devem ser afastados desta de uma distancia igual a
0,5h;
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- alargura dos blocos devera ser igual ao espacamento, devendo a soma da largura
de todos os blocos ser igual a um valor compreendido entre 0,4B; e 0,5B;. Estes
blocos devem ter a face de montante vertical e a de jusante inclinada a 1:1. A sua
espessura deve ser igual a 0,2h;, com um valor minimo de 0,45 m;

- asoleira terminal deve ter a face de montante vertical e uma altura igual a 0,07hy;

- 0s muros de ala devem ser inclinados a 45° em relacdo ao eixo da conduta;

- ainclinacdo do fundo a jusante da bacia deve ser igual a 1V/5H.

3.8.3.5 - Baciatipo llldo USBR

As bacias de dissipacdo do tipo Il do USBR, representadas na Figura 3.17, sdo de planta
rectangular e fundo horizontal e apresentam blocos de amortecimento e soleira de jusante

continua.

Este tipo de bacias s6 deve ser utilizado quando a montante do ressalto ocorrerem
velocidades nédo superiores a 18 m/s e caudais por unidade de largura iguais ou inferiores a
18 m%/s. Com este tipo de bacias consegue-se reduzir para cerca de 45% o comprimento da

bacia, em relacdo a uma bacia rectangular simples (Lencastre, 1991).

Blocos de queda

Blocos de amortecimento

Mﬁﬁ Soleira

/
7Lhw/z 0,375h;
" 0,75h3
1:1 2:1
T

B N
© . 08h, - R

Lt v~ T

Figura 3.17 — Bacia tipo 11l do USBR.
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Os valores da altura dos blocos de amortecimento, hsz, e da altura da soleira terminal, ha,

podem ser calculados recorrendo ao abaco da Figura 3.18.

\ O,Z‘hz \ \
4 4 ->
- 21 : ]m Blocos de amortecimento
hﬁ
3 Soleira de jusante //
Bloco de amortecimento .o /
E& ° °® °
hl. hl. 2 [ ] I R
m = -o.-""-,----'---- .
UL BN P S afr - . Soleira de jusante
1
O T T T 1
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18
Frlziv1
Joh

Figura 3.18 — Alturas dos blocos de amortecimento e da soleira de jusante em bacias tipo
111 do USBR (adaptado de Simon e Korom, 1997).

A funcdo dos blocos de queda ¢ dividir a lamina liquida em jactos diferenciados, sendo
desviados do fundo ao passarem sobre os blocos, dando origem a um grande nimero de
turbilhdes dissipadores de energia. A accdo destes permite reduzir o comprimento da bacia

e diminuir a tendéncia para o ressalto se deslocar para jusante.

Os blocos de amortecimento recebem o impacto do escoamento, criando grandes turbilhdes
que dissipam energia, originando flutuacbes de pressdo importantes. No caso de
velocidades elevadas a montante essas flutuacGes de pressdo podem provocar fendmenos

de cavitacdo e darem origem a erosao nos blocos de amortecimento e no fundo da bacia.
A finalidade da soleira de jusante é dirigir as correntes do fundo para o alto, afastando-as

do fundo a saida da bacia. O nivel minimo de jusante, compativel com a fixacdo do
ressalto, é corresponde a 0,83h;.

89



Capitulo 3

3.8.3.6 — Bacia tipo IV do USBR

As bacias de dissipacdo tipo IV do USBR, representadas na Figura 3.19, possuem
deflectores e soleira terminal continua. Estas bacias sdo adequadas para 0s casos em que 0
ressalto é oscilante, o que acontece quando o nimero de Froude na sec¢do de montante
estiver compreendido entre 2,5 e 4,5 (Lencastre, 1991). No entanto, devido ao seu grande
comprimento, por questdes econdmicas, este tipo de bacia é pouco utilizado a jusante de
aquedutos.

A eficiéncia deste tipo de bacias reside no efeito dos blocos de queda que atenuam de
forma significativa as ondula¢fes formadas. De referir que este tipo de onda é de dificil
amortecimento, pois ao embater em obstaculos pode ser amortecida ou ampliada causando

danos em estruturas de jusante como canais de terra e proteccOes de betéo.

O comprimento a dar a este tipo de bacias deve ser igual ao de uma bacia sem acessorios,
podendo ser calculado, por exemplo, através da expressao 3.25. Os restantes elementos
deveram ser dimensionados de acordo com a Figura 3.19.

Deflectores

0,75m
,9hy 2]

2N

.
N < a P
\ L=l

Figura 3.19 — Bacia tipo IV do USBR.
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3.8.4 — Estruturas de queda

Nas estruturas de queda a dissipacéo de energia é feita, fundamentalmente, por impacto do
jacto no colchdo de agua existente e sobre a soleira. Na Figura 3.20 representa-se uma
estrutura de queda simples, bem como graficos que permitem calcular as suas dimensoes

em funcéo das caracteristicas do regime critico.

B/2

/ Az/h§

.
POSICAO DO /
TERRENO

/ Az/hc8

Figura 3.20 — Estrutura de queda simples (adaptado de U. S. Corps of Engineers, 1991).

Com o objectivo de reduzir o comprimento deste tipo de bacias foram introduzidos blocos
de amortecimento. A geometria deste tipo de estrutura, que se representa na Figura 3.21, €

definida com base nos seguintes critérios apresentados pelo USBR (1977):

- comprimento total da bacia L =Lg+ 255N
- altura dos blocos a= 0,8h;
- largura e espacamento dos blocos = (0,40 + 0,15)h;
- altura da soleira terminal = 0,40 h;
altura minima das paredes laterais = h, + 0,85 h. >3 h,.
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45’

Oooooo

h

A7
he215 he
| I [l

Lq U‘Shc‘ 1.75h¢

255he

Figura 3.21 — Estrutura de queda com blocos de amortecimento (adaptado de USBR,
1977).

O valor do comprimento Ly é definido com base no grafico apresentado na Figura 3.22, em
que N é um parametro adimensional, designado por nimero de queda, calculado por:

2

N q

— 3.28
ng23 ( )

em que Az é a queda e g é o caudal por unidade de largura.

Os blocos, paralelepipédicos, deverdo ocupar uma largura de cerca de 50% a 60% da

largura da bacia.

Para garantir a fixacdo do escoamento macroturbulento no interior da bacia, o nivel de
jusante deve ser igual ou superior ao da segunda altura conjugada. O valor da segunda
altura conjugada pode ser obtido com base na seguinte expressao

2
(%] 2y (AH o Z_gj (3.29)

em que hy, e Vi, representam, respectivamente, a altura de agua e a velocidade a montante

da bacia.
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Figura 3.22 — Valores de Ly / Az (extraido de Ramos, 1996).

Caso o canal a montante seja erodivel, € necessario verificar a sua estabilidade na zona
proxima da estrutura de queda. Ramos (1996) refere que se for adoptada uma proteccéo
com enrocamento, a sua extensdao devera ser pelo menos igual a duas vezes o valor da

energia especifica do escoamento em regime uniforme.

Independentemente da estrutura de queda que se adopte, deve ser assegurada a entrada de
ar para a cavidade sob a face inferior da veia liquida, por forma a se evitar a formacéo de

depressdes e consequentemente instabilidades da veia liquida.

3.8.5 — Bacias de dissipacgéo por impacto

As bacias de dissipacao de energia por impacto sao estruturas compactas, em que a energia
do escoamento é essencialmente dissipada por impacto dum jacto contra uma parede
vertical e a restante por accao dos turbilhGes que se formam apds o impacto no interior da
estrutura. De uma forma geral, o elemento de impacto é uma laje de betdo em forma de L
invertido.

De entre este tipo de bacias, as mais frequentes sdo as desenvolvidas pelo USBR,
(Peterka, 1964). Sdo também utilizaveis a jusante de condutas em pressdo de seccBes
circulares, ou aproximadamente quadradas.
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O dimensionamento hidraulico de bacias de impacto com blocos é feito tendo por base a
Figura 3.23. A velocidade de entrada ndo deve exceder 9 m/s, podendo o diametro da
conduta atingir 1,80 m. De referir que este tipo de estrutura ndo necessita de enrocamento

de proteccéo a jusante.

[+—— Blocos
I

PLANTA

0,16 L 043 1
1

0,50 L

] AREERR

0,75 |

0,42 1
0,36 |

Figura 3.23 — Bacia de dissipacao por impacto (adaptado de Smith e Korolischuk, 1973).

Embora nédo apresentem exigéncias de nivel a jusante, o seu funcionamento melhora com
uma pequena altura de dgua acima do bordo da caixa. O nivel de jusante ndo deve exceder
o0 da face inferior da laje horizontal do elemento de impacto, para que o escoamento nao

galgue esse elemento.

Este tipo de estrutura também pode ser utilizado sem os blocos de amortecimento, desde
que se coloque um enrocamento de protec¢do a jusante com comprimento igual a largura
da bacia, de acordo com a Figura 3.24. O diametro do material de enrocamento, Dso, a
jusante destas bacias de dissipacdo pode ser determinado através do Quadro 3.16, ou

utilizando a expressao proposta por Samora (1993)
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U2

= 5g (3.19)

DSO

em que Dsy (m) € o didmetro do enrocamento correspondente a 50% sobre a curva

granolométrica e U é a velocidade media do escoamento a saida do aqueduto (m/s).

Quadro 3.16 — Didmetro do enrocamento de protec¢do em bacias de dissipa¢do por impacto
sem blocos (adaptado de Lencastre, 1991).

Diametro da conduta, D | Didametro do enrocamento, Ds
(m) (m)
0,45 0,10
0,60 0,18
0,75 0,20
0,90 0,23
1,05 0,24
1,20 0,26
1,35 0,30
1,50 0,33
1,80 0,35

,,,,, T <® |l i
Ff*fﬁf | |
| N |
L ‘
} I L I
T B 'S
4‘ [ [
| :‘L N e )
F‘*; T I SECCAO
e Y I B-B
S T
| 8 L=3/4 (I)
o “/in -
PLANTA f=1/6 (1
. e=1/12()
a=1/2 (1)
T w b=3/8 (1)
Ao -
A | -
— — =2 -
| .
ey + |
\—q ?1/18' Enrocamento
SECCAD
AN

Figura 3.24 — Bacia de dissipacdo por impacto sem blocos (extraido de Beichley, 1971 in
Lencastre, 1991).
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A largura minima destas bacias pode ser calculada pela expresséo citada por Debo e Reese
(1995)

fg” =288 Fr,”%% (3.30)

sendo:
/min - largura minima da bacia de dissipagé@o por impacto;

Fr; - nimero de Froude na sec¢do de montante do ressalto;

D - diametro ou altura do aqueduto.

Fletcher e Grace (1972) propdem a seguinte expressao alternativa:

0,55
0 ’

3.8.6 — Estruturas de dissipacao de energia com gabides

No que se refere a obras hidraulicas fluviais, as estruturas de dissipacdo de energia com
gabides tém sido bastante utilizadas no controlo da dissipacdo a saida de colectores, na
proteccdo e controlo das erosdes em canais e em pequenas obras transversais de correc¢ao
fluvial. As estruturas de queda, referidas na alinea 3.8.4, podem ser executadas com este

material.

A aplicacdo de gabides a jusante de condutas esta condicionada aos valores da velocidade a
saida. Ramos (1996) sugere que, para velocidades superiores a 4,5 m/s, se adoptem bacias
de dissipacdo revestidas com betdo. No Quadro 3.17 apresentam-se indicacdes relativas a
utilizacdo de gabides como estruturas de dissipacdo de energia.

Quadro 3.17 — Utilizacdo de estruturas de gabides na dissipacdo de energia (adaptado de
Ramos, 1996).

Velocidade a saida da conduta | Comprimento de protec¢do | Espessura dos gabides
(m/s) (m) (m)
2,1a30 3,0 0,30
30a45 40 a 70 0,45
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Agostini et al (1988) propdem as que as estruturas de dissipacdo com gabides apresentem

as caracteristicas indicadas no Quadro 3.18.

Quadro 3.18 — Espessuras dos gabides em funcéo da velocidade do escoamento (adaptado
de Agostini et al, 1988).

Espessura dos Pedra de enchimento Velocidade critica| Velocidade maxima
gabides Calibre Dso do escoamento de escoamento
(m) (mm) (m) (m/s) (mfs)
70 - 100 0,085 3,5 4,2
0,15-0,17
70 - 150 0,110 4,2 4,5
70 - 100 0,085 3,6 55
0,23-0,25
70 - 150 0,120 4,5 6,1
70-120 0,100 4,2 55
0,30
100 - 150 0,125 5,0 6,4
100 - 200 0,150 58 7,6
0,50
120 - 250 0,190 6,4 8,0

3.8.7 — Canais com soleira em degraus

3.8.7.1 — Consideracdes prévias

Os canais com soleira em degraus podem ser construidos em betdo ou em gabides,
existindo ainda a possibilidade de serem escavados em rocha, caso a qualidade desta assim
0 permita. O escoamento que ocorre sobre uma soleira em degraus pode processar-se
segundo dois tipos:

- quedas sucessivas (nappe flow);

- deslizante sobre turbilhdes (skimming flow).

3.8.7.2 — Escoamento em quedas sucessivas

Matos e Quintela (1997) referem que o escoamento em quedas sucessivas pode ser

subdividido em trés subtipos diferentes, representados na Figura 3.25:
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- escoamento em quedas sucessivas com formacao do ressalto hidraulico na soleira
do degrau (Figura 3.25a);

- escoamento em quedas sucessivas com impacto total do jacto na soleira do degrau
(Figura 3.25b);

- escoamento em quedas sucessivas com impacto parcial do jacto na soleira do

degrau (Figura 3.25¢).

escoamento ressalto escoamento

supercritico hidraulico subcritico
| ! I

7

a) Escoamento em quedas sucessivas com ocorréncia de ressalto hidraulico na soleira do degrau.

regime rapido

turbulgncia no impacto (h<he)

b) Escoamento em quedas sucessivas com impacto parcial do jacto na soleira do degrau.

ressalto
escoomento parcialmente
supercritico desenvolvido
I |

¢) Escoamento em quedas sucessivas com impacto total do jacto na soleira do degrau.

Figura 3.25 — Escoamento em quedas sucessivas (nappe flow).
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No primeiro subtipo, o escoamento atinge o regime critico na sec¢do de jusante de cada
degrau, exceptuando o Ultimo degrau da estrutura. Nos dois Gltimos subtipos definidos, o

escoamento ocorre sempre em regime rapido a partir do primeiro degrau.

Chanson (1994) refere que o escoamento em quedas sucessivas com formacédo do ressalto

hidraulico ocorre quando se verifica a expressdo

-1,276

& <0,0916 x [h—dJ (3.32)
hd d

sendo:

hg - altura dos degraus (m);
4 - comprimento dos degraus (m);
h. - altura critica do escoamento (m).

que foi obtida para degraus cuja geometria verificava a seguinte condicdo 0,2 < hg/ ¢ 4< 6,0

Na situacdo de escoamento em quedas sucessivas, a dissipacao de energia pode calcular-se

pela expresséo proposta por Chamani e Rajaratnam (1994)

H, - AH (- ﬂ)““‘j +1,5} + (:ijZ:(l— 5

_ (3.33)
Ho Noxhy +15
h tl

B = {0,30 ~035 [%H - {0,54 ~0,27 [%H Iog(%j (3.33a)

Ho - energia especifica correspondente ao escoamento potencial no pé do degrau

sendo:

inferior (H, = N x h, +ghc);

AH - perda de carga total sobre os degraus;

N - namero total de degraus;

hg - altura dos degraus;

{4 -comprimento dos degraus;

B - perda de carga por degrau, adimensionalizada pela carga hidraulica do

escoamento imediatamente a montante do degrau.
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3.8.7.3 — Escoamento deslizante sobre turbilhdes

No escoamento deslizante sobre turbilhGes (Figura 3.26), a agua escoa-se pela face da
soleira em degraus como uma massa coerente, sobre os quais parte da lamina liquida fica
presa formando vortices de recirculacdo. Os vortices de recirculagédo, responsaveis pela
perda de carga, sdo mantidos pela transmissdo de tensdes tangenciais da agua que se escoa

sobre os degraus.

/ona de escoamento sem
arejamento

Ponto de inicio de//
emulsdo de ar ~
Ve

Zona de escoamento com arejamento
parcialmente desenvolvido
e

Ve
Ve

7 Zona de escoamento com
arejamento completamente

Ve

Ve
s desenvolvido
Ve
L
e
Ve
N >
~ /ona de escoamento em
Ve . .
L O& s regime uniforme
7777
AN
Vortices recirculantes %
Q
TI7777 7

Figura 3.26 — Escoamento deslizante sobre turbilhdes (Skimming flow).

No escoamento deslizante sobre turbilhGes os degraus actuam como macrorugosidades.
Considerando que se atinge o regime uniforme antes de chegar ao Gltimo degrau da

estrutura, Chanson (1994a) prop0e a seguinte expressao para calcular a perda de carga

total
1/3 1 -2/3
AH (89%19) xcost+ [85:'/:19)
AR 3.34
HO E + N x hd ( )
2 h

em que w é o factor de resisténcia do escoamento e H:arctg%. Segundo Chanson

d
(1994a), com base em resultados experimentais, o valor de y varia entre 0,5 e 4,0, com um

valor médio de 1,3.
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3.8.8 — Estruturas com macrorugosidades

3.8.8.1 — Rampas com blocos

As rampas de blocos sdo fundamentalmente utilizadas em canais com inclinagcdo 1V/2H ou
inferior. Apesar de serem utilizadas, com frequéncia, em diversos sistemas de drenagem, a
sua utilizacdo deve-se limitar a pequenos caudais por unidade de largura, e a regides onde
ndo se forme gelo, nem se preveja material flutuante com dimensdes significativas. A
limitacdo do caudal maximo admissivel resulta da possibilidade de ocorréncia de cavitacao

nos blocos.

Varidvel

AAAAAA

Figura 3.27 — Rampa com blocos (adaptado de Peterka, 1964).

O dimensionamento hidraulico de uma estrutura de dissipacéo por rampa com blocos pode
fazer-se de acordo com a representacdo esquematica da Figura 3.27, tendo em
consideracao os seguintes critérios:
- 0 caudal descarregado por unidade de largura, g, em funcionamento normal, néo
deve exceder 5,6 m?/s, verificando-se condicdes menos severas na base da rampa
para 3,3 m?/s e um escoamento relativamente tranquilo para 1,8m*/s/m:;

- aaltura dos blocos deve ser igual a 80% da altura critica;

- avelocidade de aproximagcéo, U,, deve ser inferior a 0,5 3/g q
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A partir da quarta fila de blocos o0 escoamento passa a apresentar caracteristicas constantes

devendo, portanto, ser este 0 nimero minimo de filas a adoptar no dimensionamento.

3.8.8.2 — Rampas com travessas

A utilizagdo das rampas com travessas deve também limitar-se a regides onde nédo se forme
gelo, nem se preveja material flutuante com dimensdes significativas, nem material sélido
que colmate as travessas. Morris (1968) refere que os elementos transversais, conhecidos
por travessas, devem ser dimensionados de forma a que resulte um escoamento com

ressaltos sucessivos (tumbling flow).

O escoamento com ressaltos sucessivos, representado na Figura 3.28, € caracterizado pelo
desenvolvimento, entre duas travessas consecutivas, de um escoamento rapido, de um

ressalto hidraulico e de um escoamento lento.

Segundo Morris (1968), as caracteristicas geomeétricas e cinematicas de uma rampa com
travessas devem atender aos seguintes critérios:
- 0 espacamento das travessas deve ser igual a 10 vezes a sua altura, a, apesar de se
poderem utilizar valores compreendidos entre 7,5 e 12,5;

- aaltura das travessas € calculada por

S S (3.35)

(3-375)° °
em que h. é a altura critica do escoamento e § o declive do canal;
- aaltura de agua sobre as travessas, hy, é
h, =052 g*/3 (3.36)
em que g é o caudal por unidade de largura;

- avelocidade média de aproximacdo, U,, é

u, =3 (3.37)

S a+ h,
em que aé a largura e altura da travessa.

102



Dimensionamento hidraulico

Figura 3.28 — Escoamento com ressaltos sucessivos (tumbling flow).

Os elementos transversais devem ser dimensionados para resistirem a ac¢do hidrodinamica

do escoamento, cujo valor por unidade de largura €

B _1 2
2=—pCpal; (3.38)

em que p € a massa volimica da agua e Cp € o coeficiente de arrastamento.

O valor do coeficiente de arrastamento de travessas espacadas de pelo menos 7,5a pode ser

calculado pela seguinte expressao

Cp =133 [(%T +4 (%T 12,2 (%}0,6] (3.39)

3.9 — ESTRUTURAS DE ENTRADA E DE SAIDA

As estruturas de entrada e de saida em aquedutos, vulgarmente conhecidas por bocas de
entrada e de saida, tém como funcdes:
- estruturas de entrada
reduzir a perda de carga a entrada;
evitar ou reduzir a formagéo de zonas de separacao;
proteger, contra a erosdo, a zona imediatamente a montante do aqueduto;
- estruturas de saida

assegurar a transicdo para a linha de agua;

103



Capitulo 3

proteger, contra a erosdo, a zona imediatamente a jusante do aqueduto.

Na Figura 3.29 apresentam-se os tipos de estrutura de entrada recomendadas pelo U. S.
Corps of Engineers (1991):

- estrutura com muro de testa;

- estruturaemL;

- estrurturaem U,

- estrutura com muros de ala;

- estrutura com muros de ala ndo alinhados com o eixo da linha de agua.

a) Estrutura de entrada com muro de testa (apenas para pequenos aquedutos )

Aqueduto

Eixo da linha de agua g

b) Estrutura de entrada em L

c) Estrutura de entrada em U

Aqueduto Aqueduto
<&
& o Eixo da linha de Ggua
® - T - — 1T " T
<©
&
& ——
&
d) Estrutura de entrada com muros de ala e) Estrutura de entrada com muros de ala ndo alinhados
com o eixo da linha de agua
AN
S
Aqueduto Agueduto
//
Eixo da linha de dgua @o/\/
-1 s 7 T
o
% -
o
«©
& B
) //
< -
PN

Figura 3.29 —Estruturas de entrada recomendadas por U. S. Corps of Engineers (1991).

As estruturas de entrada apenas com muro de testa (Figura 3.29a) sdo utilizadas em
aquedutos de pequeno diametro e para baixas velocidades de aproximacédo. As estruturas
de entrada em L (Figura 3.29b) sdo utilizadas quando existe, a entrada do aqueduto, uma

significativa mudanca de direccdo do escoamento. As estruturas de entrada com muros de

104



Dimensionamento hidraulico

ala sdo recomendadas para elevadas velocidades de aproximagdo e o angulo @ (Figura
3.29) é definido por (Novak et al, 1996)

_an-i L
0 = tan [2 Fr] (3.40)

Quando o tipo de escoamento através de aquedutos implicar a submersdo da estrutura de
entrada, para aumentar a sua capacidade de vazdo, é recomendado que os bordos da
estrutura sejam arredondados ou em bisel. No caso particular de aquedutos de secgédo
rectangular, Novak et al (1996) recomendam que os bordos da estrutura de entrada sejam

dimensionados de acordo com as indicacGes da Figura 3.30.

PLANTA CORTE A A’

ATERRO

Figura 3.30 — Aqueduto rectangular com estrutura de entrada com transi¢cdo em campanula
(adaptado de Novak et al, 1996).

As estruturas de saida tém como principal funcdo evitar fendmenos erosivos a jusante do
aqueduto, nomeadamente no leito e paredes laterais do canal de jusante ou linha de agua.

As estruturas de saida normalmente utilizadas sdo as bocas com muros de ala.

As estruturas de entrada e saida normalmente utilizadas em projectos da BRISA e da JAE
séo:

- estruturas de entrada ou saida com muros de ala, utilizadas na base de aterros
quando o corpo da passagem hidraulica intersecta taludes de aterro na sua base
(Figura C11 do Anexo C);

- estruturas de saida com muros de ala em taludes de aterro, utilizadas quando o
corpo da passagem hidraulica intersecta o talude de aterro e faz a ligacdo a uma

descida em talude;
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- estruturas de entrada em recipiente (Figura C12 do Anexo C), quando o corpo do
aqueduto intersecta taludes em escavacao ou a cota de soleira da entrada € inferior a

cota do terreno natural.

ESTRUTURA DE ENTRADA E DE SAIDA ESTRUTURA DE ENTRADA EM
COM MUROS DE ALA RECIPIENTE
L — Variavel mmwmmw‘m
-
i X
a | A
| |
B — Varidavel
| wummm%
FLANTA PLANTA

A=

’ 7 T
_ | |
( / [a)

A
VISTA DE FRENTE CORTE A_A CORTE A-A

Figura 3.31 — Estruturas de entrada e saida mais utilizada em vias de comunicacdo pela BRISA e
pela JAE (Figuras C11 e C12 do Anexo C).

3.10 - ESTRUTURAS DE TRANSICAO

Em passagens hidraulicas €, por vezes, necessario recorrer a transicdes entre canais e
condutas, ou vice-versa, para manutencdo de boas condic¢des de escoamento a montante e a
jusante da obra. Os tipos mais comuns de transi¢fes entre canais de sec¢éo trapezoidal e
rectangular sdo as transi¢cbes em geratriz cilindrica, em cunha e em curva, representadas na
Figura 3.32. As duas primeiras sdo adequadas para escoamentos com F,<'0,5. A transi¢ao

em cunha é recomendavel para escoamentos com 0,5 < F; < 0,9 (Wilken, 1978).

Para estruturas de pequenas dimensdes é recomendavel, sob o ponto de vista construtivo,

transi¢cdes em geratriz cilindrica, muitas vezes também designadas por transi¢des em
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quadrante de circulo. Em estruturas maiores recomenda-se a transicdo em cunha (Wilken,

1978).

Transigdo em cunha

Transi¢do em geratriz cilindrica

Figura 3.32 — Tipos de transi¢cGes em canais.

Os valores dos coeficientes de perda de carga na contraccéo, C, e na expansao, C, para 0s

trés tipos de transicdes, sdo definidos no Quadro 3.19.

Quadro 3.19 — Coeficientes de contrac¢do e expansdo em transicdes (U. S. Corps of
Engineers, 1970).

Tipo de transicéo Cc C.

Geratriz cilindrica 0,25 0,25
Em curva 0,30 0,50
Em cunha 0,10 0,20

Quando o escoamento se processa em regime rapido, as transi¢cfes ddo origem a formacéo

de ondas transversais obliquas, que podem apresentar inconvenientes devido a distribuicdo
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irregular das velocidades e ao aumento das alturas de escoamento junto as paredes do

canal.

Para atenuar os referidos inconvenientes devem adoptar-se transi¢@es rectilineas em cunha,
em que a variacdo angular das paredes laterais ¢ funcdo da velocidade média do
escoamento, como se indica no Quadro 3.20, aplicavel tanto para paredes convergentes,

como divergentes.

Quadro 3.20 — Transi¢cGes em cunha. Critérios de dimensionamento (adaptado de U. S.
Corps of Engineers, 1970).

Velocidade média Variacdo angular
(m/s) (transversal/longitudinal)
30-45 1:10
45-9,0 1:15
9,0-12,0 1:20

Wilken (1978) refere os seguintes passos para o calculo das transicdes:

- determina-se a diferenca entre as alturas cinéticas, 4h,, nos dois canais, sendo
conhecida a cota do nivel da &gua no extremo de montante da transi¢&o;

- fixa-se 0 comprimento da transicdo de tal modo que uma linha recta unindo os
pontos extremos forme um angulo de 12°30°, aproximadamente, com o eixo da
estrutura;

- no calculo da perda de carga total, estima-se perda de carga localizada em 10% da
diferenca de alturas cinéticas, em estreitamentos, e em 20% em alargamentos. Em

geral a perda de carga continua ao longo da transicao € desprezada.
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PROGRAMA DE CALCULO AUTOMATICO






Programa de célculo automatico

4.1 — CONSIDERACOES GERAIS E OBJECTIVOS

Com o objectivo de proceder ao dimensionamento hidroldgico e hidraulico de passagens
inferiores para aguas pluviais e, simultaneamente, obter solu¢Ges economicamente
vantajosas, desenvolveu-se um programa de célculo automatico, tendo por base o0s
procedimentos de célculo que, em funcdo da analise bibliografica efectuada, se julgam
mais adequados a utilizar em projecto.

O dimensionamento hidroldgico e hidraulico de passagens hidraulicas inclui numerosos
processos iterativos, envolvendo célculos morosos se ndao se recorrer ao calculo
automatico. Deste modo, a simulacdo computacional constitui um procedimento
aconselhavel na analise do comportamento de passagens hidraulicas existentes e no

dimensionamento de novas obras.

Neste capitulo, para além da descri¢cdo do programa de célculo automatico e das diversas
rotinas que o compdem, descrevem-se também as formulacGes de base dos modelos
hidrolégico, hidraulico e técnico-econdémico, bem como os métodos de calculo que nao

tenham sido desenvolvidos em capitulos anteriores.
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Os critérios de dimensionamento hidrolégico utilizados encontram-se descritos no Capitulo
2. No que diz respeito ao dimensionamento hidraulico, desenvolveu-se um modelo de

calculo baseado na integracdo da equacao diferencial das curvas de regolfo.

O programa de calculo automatico permite também estimar o custo total de um
atravessamento de uma linha de agua, incluindo o aqueduto propriamente dito, os 6rgéos
complementares e os trabalhos necessarios a sua execu¢do. O estudo técnico-econdémico
que o programa efectua baseia-se em custos unitarios de mé&o-de-obra, materiais e
equipamento, tendo também em consideracdo 0s precos unitarios em empreitadas de

drenagem transversal executadas para a BRISA e para a JAE.

4.2 — DESCRICAO SUMARIA DO PROGRAMA HIDROPAS

Ao programa de calculo automatico desenvolvido atribuiu-se a designacdo de HIDROPAS
(Dimensionamento HIDROI6gico e Hidraulico de PASsagens Hidraulicas). A linguagem

de programacao utilizada para desenvolvimento do programa foi o FORTRAN 77.

O programa HIDROPAS compreende trés mddulos ou sub-programas principais,
correspondentes ao dimensionamento hidrologico, hidraulico e técnico-econdémico. Cada
um dos mdédulos é constituido por varios sub-programas, a que mais a frente se fara

referéncia.

Na Figura 4.1 apresenta-se o fluxograma sumério do programa HIDROPAS, incluindo os

trés modulos ou sub-programas que o constituem.
O programa HIDROPAS pode ser utilizado para estudos hidrolégicos de pequenas e

médias bacias hidrograficas, rurais ou urbanas, ou para o dimensionamento hidrolégico e

hidraulico de passagens hidraulicas.
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PROGRAMA PRINCIPAL
HIDROPAS

Dimensionamento Hidrolégico e Hidraulico de
Passagens Inferiores Rodoviarias para Aguas Pluviais

DIMENSIONAMENTO COMPLETO

) 4 A

SUB-PROGRAMA
HIDCALC

Dimensionamento Hidraulico

SUB-PROGRAMA
@P@NTA ......................... SE|EC(;£~10 do tipo

. . . . de
Dimensionamento Hidrolégico OPONTA dimensionamento

ESTIMA

SUB-PROGRAMA
ESTIMA

Estimativa de custo

v A 4 v

C Fim da Simulag&o — Saida de Resultados — Memdria descritiva >

Figura 4.1 — Programa de célculo automético HIDROPAS. Fluxograma sumario.

As saidas de resultados incluem um ficheiro com os principais resultados referentes ao
dimensionamento hidrolégico, hidraulico e técnico-econdmico, € um outro com uma
memoria descritiva pormenorizada do dimensionamento de cada passagem hidraulica,
tendo em vista a sua inclusdo na memdria descritiva do projecto. No Anexo D apresenta-se

como exemplo uma memdria descritiva de uma passagem hidraulica de sec¢éo circular.

O programa requer os seguintes dados de entrada:
- dimensionamento hidrolégico

area da bacia hidrografica (Ap);
comprimento da linha de agua principal (Ly);
diferenca de cotas entre as extremidades da linha de &gua principal (4h);
numero de escoamento de acordo com as especificacdes do SCS (CN);
coeficiente de escoamento a utilizar na férmula racional (C);
regido pluviométrica onde se localiza a bacia hidrografica ( regido A,B ou C);
periodo de retorno, caso ndo se opte por um estudo comparativo (T);
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tempo de concentracdo da bacia, caso o utilizador opte por uma analise

comparativa entre as diferentes metodologias para o calcular (tc);

- dimensionamento hidréulico
altura maxima de agua admissivel a montante da passagem hidraulica (HWiwx);
coeficiente de perda de carga a entrada do aqueduto (Ke);
tipo de seccao do aqueduto (circular ou rectangular);
caudal de dimensionamento, se diferente do caudal de ponta de cheia obtido no
decurso do dimensionamento hidrolégico efectuado (Qq);
coeficiente de rugosidade da formula de Manning-Strickler (n);
comprimento do aqueduto (L);
cotas de soleira das sec¢des de montante e de jusante do aqueduto (Z; e Zy), ou
declive do aqueduto (S);
diametro da seccdo transversal do aqueduto, tendo por base o pré-
dimensionamento efectuado pelo programa (DIA);
largura da base do aqueduto, se este for de secc¢éo rectangular (b);
altura do aqueduto tendo em consideracdo o pré-dimensionamento efectuado

pelo programa, se a seccao for rectangular (D);

- dimensionamento técnico-econémico
classe do aqueduto em funcdo da carga de rotura por compressdo diametral, de
acordo com a NP 879 ( Classe I, 11, 111 ou 1V);
tipo de aqueduto em funcéo das condicGes de assentamento (Tipo A ou B);

volume de escavagdo para desvio temporario da linha de agua (V);

A saida de resultados do programa, quer no monitor, quer em ficheiro, inclui os resultados
dos principais parametros relativos ao dimensionamento hidroldgico e hidraulico. Entre o0s
varios parametros apresentados destacam-se 0s seguintes:

- tempo de concentracao da bacia considerando, um valor minimo de 5 min;

- intensidade média de precipitacdo na bacia;

- caudal de ponta de cheia da bacia;

- tipo de escoamento ao longo do aqueduto;

- pré-dimensionamento da sec¢do do aqueduto;

- alturas de 4gua a montante e a jusante do aqueduto;
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- célculo da curva de regolfo ao longo do aqueduto;

- velocidade do escoamento a saida;

- caracteristicas do tapete de enrocamento a colocar a jusante da estrutura de saida;
- caracteristicas de uma eventual estrutura de dissipacao de energia;

- guantidades dos trabalhos requeridos para a construcdo da passagem hidraulica;

- estimativa do custo total da passagem hidraulica.

Nas sec¢des seguintes apresentam-se os modulos de determinagdo do caudal de ponta de
cheia (QPONTA), de dimensionamento hidraulico (HIDCALC) e de estimativa de custos
de passagens hidraulicas (ESTIMA). Para cada um destes, referem-se os critérios de
dimensionamento utilizados.

4.3 — DIMENSIONAMENTO HIDROLOGICO

4.3.1 — Consideracdes gerais

O objectivo do médulo QPONTA é a determinacdo do caudal de ponta de cheia em bacias
hidrograficas de pequena dimensdo, como em geral acontece com as bacias das passagens
hidraulicas. Este modulo, para além de permitir calcular o caudal de ponta de cheia pelo
metodo que o utilizador julgar mais conveniente, permite também efectuar uma analise
comparativa entre os valores obtidos com os diferentes métodos implementados no

programa.

Os métodos de dimensionamento implementados sdo os que, de acordo com a analise
bibliografica efectuada, se revelaram mais frequentes em projectos de passagens
hidraulicas rodoviarias, bem como outros que se considerou serem adequados para efeitos
comparativos, quer na analise de projectos ja efectuados, quer a nivel de novos estudos a

desenvolver.
Na Figura 4.2 apresenta-se um fluxograma sumario do médulo QPONTA. Como se pode

verificar, 0 médulo QPONTA integra dois submodulos referentes a determinagdo do tempo

de concentracéo e do caudal de ponta de cheia.
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— Nao

SUB-PROGRAMA
QPONTA
Dimensionamento Hidrolégico

A 4

Introducdo de dados:

- &rea da bacia;

- coeficiente de escoamento;
- ndmero de escoamento.

Calculo do
Tempo de
concentracdo

Sim —»

Tcentra
Introdugdo de dados:
- comprimento do curso ou linha de agua
principal;
- diferenca de cotas entre as extremidades
da linha de &gua principal.

Estudo comparativo
M Tcentral

Expressdo de Schaake

Expressdo do SCS

Tempo de
concentracgao

Expressdo de Giandotti
Tgiandot

Tkerb

Tschaak H
Expressdo de Linsley B
Tlinsl T \ 4
|| Metodologia
Expressdo de Kerby de calculo

Expressao de Temez
Ttemez

Expressao de lzzard
Tizzard

Expressdo de Pickering

Expressdo de Kirpich

> de precipitacéo
IDF

Calculo da intensidade média .

Expressdo de David
Tdavid

Estudo comparativo

Formula de Iskowski
Iskowski

M QDim

Método Racional
H Racion

Método do SCS
u SCS

Método de David

Formula de Forti

A
\‘ Caudal de ponta de cheia

M David

Método de Mockus

Férmula de Pagliaro
Pagliaro

A\ 4

J Metodologia de calculo

- Mockus

Método de Temez
u Temez

Método de Giandotti
Giandot

Método de Loureiro
Loureiro

(Caudal de ponta de chelaD

Figura 4.2 — Médulo QPONTA. Fluxograma.
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O tempo de concentracdo da bacia pode ser calculado pela expressao considerada pelo
utilizador como a mais adequada as caracteristicas da bacia, entre as varias programadas,
ou entdo, alternativamente, mediante um estudo comparativo através das expressdes mais

divulgadas. Neste caso, o valor final a considerar é definido pelo utilizador.

A intensidade média de precipitacdo é calculada tendo por base as curvas IDF definidas
por Matos e Silva (1986). O utilizador deve identificar a regido pluviométrica em que a
bacia se insere (Figura A2 - Anexo A) e estabelecer o periodo de retorno de acordo com as
consideracdes da secgdo 2.5.

O caudal de ponta de cheia pode ser calculado pela metodologia que o utilizador julgue ser
a mais adequada, ou, alternativamente, através de um estudo comparativo entre as diversas

metodologias propostas para periodos de retorno de 2, 5, 10, 20, 50 e 100 anos.

4.3.2 — Procedimentos utilizados no calculo do caudal de ponta de cheia

Nesta alinea pretende-se expor os procedimentos de calculo a utilizar para quantificar o
caudal de ponta de cheia, cujos critérios de dimensionamento ja foram apresentados na

alinea 2.6.

Como ja se referiu, a utilizacdo das formulas empiricas para calcular o caudal de ponta de
cheia ndo é muito aconselhavel, a ndo ser que tenham sido deduzidas para regides
equivalentes sob o ponto de vista climatico, ou entdo quando ndo se dispuser de
informacdes hidrométricas suficientes para utilizar outro método mais adequado. Como
estas formulas sdo muito simples, ndo apresentaremos 0s respectivos procedimentos de

calculo, pois a sua computacdo é imediata.

O método estatistico apresentado para calcular o caudal de ponta de cheia é de facil
aplicacdo mas, no caso particular de passagens hidraulicas ndo tem grande aplicacdo pois
destina-se a bacias com areas superiores a 50 km® A sua utilizagdo em bacias mais
pequenas traduz-se numa sobreavaliacdo do caudal de ponta de cheia. Este método

encontra-se definido no sub-programa Loureiro.
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Quanto aos métodos cinematicos, 0os mais aconselhados para calcular o caudal de ponta de
cheia em bacias de passagens hidraulicas, sdo mais completos e com maior dificuldade de
aplicacdo, em particular alguns deles por incluirem processos iterativos, justificando o

recurso ao calculo automatico.

Se existirem dados pluviométricos suficientes e as caracteristicas das bacias assim o
justificarem, apesar de ndo ser habitual nestes tipos de bacias, o projectista podera recorrer
as técnicas dos hidrogramas unitario e unitario sintético para calcular o caudal de ponta de
ponta de cheia. Se o utilizador recorrer a referida metodologia podera utilizar o sub-
programa Unitar, baseado no método da convolucdo discreta, que procura traduzir os

postulados da proporcionalidade e sobreposicao pela seguinte expressdo matematica

t
Qt :zpujut—j+l (4-1)
j=1

sendo:
Q: - caudal correspondente ao escoamento superficial que ocorre durante o t-

ésimo intervalo de tempo apds o inicio da chuvada util;
Pu; - precipitacdo Util que ocorre durante o j-esimo intervalo;

Utj+1 - ordenada do hidrograma unitario correspondente as intervalo t-j+1.

Seguidamente, faz-se referéncia aos procedimentos de célculo e respectivos fluxogramas

para 0os métodos de Giandotti, Racional, David, SCS, Mockus e Temez.

a) Férmula de Giandotti

A férmula de Giandotti para calcular o caudal de ponta de cheia, definida no sub-programa
Giandotti, é normalmente utilizada em bacias com &reas superiores a 300 km?. A sua
consideracdo no sub-programa QPONTA julgou-se ser conveniente por ser uma formula
muito conhecida e por outro lado para pequenas bacias sobreavaliar o caudal de ponta de

cheia.
De referir que o tempo de concentracdo a utilizar deve ser calculado pela expressdo de

Giandotti, pois esta expressdo sobreavalia o tempo de concentragdo e assim diminui a

sobreavaliacdo do caudal de ponta de cheia em peguenas bacias.
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Na figura 4.3a) apresenta-se o fluxograma correspondente ao método de Giandotti para

calcular o caudal de ponta de cheia.

b) Férmula racional

A férmula racional ¢ muito utilizada na quantificacdo do caudal de ponta de cheia de
bacias hidrogréaficas com &reas inferiores a 25 km?, devido & sua facil aplicacdo e atender
ao mesmo tempo a todas as situagdes de ocupacdo do solo com bastante rigor, quando

comparada e testada com alguns métodos mais recentes.

Como o coeficiente de escoamento é a varidvel menos precisa do método, e cuja escolha
condicionara consideravelmente o valor do caudal de ponta de cheia, a sua quantificacdo
deve ter em conta os efeitos integrados de factores como a intensidade de precipitacdo, o

periodo de retorno, o declive da bacia, a tipologia de ocupacao e a infiltracdo, entre outros.

O caudal de ponta de cheia pode ser calculado pela Eg. 2.29 de acordo com o
procedimento exposto na Figura 4.4b) depois de calculada a intensidade média de

precipitacdo atraves do sub-programa IDF.

SUB-PROGRAMA
Racion
SUB-PROGRAMA )
Giandotti Célculo do caudal de ponta de cheia
Calculo do caudal de ponta de cheia JL

Introducéo de dados

‘ !

Introducdo de dados -
Tempo de concentragdo
Tcentra

\ 4 l
Tempo de concentragao
Tgiandot Intensidade média de
precipitacdo
IDF

h 4

Pardmetro A em funcéo
da area da bacia

A 4

Coeficiente de escoamento

. !
(Caudal de ponta de cheiaD C:audal de ponta de cheifD

a) b)

Figura 4.3 — Sub-programas para o célculo de ponta de cheia utilizando a férmula de
Giandotti e a fdrmula racional. Fluxogramas sumarios.
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¢) Método de David

O método proposto por David (1976) é um método bastante fiavel para calcular o caudal
de ponta de cheia em bacias hidrograficas com areas inferiores a 25 km? Na Figura 4.4

apresenta-se o fluxograma referente ao procedimento de célculo referido na sec¢édo 2.6.3.

A principal caracteristica deste método € calcular o caudal de ponta de cheia a partir da
precipitacdo util considerando o tempo de precipitacdo igual ao tempo de concentragéo e,
em seguida, para valores do tempo de precipitacéo inferiores, verificar se existem caudais

de ponta de cheia superiores.

SUB-PROGRAMA
David
Calculo do caudal de ponta de cheia

|

Introducgdo de dados:

- éareadabacia (Ap);

- ndmero de escoamento (CN);
- regido pluviométrica.

l

Tempo de concentragéo (t.)
Tcentra

(tp =t

|

Enquanto (ciclo) y
t,>0.0 N

|

Precipitacdo total (P;) parat, = t;
IDF
Precipitacéo atil (Py) (Eq. 2.24)

|

Caudal de ponta de cheia (Qp) (Eqg. 2.38)
t,=t,-0.1

Qp anterior < Q, actual

Nao

Sim

Gaudal de ponta de cheia (Eq. 2.3@

Figura 4.4 — Sub-programa do método de David. Fluxograma.
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d) Método do Soil Conservation Service

Na Figura 4.5 apresenta-se um fluxograma relativo ao método do SCS (1973)
desenvolvido para pequenas bacias naturais e urbanas com areas inferiores a 2000 acres.
Este método pode ser aplicado no dimensionamento hidrol6égico de passagens hidraulicas

com grande seguranga.

SUB-PROGRAMA
SCS

Calculo do caudal de ponta de cheia

|

Introdugdo de dados:

- éareada bacia (Ay);

- factor de ponta da bacia (K);
- ndmero de escoamento (CN).

|

Tempo de concentracao (t.)
Tcentra
Considerar o tempo para as perdas iniciais to = 0,0

|

t=tg+ t. —

l

Intensidade de precipitagdo (1)
IDF

(Para uma duracao t)

v si
Calcular as perdas iniciais (I,)

Calcular tg actual:
o = |a/|

ty actual — t, anterior| > erro

Néo

l

Para t = t. + tg calcular a precipitagdo util (P) (Eq. 2.24)
Calcular a intensidade de precipitagéo util (1,) (Eq. 2.34)
Com:t,= 05t + 06t; t=t—t

Gaudal de ponta de cheia (Eq. 2.32))

Figura 4.5 — Sub-programa do método do SCS. Fluxograma.
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e) Método de Mockus

O procedimento adoptado no método de Mockus para calcular o caudal de ponta de cheia é
semelhante ao apresentado para o método do SCS, pelo que o procedimento a adoptar se
encontra descrito na Figura 4.5. No entanto, o tempo de precipitagdo a considerar €
diferente do utilizado no método do SCS uma vez que, Mockus considera que o caudal de

ponta de cheia maximo ocorre para uma chuvada Util com duragdo t, = t.*.

f) Meétodo de Temez

O método de Temez para calcular o caudal de ponta de cheia aplica-se a bacias naturais
com é&reas inferiores a 75 km? O céalculo do coeficiente de escoamento é a parte mais
original deste método. Na Figura 4.6 apresenta-se o fluxograma sumario deste método.

SUB-PROGRAMA
Temez
Célculo do caudal de ponta de cheia

Introducéo de dados:

- areada bacia (Ay);

- regido pluviométrica;

- parametro relativo as perdas iniciais (Po)

v

Tempo de concentracdo
TcTemez (Ea. 2.5)

!

Intensidade média de
precipitacdo
IDF

!

Coeficiente de escoamento
(Eqg. 2.18)

v

Caudal de ponta de cheia
(Ea. 2.39)

Figura 4.6 — Sub-programa do método de Temez. Fluxograma sumario.

122



Programa de célculo automatico

4.4 — DIMENSIONAMENTO HIDRAULICO

4.4.1 — Consideracdes gerais

O modulo HIDCALC tem como objectivo o dimensionamento hidraulico de aquedutos de
seccdo circular ou rectangular, conhecido o caudal de dimensionamento. Este sub-
programa inclui também o célculo de estruturas de dissipacdo de energia a jusante ou

enrocamentos de proteccéo.

Definido o caudal de dimensionamento, o programa efectua o pré-dimensionamento da
seccdo transversal do aqueduto através da formula de Manning-Strickler, considerando que
0 caudal maximo através de uma secc¢éo circular ocorre para um valor de 94% do didmetro
da seccdo (Quintela, 1981).

Tendo em consideragdo a seccdo de controlo do escoamento, definida a partir da
geometria, declive e rugosidade do aqueduto, sdo calculadas as alturas de 4gua a montante,
Hw, e a jusante, Tw, com base no teorema de Bernoulli. Quando a relacdo Hw/D é superior
a 1,5 e o controlo do escoamento é a jusante, o programa considera 0 escoamento em
pressdo e calcula a perda de carga continua recorrendo a formula de Colebrook-White. Se
as alturas de agua a jusante ou a montante sdo superiores as admissiveis, a seccao do

aqueduto devera ser aumentada.

Para evitar erosdes a jusante, a geometria e inclinagdo do aqueduto devem, sempre que
possivel, ser tais que a velocidade a saida do aqueduto seja inferior a 4,5 m/s, pois nestas
condicdes o programa dimensiona um tapete de enrocamento, normalmente mais
econdémico que as estruturas de dissipacdo de energia. Para valores da velocidade
superiores a 4,5 m/s devera considerar-se uma estrutura de dissipacdo de energia, a
dimensionar de acordo com os procedimentos do subcapitulo 3.8. Actualmente, o
programa efectua o pré-dimensionamento de estruturas de dissipacdo de energia do tipo

PWD e WES. Na Figura 4.7 apresenta-se o fluxograma do sub-programa HIDCALC.
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SUB-PROGRAMA
HIDCALGC
Dimensionamento Hidraulico

v

Introducgdo de dados:

- caudal de dimensionamento (Qyg), se diferente do caudal de ponta de cheia;
- altura méaxima de agua a montante (HWay);
- coeficiente de perda de carga na estrutura de entrada do aqueduto (ke);
- coeficiente de rugosidade de Manning (n);

- comprimento do aqueduto (L);

- cotas de soleira a entrada e a jusante do aqueduto (Z; e Z,).

Circular

Pré-dimensionamento do didmetro
para o caudal de dimensionamento.
(Férmula de Manning-Strickler)

h 4

Escolha do didametro do aqueduto.
Diametros comerciais com interesse
técnico-econdmico (m):

0,60 0,80 1,00 1,20 1,50 1,80

v

Seccdo circular (C)
ou rectangular (R)

Rectangular —l

Pré-dimensionamento da seccéo para
o0 caudal de dimensionamento.
(Férmula de Manning-Strickler)

A

y
Escolha da largura do aqueduto
(Seccédo com interesse técnico-
-econémico quando o diametro da
secgdo circular é superior a 1,50 m)

Calculo da altura critica (he) |
Rcritico h

A 4

Calculo do perfil da
superficie livre
Cregolf
(De montante para jusante)

Calculo da altura uniforme (hy)
Runiform

Montante

Controlo do
escoamento

Jusante

Calculo do perfil da
superficie livre

Cregolf
(De jusante para montante)

Alterar a

geometria [€— Sim

Altura de 4gua a montante (Hw)
Atura de agua a jusante (Tw)

Calculo da perda de carga
total no aqueduto (H)

A

Hw/D > 1,50 e contr. a jusante
Hw/D > 1,00 e Tw/D > 1,00

Esc. sob pressdo
Pressao

Nao

Dissipacdo de energia
Dissip

v

Seccdo do aqueduto, alturas de dgua Hw e Tw e dimensGes do tapete de
enrocamento ou da eventual bacia de dissipacéo

Figura 4.7 — Sub-programa HIDCALC. Fluxograma.
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4.4.2 — Procedimentos utilizados na definicdo da seccao de controlo

O sub-programa Rcritico calcula a altura critica de um escoamento a partir do ponto

minimo da curva representada na Figura 4.8

2
d_Eozl_&g%:o (4.2)
dh g A° dh

considerando, by, a largura superficial correspondente a altura critica, obtém-se a seguinte

expressao

Qo _ x |—= 4.3
sendo:

Qs - caudal de dimensionamento (m%/s);

A. - area critica correspondente a altura critica (m®);

b. - largura correspondente a altura critica (m).
E A
Qq

EO EO =h+ 29 A2
Ec

g

/ 5
o

-
S

hy hy h

4+—F >
R. rapido R. lento
(controlo a entrada) (controlo & saida)

Figura 4.8 — Energia especifica em relacdo ao fundo do aqueduto. Controlo do escoamento.

Em sec¢des rectangulares (trapezoidais ou triangulares), a altura critica é calculada

iterativamente pela seguinte expressdo

1

1
B i3 (b+2xmxhe)s
hc—[?d] S ormxhe (3.10)

No caso de sec¢es circulares, tem-se
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5

1 1
2\3 o _°
H:Sin9+8x[Q—;J3x(Sing]3xD 3 (3.11)
D 0
h. =—x|1-cos— 3.11a
e =3 [ 2) (3.11q)

O sub-programa Rcritico permite também o célculo do caudal critico, conhecida a altura
critica (Eq. 4.3).

Através do sub-programa Runiform o modulo HIDCALC calcula iterativamente a altura do
escoamento em regime uniforme, admitindo um erro méximo de 0,1 %. Para secc¢des

rectangulares (trapezoidais ou triangulares) a altura do escoamento € calculada por

[ o, JO'G (b+ 2h, m? +1,oj0'4
h, =

4.4
KJS b+mh,) (44)
No caso de sec¢es circulares, utiliza as seguintes expressoes
0,6
- Qu 16 _ 0.4
0 = sinf + 6,063 x x D05 9% (4.5)
(K S ]
h, =%x(1—cos§j (4.5a)

sendo:
K - coeficiente da formula de Manning-Strickler;
So - declive da soleira do aqueduto;

D - diametro do aqueduto.

4.4.3 — Calculo da curva de regolfo no aqueduto

Se 0 escoamento através de um aqueduto se processar com superficie livre, 0 modulo
HIDCALC, através do subprograma Cregolf (Figura 4.9), calcula a curva de regolfo ao

longo do aqueduto.

Aplicando o principio de conservacdo da energia a um escoamento gradualmente variado

de um liquido real e incompressivel, considerando o escoamento como unidireccional e
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rectilineo, podemos obter a seguinte equacdo do movimento

10U UoU oh
—_t———t——5=-J 4.6
got g ox oXx S ( )

SUB-PROGRAMA
Cregolf

Calculo do perfil da superficie livre em
escoamentos gradualmente variados

v

Ler dados e parametros:

- altura critica (h) - Reritico;

- altura uniforme (h,) - Runiform;
- ndmero de trechos (N);

- comprimento do aqueduto (L);
- inclinagdo do aqueduto (S).

=he . o Yo=
- +—— Sim Ndo —» e

A 4

F

4y = (Y1 —Yo) / N (amplitude de cada trecho)

y
L =00
I=1
y = altura na seccdo de controlo

y

/ Enquanto (ciclo)
> I<N

F) = h(y) / (hi() * &)
Y2=Yo+ (1+2) * dy
Ax = (4y ] 3) (F(yot | * 4y) + 4,0 F(yo+ (1+1) * dy) + F(yo+(1+2) * 4y)
S =9 + Ax

Y=Y l— Nio 0 sim — Y= y-24y(S-L)/ 4

Saida de resultados:

- AX
-y
- E=Eoy
- V=) Valores para SL = L:
-y
- BE=Eyy
i - V=V

(voltar HIDCALC)
I=1+2

Figura 4.9 — Sub-programa Cregolf. Fluxograma.
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Tendo em conta que temos um escoamento permanente e que S = - (dZ/JX), a expressao

anterior pode ser escrita da seguinte forma

2&_{_6_'14_%:_ J (47)
g ox oOX OX
ou ainda
2
SR O NGNSV (4.8)
gox\ A oX oX

Sendo o canal prismatico a area € funcao apenas da profundidade, h, pelo que a equacdo da

curva de regolfo, considerando o coeficiente de Coriolis igual a unidade, € traduzida por

oh_ -3 _$-J
ax_l bQ: 1-F? (49)
g A’

Na integracdo numérica da expressdo (4.9), para se conhecer o perfil da superficie,
utilizou-se a regra de Simpson. O intervalo de integracdo, dividido em 30 passos de
calculo, corresponde a diferenca entre o valor da altura critica e a altura uniforme ou vice-

versa, consoante o regime do escoamento seja rapido ou lento ao longo do aqueduto.

4.4.4 — Escoamento sob presséo. Procedimento de calculo

Os escoamentos tipos 1V e VI, definidos na seccdo 3.3, sdo escoamentos sob pressao e
ocorrem quando HwW/D > 1,5 e o controlo é a jusante ou quando a entrada e a saida do
aqueduto estiverem submersas (Hw/D>1,0 e Tw/D>1,0).

Para calcular a perda de carga continua no escoamento em pressdo considera-se a formula
geral das perdas de carga (Eq. 3.2). Para escoamentos em regime turbulento o factor de
resisténcia, f, pode ser calculado pela expresséo de Colebrook-White (Eq. 3.3). No caso de

escoamentos em regime laminar, f, é calculado por

64
f o o (4.10)

O escoamento correspondente a transicdo entre o0s regimes laminar e turbulento,

(2000<Re<4000) assume caracteristicas muito particulares, cujo estudo de pormenor
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transcende 0 ambito deste texto. Nesta situacdo, 0 sub-programa Pressdo emite uma
mensagem advertindo que a fiabilidade do resultado decorrente da presente metodologia

podera ndo ser satisfatoria, optando-se deste modo pela paragem do célculo.

SUB-PROGRAMA
Pressao

Perda de carga em escoamentos sob presséo

y

- Arbitrar f (f=0,02) e

- Rugosidade absoluta ]
Sim 2000< Re<4000 ?

A4 N4o ha solugio «
Calculo da velocidade FIM DO PROGRAMA Nao
Célculo de Re
— | f=64/Re
y
Caélculo do valor de f -
Re>4000 ?
y
Caélculo das perdas de carga continuas lSIm

(voltar HIDCALC)

A 4

Calcular f (Eg. 3.3)

Os valores de f
coincidem ?

Gm do célculo intermédio deD

Figura 4.10 — Sub-programa Presséo. Fluxograma.

A perda de carga total, AH, é obtida pelo somatorio das perdas de carga continuas, AH, e
perdas de carga localizadas, sendo calculada através da seguinte expressédo
U 2
AH = AHc +(1+k,) > (4.11)
g
que considera a perda de carga a entrada, caracterizada pelo coeficiente ke, € uma perda de

carga a saida igual a altura cinética do escoamento.
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Quando a seccdo transversal do aqueduto ndo é circular, esta metodologia pode ser
utilizada substituindo D, na formula geral das perdas de carga, pelo didmetro equivalente,
Deq

Dy =4 R (4.12)

eq

em que R é o raio hidraulico.

4.4.5 — Dissipacéo de energia. Procedimentos de calculo

Quando a velocidade a saida do aqueduto é inferior a 4,5 m/s, o sub-programa Dissip
dimensiona um tapete de enrocamento de forma a evitar erosdes a jusante. Este sub-
programa especifica 0 comprimento, a espessura e o diametro médio do enrocamento, Dsp.

Na Figura 4.11 apresenta-se um fluxograma resumo do sub-programa Dissip.

SUB-PROGRAMA
Dissip

Dimensionamento de um tapete de enrocamento

Ler os valores:

- velocidade a saida do aqueduto

- diémetro para secces circulares;

- secgdo transversal para secgdes rectangulares.

Estrutura de
dissipagdo de
energia

Sim

N&o |
i Sim
Caélculo do diametro do enrocamento Dsgy l
(Eg. 3.19) Tipo de estrutura a

considerar Néo

v

Caélculo do comprimento do tapete de enrocamento

Caracteristicas da
estrutura de
dissipagdo de energia

A 4

Caélculo da espessura do tapete de enrocamento

‘y v
P Alterar as
Voltar ao sub-programa HIDCALC ¢ caracteristicas da

V' N

passagem hidraulica

Figura 4.11 — Sub-programa Dissip. Fluxograma.
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Para velocidades superiores a 4,5 m/s, o tapete de enrocamento devera ser substituido por
uma estrutura de dissipacdo de energia, a dimensionar de acordo com as indicagdes da
seccdo 3.8. Por razBes econdmicas, o utilizador deverd, sempre que possivel, recorrer ao
tapete de enrocamento. Para reduzir a velocidade a saida, o utilizador podera reduzir o
declive até ao valor minimo admissivel e aumentar a sec¢do do aqueduto até valores

aceitaveis do ponto de vista técnico-econémico.

As estruturas de dissipacdo de energia consideradas pelo sub-programa Dissip sdo as
bacias tipo PWD desenvolvidas na Australia pelo Public Works Department e as bacias
tipo WES desenvolvidas pelo Corps of Engineers Waterways Experiment Station, devido a

simplicidade de construcéo e por serem das mais utilizadas em passagens hidraulicas.

4.5 — DIMENSIONAMENTO TECNICO-ECONOMICO

4.5.1 — Consideragdes gerais

Com o objectivo de obter estimativas de custo das passagens hidraulicas dimensionadas
desenvolveu-se 0 médulo ESTIMA.

O custo total de uma passagem hidraulica inclui os custos das estruturas de entrada e de
saida, do aqueduto, do tapete de enrocamento ou de uma estrutura de dissipacdo de
energia, da movimentacéo de terras para implantacdo das obras e da eventual necessidade
de desvio temporario da linha de agua. Os custos unitarios que se apresentam nas alineas
subsequentes, para as diferentes quantidades de trabalho, tém em consideracdo as

disposi¢des construtivas inerentes a construcao de passagens hidraulicas.

Por razdes técnico-economicas, devem utilizar-se sec¢des circulares até um diametro
méaximo de 1,50 m (Figuras C1, C7 e C8 do Anexo C). Os didmetros a adoptar devem
incluir-se no conjunto dos didmetros comerciais disponiveis. Quando sejam necessarios

diametros superiores a 1,50 m para a sec¢édo transversal de aquedutos, deve recorrer-se a
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seccdes rectangulares em betdo armado com larguras entre 1,50 m e 4,00 m, ou recorrer a
aquedutos circulares em paralelo (Figuras C2 e C3), se 0 estudo técnico-econémico o
aconselhar. Quando se optar por uma seccdo rectangular (Figuras C4 e C5), para se
quantificar o volume de betdo armado, o programa efectua o pré-dimensionamento da

espessura das paredes.

Na Figura 4.12 apresenta-se o fluxograma correspondente a estimativa de custos de

passagens hidraulicas.

SUB-PROGRAMA
ESTIMA
Estimativa de custos

v

Leitura de dados anteriores:

- diémetro ou altura do aqueduto;

- comprimento do aqueduto;

- volume do tapete de enrocamento.

y

Tipo de seccéo:
- circular (C)
- rectangular (R)

Rectangular —

f Circular

Classe do aqueduto

(1, 11, 1 ou 1V) \ 4
Pré-dimensionamento estrutural
v (\Volume de betéo armado)
Tipo de aqueduto
(AouB)
\ 4
v Quantificagdo do custo
Quantificagdo do custo (metro linear)
(metro linear)

Custo total das condutas |«

\ 4

\ 4
Tipos de estruturas de entrada e saida
(quantificagdo de custos)

\ 4
Dissipacdo de energia
(quantificagdo de custos)

A 4

< Estimativa de custos >

Figura 4.12 —. Sub-programa ESTIMA. Fluxograma sumario.
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Para além da escolha do tipo de seccdo da conduta, devera ser definido pelo utilizador o
tipo de aqueduto em funcdo das condigOes de assentamento e, para secgOes circulares, a
sua classe em funcéo das cargas de rotura por compressao diametral.

As estruturas de entrada e de saida foram divididas em estruturas com muros de ala ou de
cabeceira e em estruturas de entrada em recipiente. Para quantificacdo dos custos, €
habitual dividirem-se as estruturas de entrada em recipiente consoante a sua profundidade

seja inferior ou superior a 2,5 m.

Os custos unitarios utilizados no médulo ESTIMA foram definidos tendo por base uma
composicdo de custos, obtida a partir de custos unitarios de mdao-de-obra, materiais e
equipamento, tendo em consideragdo os custos de diferentes empreitadas de drenagem

transversal executadas para a BRISA e para a JAE.

4.5.2 — Classificagcédo dos aquedutos. Classe e tipo

A BRISA e a JAE (JAE, 1985) adoptam as especificacdes da NP 879 e classificam os
aquedutos em quatro classes em fungdo das cargas de rotura por compressdo diametral.
Para além da classificacdo em classes, os aquedutos sdo classificados em funcdo das

condigdes de assentamento.

De acordo com a Norma Portuguesa NP 879, as forcas de rotura por compressdo em
aquedutos de seccdo circular ndo devem ser inferiores aos valores indicados no Quadro
4.1, em funcdo do didmetro e da cada classe. Os aquedutos de sec¢do rectangular, a
executar in situ, devem ser dimensionados de acordo com as acgles a que estiverem

sujeitos.

De referir que a BRISA ndo utiliza aquedutos correspondentes a classe I, sendo estes

apenas utilizados pela JAE em estradas secundarias.
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Quadro 4.1 — Cargas de rotura por compressao diametral (adaptado de JAE, 1985).

CLASSES
Diametro CLASSE | CLASSE I CLASSE 111 CLASSE IV
(mm) (KN/m) (KN/m) (KN/m) (KN/m)
Simples Armados Armados reforcados | Armados reforcados
(A) (AR) especiais (ARR)
300 32,4 - - -
400 40,2 - - -
500 53,0 - - -
600 58,7 - - -
800 - 56,9 76,5 1147
1000 - 71,6 96,1 143,1
1200 - 86,3 114,7 172,5
1500 - 107,8 143,1 215,7
2000 - 143,2 191,2 287,4
2500 - 179,5 239,3 359,0

No que diz respeito ao tipo de assentamento, os aquedutos sao classificados em:

- tipo A, em que as tubagens sao assentes sobre um leito de areia, de modo a garantir
um adequado confinamento, evitando o contacto com elementos rigidos da

fundacdo e, consequentemente, a possivel rotura ou danificacdo dos tubos por

concentracdo de tensdes na area de contacto;

- tipo B (Figura C9 do Anexo C), em que as tubagens sdo assentes sobre um coxim
de betdo, por forma a aumentar a capacidade de carga dos tubos e/ou solucionar
problemas resultantes de condic¢des de fundacdo deficiente. Utilizam-se sob aterros
altos ou muito baixos, onde as cargas transmitidas, respectivamente, pelos aterros

ou pelo trafego sdo muito elevadas, e/ou ainda, em situacdes onde as condicdes de

fundacdo sdo mas.

4.5.3 — Dimensionamento estrutural de aquedutos rectangulares

O estudo de estabilidade e os calculos de betdo armado de aquedutos de secc¢do rectangular
ou quadrada devem ser efectuados de acordo com as disposi¢cdes do Regulamento de

Seguranca e AccOes para Edificios e Pontes (RSA) e do Regulamento de Estruturas de

Betdo Armado e Pré-Esforcado (REBAP).
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A determinacdo dos esforcos actuantes nas diversas seccdes deverd ser feita para a
combinacdo de acgdes mais desfavoraveis, sendo habitualmente considerados os seguintes
dados de projecto:

- peso voltmico do solo (20 kN/m?);

- coeficiente de impulso do solo (0,30 a 0,50);

- peso voltmico do betdo armado (25 kN/m®);

- accgdo decorrente do veiculo da classe | do RSA (cap. IX do RSA).

Para o célculo das sec¢des de betdo armado ¢é habitual considerar-se a utilizacdo de betdo
C20/25 ou C25/30 e aco A400 NR, sendo o seu dimensionamento feito por calculo a rotura
tal como definido no REBAP.

No presente trabalho ndo se aborda o dimensionamento estrutural dos aquedutos pelo que,
para quantificacdo dos custos, se considera que as paredes dos aquedutos de seccdo

rectangular executados em obra tém espessura constante de 0,20 m.

4.5.4 — Disposic¢des construtivas na execucao dos trabalhos

Para definicdo dos custos unitarios em passagens hidraulicas e, por outro lado, para que 0s
trabalhos sejam executados de acordo com as regras da boa técnica, julga-se importante a
apresentacdo das principais disposicdes construtivas. As disposicdes construtivas na
execucdo dos trabalhos, que seguidamente se apresentam, tém por base as especificacoes
da JAE (1997) e as consideracfes de diversos projectos executados para a BRISA e para

JAE (e.g. casos de estudo do Capitulo V).

a) Abertura e enchimento de valas

As valas deverdo ser executadas com largura que permita um espaco livre minimo, de cada
lado do tubo, de 0,30 m para tubos com diametro menor do que 1,00 m, e de 0,70 m para
tubos com diametro maior que 1,00 m (JAE, 1997).
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Se se verificar que o terreno do fundo da vala ndo tem deformabilidade compativel com o
assentamento dos tubos, a vala tera de ser aprofundada até se encontrar terreno com
melhores caracteristicas, preenchendo-se este aprofundamento com brita de diametro
nominal de 50 mm, bem compactada. Em caso de necessidade de aprofundamentos

superiores a 0,50 m os tubos deverdo ser assentes sobre soleira de betéo.

A profundidade das valas deve ser tal que o recobrimento total dos tubos seja, pelo menos,
igual a vez e meia o seu diametro, ndo podendo em caso algum as camadas do pavimento
assentar directamente sobre eles. Quando se torne impraticAvel o recobrimento
preconizado devera proceder-se ao envolvimento do aqueduto com betdo pobre a taxa de
150 kg/m®.

Os materiais a utilizar no enchimento das valas devem ser saibros de boa qualidade ou os
produtos da propria escavacdo quando isentos de matéria organica e argilas e ndo contendo
pedras com diametro nominal superior a 0,10 m na camada em contacto com os tubos. O
enchimento serd executado por camadas de 0,15 m a 0,20 m, bem compactadas
uniformemente de ambos os lados do tubo. No Anexo H apresentam-se pormenores

relativos as condicdes de instalacdo de tubagens de seccao circular em betéo.

b) Assentamento e recobrimento dos tubos

As tubagens colocadas sobre terreno natural e recobertas por aterro deverdo ser instaladas
de tal modo que a relacdo da distancia do topo da conduta ao terreno natural pela largura
exterior dos tubos ndo seja superior a 0,70. Lateralmente, e pelo menos até 30% da altura
dos tubos, o aterro devera ser compactado por camadas de espessura ndo superior a 0,15 m.

No caso particular de fundacdo em rocha, esta devera ser escavada e regularizada com
solos seleccionados de modo a obter-se um leito com espessura de, pelo menos, 0,04 m por
cada metro de altura do aterro suprajacente e com um minimo de 20 cm, sobre a qual se

procedera ao assentamento dos tubos.

No caso de o coxim ser de betdo, deve utilizar-se o betdo C16/20 e a construcéo devera ser
monolitica sem quaisquer juntas. As dimensdes da fundacdo em betdo serdo as indicadas

no projecto ndo podendo, no entanto, a sua espessura ser inferior a 1/4 do didmetro interno
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do tubo e devendo acompanhar a curvatura deste em, pelo menos, o correspondente a 1/4

do didmetro externo.

Os tubos devem ser assentes segundo linhas rectas, a partir de jusante, entre caixas de
visita ou, entre a entrada ou saida de aquedutos com as cotas e inclinagdes previstas no

projecto.

Os tubos de betdo serdo justapostos nos topos, sendo estes ligados com argamassa de
cimento ao trago 1:4 em volume. As extremidades dos tubos devem ser perfeitamente
limpas e molhadas antes de se fazer a junta com argamassa colocada a toda a volta do
espigdo do tubo. O interior da junta deve ser limpo e afagado e o corddo exterior da

argamassa deve ser protegido até ficar curado.

Quando as tubagens sdo colocadas em vala, o envolvimento da conduta pelo material
granular devera ser completo e preenchera a vala até, pelo menos, 0,30 m acima do topo da

conduta.

A altura minima de aterro a executar sobre tubos metalicos (incluindo pavimento) é:

D
Huin = 75 +05 (M) (4.13)

c) Contraflecha

Em terrenos de fundacdo, susceptiveis de sofrerem assentamentos sob o peso do aterro,
deve ser conferido ao fio do aqueduto uma contraflecha suficiente para evitar que este
fique cdncavo. O valor da contraflecha deve ser determinado tendo em conta a inclinacdo
do aqueduto, a altura do aterro, as caracteristicas e a espessura da camada de solos
compressiveis. Em nenhum caso sera de admitir que a contraflecha, por excessiva, ndo seja

totalmente eliminada, terminado o assentamento dos solos de fundacéo.

d) Estruturas de entrada e de saida

Os aquedutos de seccdo circular e rectangulares previstos séo dotados de estruturas de
entrada e de saida em betdo C20/25. Os muros de ala e de cabeceira das estruturas de
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entrada e de saida devem ser ligeiramente armados com uma malha de A400 NR, como se

indica no Anexo H.

e) Implantagdo

As passagens hidraulicas devem, de uma forma geral, ser inseridas nas respectivas linhas
de agua, procurando-se desta forma a drenagem natural. No entanto, por razGes de ordem
técnica, nomeadamente para pequenos caudais e grandes inclinagdes, o posicionamento

dos aquedutos pode sofrer alguma variagéo.

A reduzida altura dos aterros e a necessidade de garantir os valores minimos de declive do
escoamento e de altura de recobrimento, podem implicar o enterramento dos aquedutos nos

locais de intersec¢do com o eixo da via.

As cotas de soleira devem ser respeitadas, evitando-se rebaixamentos que poderédo
provocar assoreamentos ou a consequente diminuigdo da seccdo de vazéo, principalmente

nos casos onde as linhas de dgua apresentem regime torrencial.

O perfil longitudinal do aqueduto depende, por um lado, da inclinacdo longitudinal da
linha de agua e, por outro, dos eventuais constrangimentos impostos pelo perfil transversal
da estrada. Entre as situacdes que podem ocorrer destacam-se (JAE, 1998):

a) o perfil longitudinal do aqueduto deve ser idéntico ao da linha de &gua, quando a
sua inclinagéo variar entre 0,5 e 6% e ndo existirem constrangimentos;
b) a inclinacdo longitudinal do leito da linha de agua é superior a 6% - nestes casos
apontam-se trés soluc@es para o perfil longitudinal do aqueduto
- adoptar estruturas de dissipagédo de energia (e.g. bacias de dissipacdo por
ressalto hidraulico) mantendo a inclinacdo da linha de &gua;
- adoptar uma inclinacdo inferior a da linha de &gua através da implantacdo e
desenvolvimento da obra em aterro, ou através da insercdo da estrutura de
entrada a cota inferior & do terreno natural (estrutura de entrada em recipiente);

- introduzir caixas de queda ao longo do desenvolvimento do aqueduto;
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4.5.

Para

¢) ainclinacdo do leito do curso de 4gua € muito baixa (inferior a 0,5%) — nestes casos
a implantacdo do perfil do aqueduto deve ser efectuada beneficiando do maximo
declive que permite a execucdo do aprofundamento do leito;

d) o estabelecimento do perfil longitudinal da via exige um rebaixamento da obra de
travessia — nestes casos colocam-se como hipoteses possiveis, entre outras:
- aadopcdo de seccdes de menor altura (rectangular, arco abatido, etc);
- aadopcdo de condutas em paralelo;
- 0 aprofundamento do terreno natural a jusante;
- aadopcdo, em caso extremo, de aquedutos em sifao invertido.

5 — Estimativa de custos

elaborar a estimativa de custo de uma passagem hidraulica, sdo avaliadas as

quantidades de trabalhos mais significativas e, posteriormente, multiplicadas pelos precos

unitarios considerados.

As quantidades de trabalho sdo avaliadas com base nas caracteristicas das estruturas de

entrada e de saida, geometria da seccdo transversal, comprimento, condi¢des de

impl

antacdo e caracteristicas da obra de dissipacéo de energia a jusante do aqueduto.

Consideram-se as seguintes quantidades de trabalho:

comprimentos das condutas de betdo para cada classe e diametro;

volume de betdo armado (C20/25, A400 NR) a utilizar na execucdo de aquedutos
de seccdo rectangular;

volume de betdo armado (C20/25, A400 NR) a utilizar na execucdo em estruturas
de entrada e de saida e em estruturas de dissipacao de energia;

volume de betéo (C16/20) a utilizar no assentamento de aquedutos do tipo B;
volume do tapete de enrocamento a jusante da estrutura de saida;

movimento de terras inerente a implantacdo da passagem hidraulica e eventual

desvio da linha de agua.
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Como parametros complementares para avaliar as quantidades de trabalho mais
significativas, consideraram-se as disposi¢0es construtivas referidas na seccao anterior e as

indicacdes dos desenhos tipo que se apresentam no Anexo H.

Para obter a estimativa de custos, sdo utilizados os seguintes precos unitarios estabelecidos

com base em valores praticados recentemente em obras similares:

escavacdo em terreno natural, incluindo todas as operacgdes
necessarias a implantacdo da passagem hidraulica
(considerando no Maximo 30% de rocha) ...........ccccovvvvreevenn. 1 800$00/m®
- betdo armado C20/25 e A400NR na execucdo de aquedutos de
seccdo rectangular, incluindo cofragens e todos os trabalhos

NECESSANIOS ....vooveevereseeeeie s e s sse s 75 000$00/m®
- betdo armado C20/25 e A400NR na execucdo de estruturas de

ENtrada € de SAIUA..........covvvvvervreiieieeeees s 85 000$00/m*
- betdo C16/20 no assentamento de aquedutos do tipo B,

INCIUINAO COTraAgENS ....ccveciiiieee e 20 000$00/m®
- tapete de enrocamento colocado a jusante da estrutura de saida 10 000$00/m?
- argamassa ao trago 1:4 para aplicagdo nas juntas ..................... 10 000$00/m*
- mao-de-0bra de Pedreiro ........ccvveieiieiiece e 1 400$00/hora
- MA&0-de-0Dbra de SEIVENTE ......cccceeveieieeie e 1 000$00/hora
- condutas de beté&o, ndo incluindo assentamento ...............cc...... Quadro 4.2
- condutas de betéo, incluindo assentamento .............ccccceevvevenee. Quadro 4.4

O custo médio de um aqueduto de seccgdo circular depende do didmetro, do material, da
carga de rotura por compressdo diametral e do volume e natureza dos movimentos de terra
necessarios a sua implantacdo no local previsto. No caso de aquedutos de seccdo
rectangular, geralmente em betdo armado, o custo médio depende das caracteristicas
geométricas, da altura de aterro e do volume e natureza dos movimentos de terra

necessarios.
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Quadro 4.2 — Condutas de betdo. Custos médios do metro linear ndo incluindo

assentamento (Dezembro, 1999).

Diametros, D (mm) | Classe | Classe Il (A) | Classe 111 (AR) | Classe IV (ARR)

300 1 400$00 - - -

400 1 950$00 - - -

500 2 600$00 - - -

600 3 400$00 - - -

800 - 8 000$00 8 800$00 9 300$00
1000 - 11 200$00 13 900$00 16 300$00
1200 - 14 700$00 17 450$00 21 200$00
1500 - 28 800$00 31 000$00 33 400$00

Para se obterem os custos totais do metro linear de aquedutos de secc¢éo circular, procedeu-
se a uma composicdo de custos, traduzida no Quadro 4.3, com base na experiéncia do
autor. De referir que os custos unitarios considerados ja incluem as percentagens referentes

0s custos indirectos e lucro.

Quadro 4.3 — Aquedutos de seccdo circular das classes I e I1. Composicdo de custos.

D Conduta | Pedreiro | Servente | Escavacdo, | Argamassa | Custo total | C16/20 | Custo total
(mm) outros trab. | em jauntas (Tipo A) | em (3:oxim (Tipo B)
(Esc/ml) | (hora/ml) | (hora/ml) (Esc/ml) (m°/ml) (Esc/ml) (m°/ml) (Esc/ml)
300 1400 0,50 0,50 1260 0,03 2760 0,071 4180
400 1950 0,60 0,60 1350 0,04 5140 0,113 7400
500 2 600 0,75 0,75 1530 0,06 6 530 0,164 9810
600 3400 0,90 0,90 1800 0,08 8 160 0,224 12 640
800 8 000 1,00 1,00 2160 0,10 13 960 0,371 21 380
1000 | 11200 1,25 1,25 2700 0,12 18 100 0,555 29 200
1200 | 14700 1,40 1,40 4500 0,15 24 200 0,775 39700
1500 | 28800 1,75 1,75 5400 0,20 40 400 1,173 63 860

No Quadro 4.4 apresentam-se 0s custos unitarios de todas as classes e tipos de aquedutos

de seccdo circular, obtidos a partir dos valores do quadro anterior.

Quadro 4.4 — Aquedutos de secgdo circular. Custos totais médios por metro linear.

D Classe | Classe Il (A) Classe 111 (AR) Classe IV (ARR)
(mm) Tipo A Tipo B Tipo A Tipo B Tipo A Tipo B Tipo A Tipo B

300 |2760$00 | 4 180$00 - - - - - -

400 |5140$00 | 7 400$00 - - - - - -

500 | 6530$00 | 9 810$00 - - - - - -

600 | 8160$00 | 12 640$00 - - - - - -

800 - - 13 960%$00 | 21 380$00 | 14 760$00 | 22 180$00 | 15 260300 | 22 680%$00
1000 - - 18 100$00 | 29 200$00 | 20 800$00 | 31 900$00 | 23 200300 | 34 300%$00
1200 - - 24 200$00 | 39 700300 | 26 950%$00 | 42 450$00 | 30 700$00 | 46 200$00
1500 - - 40 400$00 | 63 860%00 | 42 600$00 | 66 060$00 | 45 000$00 | 68 460$00
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Nas Figuras 4.13 e 4.14 representam-se, respectivamente, 0s custos totais por metro linear

de aquedutos de seccdo circular dos tipos A e B para as classes I, I1, 11 e IV. Com base nos

diferentes custos para cada classe, estabeleceu-se uma funcéo de aproximacéo a utilizar no

maodulo ESTIMA para calcular os custos em funcdo do didmetro do aqueduto.
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- Classell
-u- Classelll
—A- Classellll
> Classe IV
C( Classe | ) = 18.876D'%%13
(R? = 0.9701)
C(Classe Il ) = 19.123D"%%°
(R? = 0.9741)
C(Classe Ill) = 20.933D" 65
(R? = 0.9927)

C(Classe IV) = 22.636D""%%*
(R? = 0.9986)

Figura 4.13 — Aquedutos circulares do tipo A. Custos totais por metro linear.
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Didmetro (m)
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- Classe |
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>¢ Classe IV
C(Classe 1) = 29.260D*-5802
(R? = 0.9878)
C(Classe Il) = 30.277D" %%
(R? = 0.9897)
C(Classe Ill) = 32.076D" %3
(R? = 0.9969)

C(Classe IV) = 33.772DL 7479
(R? = 0.9995)

Figura 4.14 — Aguedutos circulares do tipo B. Custos totais por metro linear.
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No Quadro 4.5 apresentam-se custos unitarios praticados em empreitadas da BRISA,
correspondentes a execucdo de aquedutos de seccdo circular, em betdo, incluindo os
trabalhos necessarios a sua implantagdo, nomeadamente a escavacdo em terreno de
qualquer natureza, eventual saneamento, carga, conducdo a deposito dos produtos saneados
ou sobrantes e eventual indemnizacdo por deposito e reposicao de solos. Apresentam-se no

mesmo quadro os valores propostos no programa HIDROPAS.

Quadro 4.5 — Custos unitarios de aquedutos em empreitadas da BRISA.

SUBLANCO DATA %) CLASSE 11 (A) CLASSE 111 (AR) | CLASSE IV (ARR)
TIPO A TIPOB TIPOA TIPOB TIPOA TIPOB
A2 - Alcécer do Sal / 0,80 25339$00 | 18582 $00 19108 $00 | 26 188 $00
/ Grandola Norte / Jun—96 1,00 31535 $00 33 456 $00 35074 $00
/ Grandola Sul 1,20
Lote B 1,50 67 365 $00 70 843 $00
0,80 10 762 $00 11 925 $00
, - 1,00 15 996 $00 16 344 $00
AL2 - Setbal /Montijo | Jun=96 | 55 | 55 049 500 23030 $00 25670 $00
1,50 29 962 $00 31952 $00 45 980 $00
0,80 17 414 $00
A3 -EN 303/ Valenga | Mar-96 128 24302500
1,50 38 396 $00 46 386 $00
0,80 14 143 $00
A6 — Evora / Estremoz Jul-96 1,00 17605$00 | 24361 $00 | 18805%$00 | 25561 $00
Lote A 1,20 21244 300 22444300 | 31952$00 | 26884 $00 | 36 154 $00
1,50 27 310 $00 35 830 $00 36910 $00 | 53 338 $00
0,80 14 692 $00
A6 — Palmela/ Marateca 94 1,00 16 267 $00
Lote A1/B1 1,20 20 946 $00
1,50
0,80 27 715 $00
1,00 23619 $00
A3 - Cruz / Braga 95 1.20 36822 $00
1,50 50 122 $00
0,80 13860 $00
A3 - Braga/ EN 201 Jun- 95 1,00 29300 $00 | 21350 $00
Lote A 1,20 27 610 $00
1,50 61380300 | 46140%
0,80 10 195 $00 18988 $00 | 13 484 $00
A3-Ponte Lima /EN 303 Mar -96 1,00 17 165$00 | 27 3453%00 | 18 869 $00 20 086 $00
Trecho 11 1,20 22 947 $00
1,50 24991 $00
0,80
A4 - Penafiel/Amarante o5 1,00 18 028 $00 26 572 $00
Lote A 1,20 28 837 $00
1,50 39 274 $00
0,80
A4 — Penafiel/Amarante 95 1,00 18 075 $00 26 642 $00
Lote B 1,20 28912 $00 32 156 $00
1,50 39 376 $00 48 412 $00
0,80 28410$00 | 11541 $00
1,00 31961 $00 | 15980 $00
A6 — Marateca/V.Novas 96 120 22 195 $00
1,50 46 166 $00 | 30 185 $00
0,80 14 514 $00
1,00 20 389 $00 23 252 $00 25 772 $00
A9~ Loures / Bucelas % 1,20 27204500 30640 $00 33503 $00
1,50 42 050 $00 44 226 $00
0,80 13 960$00 21 380$00 14 760$00 22 180$00 15 260$00 22 680 $00
Valores propostos Dez 99 1,00 18 100$00 29 200$00 20 800$00 31 900$00 23200$00 34 300$00
(estimativa de custo) 1,20 24 200$00 39 700$00 26 950$00 42 450$00 30 700$00 46 200300
1,50 40 400$00 63 860$00 42 600$00 66 060$00 45 000$00 68 460$00
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No Quadro 4.6 apresentam-se custos unitarios praticados em empreitadas da BRISA,
correspondentes a execucao de estruturas de entrada e de saida, em betdo armado, com
muros de ala em passagens hidraulicas circulares simples, incluindo os trabalhos
necessarios a sua implantacdo, bem como os valores propostos no programa HIDROPAS.
No Anexo E indicam-se 0s custos médios das quantidades de trabalho mais frequentes em

projectos de drenagem transversal de vias de comunicacéo.

Quadro 4.6 — Custos unitarios de estruturas de entrada e de saida com muros de ala, em
betdo, em empreitadas da BRISA.

SUBLANCO DATA 1%} VALOR
A2 - Alcacer do Sal / 0,80 51 537$00
/ Grandola Norte / Jun -96 1,00 66 999300
/ Grandola sul 1,20
Lote B 1,50 103 165$00
0,80 213 992%00
| . 1,00 255 096300
Al12 — Setubal / Montijo Jun -96 120 271 788500
1,50 335 381300
0,80 94 977$00
A3 —EN 303/ Valenca Mar -96 100 143 426500
1,50 194 531$00
i 0,80 86 589$00
A6 — Evora / Estremoz Jul - 96 1,00 117 2843%00
Lote A 1,20 154 914$00
1,50 216 275%00
0,80 52 341$00
A6 — Palmela/ Marateca 94 1,00 65 426$00
Lote A1/B1 1,20
1,50
0,80 59 722$00
1,00 93 965$00
A3 - Cruz / Braga 95 120 112 620$00
1,50 147 076$00
0,80 41 200$00
A3 - Braga/ EN 201 Jun - 95 1,00 61 870$00
Lote A 1,20 82 040%$00
1,50 115 870$00
0,80 51 141$00
A3-Ponte Lima /EN 303 Mar -96 1,00 79 481%$00
Trecho Il 1,20 97 264300
1,50 172 121$00
0,80
A4 — Penafiel/Amarante 95 1,00 102 336$00
Lote A 1,20 134 909%$00
1,50 192 675$00
0,80
A4 — Penafiel/Amarante 95 1,00 79 961$00
Lote B 1,20 115 890$00
1,50
0,80 43217300
1,00 64 409%00
A9 — Loures / Bucelas 94 120 84 847500
1,50 108 101$00
0,80 85 000$00
Valores propostos out 99 1,00 110 000$00
(estimativa de custo) 1,20 135 000$00
1,50 175 000$00
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Aplicacdo da metodologia proposta a casos de estudo

5.1 -

CONSIDERACOES PREVIAS

Neste capitulo pretende-se comparar o dimensionamento hidrolégico e hidraulico de

passagens inferiores para aguas pluviais em projectos efectuados para a BRISA e para a

JAE, com os resultados obtidos por aplicacdo da metodologia de dimensionamento

considerada no programa HIDROPAS. Para tal, seleccionaram-se casos de estudo

correspondentes a diferentes regides do pais e a diversos projectistas.

Os casos de estudo considerados sao:

Auto Estrada do Norte (Al). Sublanco Pombal-Condeixa (Brisa, 1988);

Auto Estrada Marateca/Elvas (A6). Sublango Montemor o Novo - Evora (Brisa,
1995);

Auto Estrada Marateca / Elvas (A6). Sublanco Estremoz - Borba (Brisa, 1996);
CREL Estadio Nacional / Alverca (A9). Sublanco Loures - Bucelas (Brisa, 1993);
A12 Auto Estrada Setubal / Montijo (Brisa, 1996a);

Ligacéo IP3-IP5. Variante a Viseu (JAE, 1996).

Para a realizacdo do estudo comparativo, consideram-se os dimensionamentos hidrolégico

e hidraulico separadamente. Para cada caso de estudo, elaboraram-se quadros com as

principais caracteristicas dos projectos correspondentes a cada tipo de dimensionamento,

de modo a compara-los com os quadros de resultados obtidos pelo programa HIDROPAS.
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Apesar deste programa efectuar tambem estimativas de custos, nesta analise comparativa
ndo serdo incluidos os custos por ndo se dispor da correspondente informacdo na maioria

dos casos de estudo considerados.

5.2 — DIMENSIONAMENTO HIDROLOGICO. CONDICOES DE
PROJECTO

5.2.1 — Consideragdes gerais

O dimensionamento hidrologico de passagens hidraulicas pressup8e a disponibilidade de
um conjunto de dados ou elementos de base indispensaveis para a concep¢do de estudos de
drenagem, nomeadamente para o calculo dos caudais de ponta de cheia. No Quadro 5.1
apresentam-se os principais elementos ou dados utilizados nos diferentes casos de estudo

considerados.

Quadro 5.1 — Dimensionamento hidrolégico. Elementos de base utilizados nos diferentes
casos de estudo.

Férmula Férmula
. T . S .
Nome do projecto C para célculo Precipitacdo para célculo
(anos)
de t; de Qp
Funcéo do tipo I=a/(b+t;)
Auto-estrada do Norte (AL). Sublanco | o056 | 05406 Ventura 1(10) = 2840/(27+t,) racional

Pombal-Condeixa 1(20) = 3310/(28+t)

- Bacias de Montemor o Novo:
funcéo do tipo I=a/(b+t;)
1(50) = 4668/(20+t,)
50 0,60 Pickering racional
- Bacias de Evora:
Curvas IDF I =at’
a= 349,54; b =-0,524

Auto-estrada Marateca / Elvas (A6).
Sublango Montemor o Novo-Evora

Auto-estrada Marateca / Elvas (A6). Curvas IDF de Lishoa l =at.”

Sublango Estremoz-Borba 50 - Pickering a= 349.54: b = -0,524 Mockus
H — b
o510 s oSty
CREL Estadio Nacional / Alverca. | 10,20, | 0,55 (t=20) Temez a= 317’7j b= -01538 (Tr—20) racional
Sublancgo Loures-Bucelas 50 e 100 | 0,55 (t,=50) = [ D =-U, =

a= 349,54; b =-0,524 (T,=50)

0,60 (t=100) a= 365.62: b = -0,508 (T,=100)

Curvas IDF de Lishoa | = a t°

a= 349,54; b = -0,524 racional

Auto-estrada Setibal / Montijo (A12) 50 0,35 Pickering

Curvas Intensidade / duragdo de
precipitacdo para periodos de
10, 25, 0.45 Ventura retorno considerados, obtidas a
50 e 100 ’ partir do dados do INMG
relativos a estagdo climatoldgica
de Viseu.

Ligacéo IP3-1P5. Variante a Viseu racional

148




Aplicacdo da metodologia proposta a casos de estudo

Nas alineas seguintes abordam-se, de forma detalhada, os principais aspectos relativos aos

elementos de base referenciados no quadro anterior.

5.2.2 — Auto-estrada do Norte (Al). Sublangco Pombal - Condeixa

A determinagdo dos caudais de dimensionamento foi feita em fung@o das precipitagdes
registadas e das caracteristicas fisicas das areas drenadas. Para tal, o projectista utilizou os
registos de precipitagbes maximas nas zonas de Pombal e Condeixa (Estudos de
precipitacdo com aplicagcdo no projecto de sistemas de drenagem pluvial, LNEC 1986),
para chuvadas com duracdo de 15, 30 e 60 min para periodos de retorno de 10, 20 e 50

anos, de acordo com os valores do Quadro 5.2.

Para determinar as intensidades médias de precipitacdo o projectista utilizou uma funcéo

do tipo (2.20) com m=1, n =0 e considerando t, = tc, de que resulta

a
I = A
b+t (1)

com | expresso em mm/h e t; em min.

Para o ajuste dos parametros a e b foi utilizado o0 método dos minimos quadrados, obtendo-
se as seguintes expressoes:

| (10 anos) = 2840/(27+t,)

[(20 anos) = 3310/(28+t.)

[(50 anos) = 3940/(30+t)

Quadro 5.2 — Auto-Estrada do Norte, sublanco Pombal — Condeixa. Precipitacdes maximas
e intensidades méximas utilizadas.

Precipitacfes maximas Intensidades méaximas
Periodo de retorno, T (mm) (mm/h)
(anos) 15 30 60 15 30 60
(min) (min) (min) (min) (min) (min)
10 17 24 31 68 47 31
20 19 27 36 77 53 36
50 22 31 42 89 61 42
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No dimensionamento hidroldgico, apresentado no Quadro F1 do Anexo F, a duracdo das
chuvadas foi considerada igual ao tempo de concentragdo. O tempo de concentracdo foi
calculado no projecto pela formula de Ventura (Eqg. 2.9).

Na avaliacdo dos caudais de ponta de cheia foi utilizada a férmula racional (Eq. 2.29) com

valores do coeficiente de escoamento de 0,50 a 0,60.

5.2.3 — Auto-estrada Marateca / Elvas (A6). Sublangco Montemor-o-Novo

- Evora

A avaliagéo dos caudais de ponta de cheia foi feita em funcgéo das precipitagcOes registadas
e das caracteristicas fisicas das bacias envolvidas. No projecto é referido que se
compararam os valores maximos anuais das precipitacdes nas regides, obtidos do Instituto
Nacional de Meteorologia e Geofisica (INMG) para periodos de retorno de 50 anos, com
os dados das curvas IDF para a regido de Evora. De acordo com os valores obtidos, 0
projectista optou por considerar os valores das curvas IDF de Matos e Silva (1986) para as
bacias do concelho de Evora e os valores do INMG para as bacias da regido de Montemor-

o-Novo.

Para a determinacdo das intensidades médias de precipitacdo, adoptou-se uma expressdo do
tipo (5.1) a série de precipitagdes maximas em 24 horas do posto udométrico de
Montemor-o-Novo. Para um periodo de retorno de 50 anos obteve-se | =4668/(20+t.).
Relativamente as curvas IDF, foram utilizados os parametros a e b da regido de Lisboa

para uma cheia cinquentenaria.

Para determinar o tempo de concentracdo das diversas bacias foi considerada a férmula de
Pickering (Eqg. 2.7).

Na determinacdo dos caudais de ponta de cheia foi utilizada a férmula racional,

considerando um coeficiente de escoamento de 0,6, escolhido, segundo o projectista, em
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funcdo do tipo de cobertura vegetal e das caracteristicas topograficas e pedoldgicas das
bacias hidrograficas. No Quadro F2 do Anexo F apresenta-se, resumidamente, o
dimensionamento hidroldgico das varias bacias hidrogréaficas constantes do projecto em
estudo.

5.2.4 — Auto-estrada Marateca / Elvas (A6). Sublanco Estremoz - Borba

Para efeito de calculo dos caudais de ponta de cheia, 0 projectista tomou, como termo de
comparagao para obter o tempo de concentracao, a formula de Temez (Eq. 2.5) e a formula
de Pickering (Eq. 2.7). Tendo verificado que a formula de Temez originava tempos de
concentracdo superiores, considerou, por uma questdo de seguranca, a formula de

Pickering para calcular o tempo de concentracéo.

Na avaliacdo das intensidades de precipitacdo, foram consideradas as curvas IDF da regido
de Lisboa (Matos e Silva, 1986) para periodos de retorno de 10, 50 e 100 anos. No Quadro

5.3 sdo apresentadas as intensidades de precipitacao para diferentes duracoes.

Quadro 5.3 — Intensidades de precipitacdo (mm/h). Auto-estrada Marateca / Elvas (A6),
sublango Estremoz-Borba.

Periodos de retorno, T
Duracéao (anos)
(min)

10 50 100

5 120,14 150,40 161,42

10 82,11 104,59 113,51
15 65,73 84,57 92,38
30 44,92 58,81 64,96
60 30,71 40,90 45,68

Na escolha dos periodos de retorno a adoptar no dimensionamento das diferentes
passagens hidréaulicas, o projectista teve em atencdo as consequéncias que poderiam advir
de uma deficiente capacidade de escoamento. Deste modo, considerou cheias

cinguentenarias em todas as passagens hidraulicas.
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Para calcular os caudais de ponta de cheia, apresentados no Quadro F3 e F4 do Anexo F,
foi utilizada a formula de Mockus, tendo sido consideradas chuvadas com duracdes iguais
a duas vezes o tempo de concentracdo. O projectista ndo é explicito quanto as razdes

porque considerou chuvadas com duragGes iguais a duas vezes o tempo de concentracéo.

5.2.5 - CREL Estadio Nacional / Alverca. Sublanco Loures - Bucelas

Apds analise dos métodos disponiveis para calcular os caudais de ponta de cheia em bacias
com as caracteristicas e dimensdes das interceptadas por este trecho da CREL, o projectista

optou pela aplicagdo do método racional & totalidade das bacias em estudo.

O coeficiente de escoamento foi escolhido de acordo com as caracteristicas e periodo de
retorno das diferentes bacias. O valor minimo utilizado foi de 0,50 e o valor maximo de
0,60.

O periodo de retorno adoptado foi de 10 anos para as bacias mais pequenas, com areas
inferiores a 0, 3 km?, de 20 anos para bacias com éreas entre 0,3 e 3,0 km?, e de 50 anos

para areas superiores.

Para calcular o tempo de concentracdo das bacias hidrograficas foi utilizada a formula de
Temez. Os valores da intensidade de precipitacdo sdo calculados com base nas curvas IDF
da regido de Lisboa (Matos e Silva, 1986) para os periodos de retorno de 10, 20 e 50 anos.
No Quadro F5 do Anexo F apresentam-se os resultados das diferentes variaveis
correspondentes ao dimensionamento hidroldgico deste caso de estudo.

5.2.6 — Auto-estrada Setubal / Montijo (A12)

Para caracterizacdo do regime das chuvadas na regido onde se desenvolve o tracado da

auto-estrada Setubal / Montijo o projectista recorreu as curvas IDF de Matos e Silva,
(1986).
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Na escolha dos periodos de retorno atendeu-se a importancia das linhas de agua a
atravessar e as consequéncias que poderiam resultar de deficiente capacidade de vazédo
dessas obras. Assim, o projectista entendeu considerar periodos de retorno de 50 anos para
as bacias hidrogréaficas com areas inferiores a 5000 ha e de 100 anos para as restantes. De
referir que neste caso de estudo todas as bacias interceptadas pela via tém area inferior a
5000 ha.

Os caudais de ponta de cheia, apresentados no Quadro F6 do Anexo F, foram calculados
pela formula racional. Atendendo ao facto da generalidade das bacias apresentar uma
orografia relativamente plana e os solos serem permeaveis, o projectista refere que utilizou
a férmula racional em detrimento da formula de Mockus por entender ndo haver razoes
para admitir a aplicacdo generalizada dessa férmula que iria conduzr a uma

sobreavaliacéo dos caudais de ponta de cheia.

Foi utilizado um valor constante de 0,35 para o coeficiente de escoamento.

5.2.7 — Ligacéao IP3 - IP5. Variante a Viseu

A determinacdo dos caudais de ponta de cheias foi efectuada em funcdo das chuvadas
caracteristicas da regido. Os valores das precipitacGes para a regido, indicados no Quadro
5.4, foram calculados a partir das séries de precipitaces maximas anuais com duracao de
24 horas fornecidas pelo Instituto Nacional de Meteorologia e Geofisica, relativamente a

estacdo climatoldgica de Viseu.

Com base naquelas precipitagdes determinaram-se as intensidades de precipitacdo, cujos
valores também se apresentam no Quadro 5.4, referentes a chuvadas com duracdes de 5,
10, 20, 30, 40, 50 e 60 min, para periodos de retorno de 10, 25, 50 e 100 anos.

O coeficiente de escoamento foi escolhido de acordo com as caracteristicas das diferentes
bacias, tendo sido adoptados valores compreendidos entre 0,45 para bacias rurais e 0,70

para bacias urbanizadas.
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Quadro 5.4 — PrecipitacOes e intensidades de precipitacdo em funcdo do periodo de retorno.
Estacdo climatoldgica de Viseu.

Perfodo Precipitacbes (mm) Intensidades de precipitacdo, I (mm/h)

retocriﬁoy T Duragéo (min) Durag&o (min)

(@nos) | 5 | 10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 60 | 5 | 10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 60
10 84 | 123 | 185 | 22,4 | 26,6 | 26,6 | 28,0 | 100,8| 739 | 555 | 44,8 | 40,0 | 31,9 | 28,0
25 102 | 14,9 | 224 | 27,2 | 299 | 323 | 340 |122,4| 89,8 | 67,3 | 54,4 | 449 | 388 | 340
50 11,4 | 16,7 | 251 | 304 | 33,4 | 36,1 | 38,0 |136,8|100,3| 75,2 | 60,8 | 50,2 | 43,3 | 38,0
100 | 131|191 | 28,7 | 348 | 383 | 413 | 435 |156,6 |114,8 | 86,1 | 69,6 | 57,4 | 49,6 | 43,5

Com base nas intensidades maximas de precipitacdo, o projectista determinou as curvas
IDF caracteristicas da zona, para os periodos de retorno considerados, a fim de determinar
as intensidades de precipitacdo das diferentes bacias hidrograficas interceptadas pela via.

Na Figura 5.1 s&o apresentadas as referidas curvas.

160 -

140 + T =100 anos

120 +
0 T =50 anos

100 +
T =25 anos

80 -

I (mm/h)

T =10 anos
60 -

40 -

20

0 10 20 30 40 50 60

Tc (min)

Figura 5.1 — Curvas IDF da estacdo climatolégica de Viseu.

Os caudais de ponta de cheia, apresentados no Quadro F7 do Anexo F, foram calculados

pela férmula racional considerando um coeficiente de escoamento de 0,45. As intensidades

154



Aplicacdo da metodologia proposta a casos de estudo

de precipitacdo foram retiradas da Figura 5.1, considerando chuvadas com duragdes iguais
ao tempo de concentracdo das respectivas bacias hidrograficas. O tempo de concentracdo

foi calculado recorrendo a férmula de Ventura (Eq. 2.9).

53 — DIMENSIONAMENTO HIDRAULICO. CONDICOES DE
PROJECTO

Em todos os casos de estudo analisados, os projectistas referem que foi feito o
reconhecimento dos locais das diferentes travessias, com o objectivo de avaliar se as
condigdes de escoamento a jusante dos futuros aquedutos poderiam determinar o tipo de
funcionamento e, ainda, se a altura maxima de agua a montante poderia implicar prejuizos
nas propriedades circundantes. A analise dos pontos baixos do perfil longitudinal também
foi feita, para verificar se a altura maxima de agua a montante do aqueduto viria ou ndo a

interferir com a drenagem da plataforma da via.

Nos projectos analisados, a metodologia utilizada para dimensionamento hidraulico do
aqueduto é a preconizada pelos Servigos Téecnicos da BRISA (Brisa, 1974) e proposta pela
AASHTO (AASHTO, 1991) e SETRA (ENPC, 1995). Desta forma, o dimensionamento e
verificacdo do funcionamento hidraulico tem por base os abacos publicados pelo U. S.
Bureau of Public Roads (Herr e Bossey, 1965 e FHA, 1972), apresentados no Anexo B.

Verifica-se que, em todos os projectos analisados, a seccdo de controlo é a seccdo de
montante dos aquedutos. Em todos os casos, recorreu-se a formula de Manning-Strickler,

1/38—1

admitindo um coeficiente K igual a 75 m , dado que apenas sdo adoptados aquedutos

de betdo.

O diametro minimo a considerar nos projectos para a BRISA ¢ de 1,00 m, e de 0,80 nos
projectos para a JAE. O diametro maximo considerado é de 1,50 m. Quando sdo exigidos
diametros superiores a 1,50 m utilizam-se aquedutos de sec¢do rectangular ou aquedutos

circulares em paralelo.
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No dimensionamento hidraulico foram considerados os elementos de base apresentados no
Quadro 5.5.

Quadro 5.5 — Dimensionamento hidraulico. Elementos de base utilizados nos diferentes
casos de estudo.

A Seccdes . Valor Vellogldad‘e Quadros
. Diametros, D Metodologia de - maxima a de
Nome do projecto rectangulares | .. - maximo .
(m) (m x m) dimensionamento de Hw/D saida resultados
(m/s) (Anexo F)
0,80*
Auto-estrada do Norte (Al). 1,00 2,50 x 2,50
Sublango Pombal-Condeixa 1,20 3,50 x 3,50 USBPR 1,35 4,5 F8
1,50
Auto-estrada Marateca / 0,80* 2,00 x 2,00
Elvas (A6). 1,00 2,50 x 2,50
Sublango Montemor o 1,20 3,50 x 3,50 USBPR 135 45 Fo
Novo-Evora 1,50 4,00 x 4,00
1,50 x 1,50
0.80* 2,00 x 2,00
Auto-estrada Marateca / 1’00 2,00 x 1,30
Elvas (A6). 1’20 2,00 x 1,50 USBPR 1,35 45 F3
Sublango Estremoz-Borba 1’50 3,50 x 1,50
' 3,50 x 3,00
4,00 x 3,00
CREL Estadio Nacional / 1,00
Alverca. 1,20 2,00 x 2,00 USBPR Nao refere 5,0 F12
Sublancgo Loures-Bucelas 1,50
0,80* 1,80 x 1,80
Auto-estrada Settbal / 1,00 2,00 x 1,50
Montijo (A12) 1,20 2,00 x 2,00 USBPR 1.10 45 F10
1,50 2,50 x 2,50
0,80 Né&o refere
Ligacdo IP3-IP5. Variante a 1,00 2,00 x 2,00 (Hw <cota
Viseu 120 300 x 300 USBPR do 45 F11
1,50 pavimento)

*Diametro utilizado em restabelecimentos.

5.4 — APLICACAO DO PROGRAMA HIDROPAS

5.4.1 — Consideracdes gerais

Para aplicacdo do programa HIDROPAS aos casos de estudo utilizou-se a informacao de

base existente nos diferentes projectos analisados.

O dimensionamento hidrolégico e hidraulico a efectuar pelo programa de calculo

automatico tem por base as seguintes consideracoes:
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uma vez que, na generalidade dos projectos, ndo existem dados relativos aos tipos
de solos e sua utilizacdo ou cobertura, considera-se como numero de escoamento o
maior dos valores referentes a zonas rurais (CN = 91);
considera-se um valor minimo de 5 min para o de tempo de concentracdo das
bacias hidrograficas;
no calculo das intensidades médias de precipitacdo sdo utilizadas as curvas IDF
(Matos e Silva, 1986) correspondentes as regides pluviométricas das bacias
hidrogréficas interceptadas nos diferentes casos de estudo considerados;
os caudais de ponta de cheia sdo calculados para os periodos de retorno:
considerados pelos projectistas;
de 50 anos, no caso de bacias hidrogréficas com areas inferiores a 50 km?;
de 100 anos para as bacias com &reas iguais ou superiores a 50 km?;
de 100 anos para todas as bacias dos projectos analisados, para atender a
versdo provisoria do Manual de Drenagem da JAE (JAE, 1998); este critério
inclui as bacias com area superior a 50 km?, como indicado na sec¢éo 2.5;
o0 didmetro minimo a considerar é de 1,00 m e o maximo €é de 1,50 m; quando sao
exigidos diametros superiores a 1,50 m utilizam-se aquedutos de secgéo
rectangular, com altura e largura minimas de acordo com o Quadro 3.5;
a altura de &gua a montante ndo deve exceder o valor de 1,5D;
a velocidade maxima do escoamento admitida a saida dos aquedutos é de 4,5 m/s,
uma vez que na maioria dos casos para valores superiores sera necessario recorrer a
bacias de dissipacao de energia;
os restantes dados sdo os considerados no respectivo projecto e indicados no

Anexo F;

No Anexo G apresentam-se as saidas de resultados do programa HIDROPAS referentes

aos dimensionamentos hidroldgico e hidraulico de cada um dos projectos em analise.

5.4.2 — Auto-estrada do Norte (Al). Sublangco Pombal-Condeixa

Da analise dos Quadros F1, G1 e G2 dos Anexos F e G verifica-se que, nas bacias de

pequenas dimensdes, 0s caudais de ponta de cheia do projecto para um periodo de retorno

de 10 anos sdo superiores aos calculados pelo programa HIDROPAS para um periodo de
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retorno de 50 anos. Por outro lado, nas bacias de maiores dimensdes, como por exemplo a
bacia n° 11 com éarea de 10,437 km?, os caudais de ponta de cheia s&o sub-dimensionados
no projecto, quando comparados com caudais de ponta de cheia obtidos através do
programa HIDROPAS.

A diferenca de valores nos caudais de ponta de cheia das pequenas bacias deve-se
fundamentalmente ao célculo do tempo de concentracdo e da intensidade média de
precipitacdo. Para os tipos de bacias consideradas, a formula de Ventura, utilizada pelo
projectista para calcular o tempo de concentracdo, fornece valores excessivos quando
comparada com as formulas de Kirpich (Pickering e David). Por outro lado, as funcdes
utilizadas para calcular a intensidade média ddo origem a valores bastante superiores
guando comparadas com as curvas IDF de Matos e Silva (1986), de origem mais recente.
Na Figura 5.2 representam-se os caudais de ponta de cheia indicados no projecto e 0s
calculados pelo programa HIDROPAS para iguais periodos de retorno e ainda para os

periodos de retorno de 50 anos e 100 anos.

¢ Projecto Qpl0 ®  Projecto Qp20 —--— HIDROPAS Qp10
HIDROPAS Qp20 HIDROPAS Qp50 -4~ HIDROPAS Qp100

60 —a

55
50
45
40
35
30 = g
25 -

20 * *
15 e

10

¥z Z==
5 é?g!ifi/%%/’/
o 2

0 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000 1100
Area (ha)

Qp (m3/s)

Figura 5.2 — Auto-estrada do Norte (Al). Caudais de ponta de cheia de projecto e 0s
obtidos no presente estudo.

No que diz respeito ao dimensionamento hidraulico, utilizando o programa HIDROPAS

para caudais de dimensionamento iguais aos utilizados no projecto, sdo obtidos valores
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idénticos para as alturas da &gua e velocidades a saida dos aquedutos. Para os caudais de
dimensionamento correspondentes ao periodo de retorno de 50 anos, sdo apresentados 0s

resultados do dimensionamento hidraulico no Quadro G3 do Anexo G.

Como diferenca mais saliente, verifica-se que para a PH n° 6-1 (bacia n® 11) o projectista
propds uma seccao rectangular de 2,50 m x 2,50 m e, de acordo com o presente estudo,
seria necessaria uma secc¢do rectangular de 3,50m x 3,00m. Um segundo aspecto a salientar
é 0 de que o aumento do caudal de ponta de cheia nas pequenas bacias, ndo implica um
agravamento significativo de custos, uma vez que o diametro minimo utilizado na maioria

dos aquedutos continua a ser suficiente.

5.4.3 — Auto-estrada Marateca / Elvas (A6). Sublangco Montemor-o-Novo

- Evora

De acordo com os Quadros F2, G4 e G5 dos Anexos F e G, verifica-se que 0s caudais de
ponta de cheia obtidos através do programa de calculo automatico sdo significativamente

inferiores aos considerados no projecto.

Os tempos de concentracdo das bacias hidrogréaficas calculados pelo programa sao iguais
aos indicados pelo projectista. No entanto, contrariamente ao considerado no projecto, para
calcular as intensidades médias de precipitacdo, o programa HIDROPAS considera que 0
tempo de concentragcdo minimo é de 5 min, o que implica que, para pequenas bacias, as

intensidades médias de precipitacdo sejam inferiores as consideradas no projecto.

De referir que as intensidades de precipitagdo calculadas para duracGes inferiores a 5 min,
em alguns casos superiores a 200 mm/h (Quadro F2 — Anexo F), parecem ser valores
bastante elevados. A justificar o possivel sobre-dimensionamento, pode tomar-se como
exemplo o caudal de ponta de cheia de 58,5 m*/s com periodo de retorno de 50 anos para

uma bacia de 4,6 km?.

No que diz respeito ao dimensionamento hidréulico, verifica-se uma acentuada diminuicéo

das secgdes dos aquedutos como resultado dos menores caudais de ponta de cheia.
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Em termos economicos, pode-se concluir que existe uma significativa diminuicdo de
custos, pois para além da diminuigdo do didmetro na generalidade dos aquedutos, verifica-

se que varios dos aquedutos previstos com seccdo rectangular poderiam ser executados
com secc0es circulares.

+ Projecto Qp50 HIDROPAS Qp50 -a— HIDROPAS Qp100

Qp (m3/s)

P

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600 650 700 750
Area (ha)

Figura 5.3 — Auto-Estrada Marateca / Elvas (A6), sublanco Montemor o Novo - Elvas.
Caudais de ponta de cheia de projecto e 0s obtidos no presente estudo.

5.4.4 — Auto-estrada Marateca / Elvas (A6). Sublanco Estremoz - Borba

Da analise dos Quadros F3, F4,G7 e G8 dos Anexos F e G verifica-se que, 0s caudais de

ponta de cheia obtidos através do programa de calculo automatico sdo significativamente
inferiores aos considerados no projecto.
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A Figura 5.4 mostra que os caudais de ponta de cheia de projecto, para um periodo de
retorno de 50 anos, sdo superiores aos caudais calculados pelo programa HIDROPAS para
o0 periodo de retorno de 100 anos.

b -— Projecto Qp50 HIDROPAS Qp50 -4 HIDROPAS Qp100
11
10 *
9 — —*
8 |
D 7 )/:14
E 6
S 5
4
3
2 1
1 /
O T I I I I I I I I T

O 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85
Area (ha)

Figura 5.4 - Auto-Estrada Marateca / Elvas (A6), sublanco Estremoz — Borba. Caudais de
ponta de cheia de projecto e os obtidos no presente estudo.

Uma vez que as bacias hidrogréaficas deste trogco de auto-estrada s@o bastante pequenas, a
diferenca de valores verificada podera ser justificada pelo facto das intensidades médias de

precipitacdo terem sido calculadas para duragdes inferiores a 5 min.

Para os mesmos caudais de dimensionamento, o programa HIDROPAS calcula sec¢bes
transversais dos aquedutos iguais as apresentadas no projecto. No entanto, utilizando os
caudais de ponta de cheia obtidos no presente estudo, para um periodo de retorno de 50
anos, obtém-se seccles inferiores em apenas algumas passagens hidraulicas (Quadro G9 do
Anexo G).
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5.4.5 — CREL Estadio Nacional / Alverca. Sublanco Loures-Bucelas

Comparando os caudais de ponta de cheia de projecto (Quadro F5) e os que foram obtidos
pelo programa HIDROPAS (Quadros G10 e G11), verifica-se que os caudais obtidos pelo
projectista, para 0s mesmos periodos de retorno, sdo superiores aos obtidos no presente
estudo.

Os tempos de concentracdo considerados no projecto, obtidos pela formula de Temez, sdo
superiores aos utilizados no dimensionamento efectuado pelo programa de calculo
automatico, implicando que as intensidades médias de precipitacdo sejam menores. No
entanto, os caudais de ponta de cheia do projecto sdo superiores, pelo facto dos

coeficientes de escoamento utilizados serem superiores aos considerados pelo programa
HIDROPAS.

Da andlise da Figura 5.5, verifica-se que as curvas correspondentes o0s caudais de ponta de
cheia do projecto apresentam valores sempre superiores em relacdo aos que resultam da
metodologia aplicada.

—— Projecto Qp10 —= Projecto Qp20 —e— HIDROPAS Qp10
HIDROPAS Qp20 HIDROPAS Qp50 —— HIDROPAS Qp100

//’///
/
/

UM

Qp (m3/s)

150 175 200 225 250 275
Area (ha)

Figura 5.5 — Estadio Nacional / Alverca (A9), sublanco Loures - Bucelas. Caudais de ponta
de cheia de projecto e os obtidos no presente estudo.
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Com o objectivo de comparar o dimensionamento hidraulico efectuado pelo projectista e
pelo programa HIDROPAS, consideraram-se como caudais de dimensionamento 0s que
constam no projecto. Confrontando os Quadros F12 e G12 dos Anexos F e G verifica-se
que a altura de a4gua a montante, Hw, e a velocidade a saida das diferentes passagens
hidraulicas sdo ligeiramente inferiores quando aplicada a metodologia proposta no

programa de célculo automatico.

5.4.6 —Auto-Estrada Setubal / Montijo

Os estudos hidrologicos apresentados no projecto de drenagem transversal da auto-estrada
Setdbal / Montijo utilizam a foérmula racional, considerando intensidades médias de
precipitacdo resultantes das curvas IDF da regido A (Matos e Silva, 1986) e tempos de
concentracdo calculados pela férmula de Pickering. Apenas em pequenas bacias
hidrograficas, com areas sensivelmente inferiores a 5 ha, se verifica serem as intensidades
médias de precipitacdo superiores as consideradas no dimensionamento efectuado pelo
programa HIDROPAS, pelo facto deste considerar um tempo de concentragdo minimo de 5

min.

Com efeito, os caudais de ponta de cheia do projecto sdo ligeiramente superiores nas
bacias de pequenas dimensbes. Na Figura 5.6 verifica-se que, em bacias com areas
superiores a 150 ha, os caudais de ponta de cheia do projecto se afastam progressivamente
dos caudais obtidos com o programa de calculo proposto. Esta ocorréncia pode ser

justificada pelo valor do coeficiente de escoamento adoptado no projecto (C=0,35).

O dimensionamento hidraulico efectuado no projecto (Quadro F10 do Anexo F), para 0s
mesmos caudais de dimensionamento, apresenta resultados semelhantes ao
dimensionamento hidraulico resultante da aplicacdo do médulo HIDCALC. De referir que
ndo se apresentam os resultados do dimensionamento efectuado pelo programa de calculo,
por estes serem idénticos aos do Quadro F10 do Anexo F.
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—e—Projecto Qp50 HIDROPAS Qp50 —a— HIDROPAS Qp 100
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Figura 5.6 — Auto-Estrada Setdbal Montijo (A12). Caudais de ponta de cheia.

5.4.7 — Ligagéo do IP5 ao IP3. Variante a Viseu

A determinacdo dos caudais de ponta de cheia foi efectuada a partir dos dados fornecidos
pelo Instituto Nacional de Meteorologia e Geofisica relativos a estagcdo climatologica de
Viseu. As intensidades médias de precipitacdo utilizadas pelo projectista no calculo dos
caudais de ponta de cheia foram retiradas das curvas IDF para a regido de Viseu (Figura
5.1).

Da andlise dos Quadros F7 e G15, verifica-se que os caudais de ponta de cheia
considerados no projecto sdo proximos dos caudais de ponta de cheia obtidos no programa
HIDROPAS. No entanto, para as bacias de maiores dimensdes os caudais considerados no
projecto sdo inferiores aos obtidos no presente estudo, pelo facto da formula de Ventura
utilizada pelo projectista sobrestimar o tempo de concentracdo. Na Figura 5.7 apresentam-
se curvas correspondentes aos caudais de ponta de cheia para diferentes periodos de
retorno.
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Figura 5.7 — Ligacdo do IP3 ao IP5. Caudais de ponta de cheia previstos no projecto e 0s
calculados pelo programa HIDROPAS.

O dimensionamento hidraulico efectuado no projecto (Quadro F11 do Anexo F) conduz a
seccOes transversais semelhantes as que resultam do dimensionamento hidraulico
efectuado pelo programa HIDCALC (Quadro G17 do Anexo G).

5.5 — CONSIDERACOES GERAIS E CONCLUSOES

Os resultados obtidos e as analises comparativas efectuadas conduzem as seguintes
conclusdes:

- para bacias hidrograficas com areas inferiores a 5 ha, os caudais de pontas de cheia
sdo normalmente sobreavaliados devido as elevadas intensidades médias de
precipitacdo resultantes de considerar tempos de concentracdo inferiores a 5 min,
que correspondem a extrapolacdes do intervalo de tempo para o qual as curvas
foram deduzidas; deste modo, sugere-se que o tempo de concentra¢cdo minimo seja
limitado a 5 min;
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as formulas de Ventura e de Temez sobreavaliam o tempo de concentracdo na
generalidade das bacias hidrograficas, relativamente a férmula de Kirpich
(Pickering e David);

na maioria dos projectos de drenagem transversal, para calcular o caudal de ponta
de cheia em bacias é utilizada a formula racional,

0s caudais de ponta de cheia resultantes da aplicacdo da férmula racional nem
sempre sao similares para bacias semelhantes, pois a escolha do coeficiente de
escoamento é frequentemente pouco criteriosa;

a intensidade média de precipitacdo é geralmente calculada a partir das curvas IDF
de Matos e Silva (1986);

no presente estudo, os métodos do SCS (Soil Conservation Service), de Mockus e
de Temez apresentam valores semelhantes para os caudais de ponta de cheia;

o dimensionamento hidraulico de aquedutos é, nos diferentes casos de estudo
analisados, efectuado a partir dos abacos do USBPR (Anexo B);

utilizando o mdédulo HIDCALC no dimensionamento hidraulico de aquedutos,
obtém-se resultados semelhantes aos fornecidos pelos abacos do USBPR;

em todas as passagens hidraulicas analisadas o controlo do escoamento é na sec¢do
de montante; esta situacdo € normalmente aconselhada uma vez que o caudal
admitido apenas € condicionado pela altura de &gua a montante, pelo tipo de
estrutura de entrada e pela inclinagdo do aqueduto;

no sentido de evitar prejuizos, quer na futura via, quer nas propriedades adjacentes,
é considerado, na maioria dos projectos, um valor para a relacdo entre a altura de
agua a montante e o diametro ou altura do aqueduto (HwW/D) inferior a 1,35, tal
como as normas de projecto da BRISA preconizam (Brisa, 1974);

em geral, procuram-se evitar velocidades a saida dos aquedutos superiores a
4,50 m/s, uma vez que, na maioria dos casos, implicam a adopcao de estruturas de
dissipacdo de energia em betdo normalmente mais caras que o enrocamento de
proteccao;

as estruturas de dissipacdo de energia s6 sdo normalmente utilizadas quando néo é
possivel reduzir a velocidade a saida dos aquedutos para valores compativeis com a
capacidade de resisténcia do leito a erosdo, recorrendo ao aumento de sec¢des ou a

reducdo dos declives dos aquedutos.
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Pré-dimensionamento de passagens hidraulicas

6.1 — INTRODUCAO

Neste capitulo apresentam-se elementos de dimensionamento hidroldgico, hidraulico e de
estimativa de custos, para utilizacdo futura no projecto de passagens hidraulicas. Estes
elementos foram obtidos pela aplicacdo sistemética do programa de calculo HIDROPAS as

passagens hidraulicas dos casos de estudo considerados no capitulo 5.

A analise e tratamento dos resultados, para diferentes condicdes de escoamento superficial
e de precipitacdo, tornou possivel a obtencdo de elementos graficos que permitem, de
forma expedita, o pré-dimensionamento hidroldgico e hidraulico e, por outro lado, obter

uma estimativa de custo em passagens hidraulicas.
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6.2 — DIMENSIONAMENTO HIDROLOGICO

6.2.1 — Tempo de concentracao

Utilizando o programa HIDROPAS para todas as passagens hidraulicas analisadas no
capitulo 5, calcularam-se o0s tempos de concentracdo das correspondentes bacias
hidrograficas, a partir de uma analise comparativa entre as varias formulas propostas no
programa de calculo. Verificou-se que a férmula de Kirpich (Pickering e David) apresenta,

na maioria das bacias analisadas, os valores mais baixos para o tempo de concentracéo.

No célculo do tempo de concentracdo teve-se em consideracdo os dados apresentados no
Anexo F, nomeadamente, a area, a inclinagdo média, o nimero de escoamento e 0

comprimento da linha de &gua principal das bacias hidrogréficas.

Na Figura 6.1 apresentam-se 0s menores valores obtidos para os tempos de concentracéo
das diversas bacias hidrograficas em funcdo da sua area. Uma vez que as bacias analisadas
se distribuem por diferentes zonas do pais e possuem caracteristicas diversificadas, a
Figura 6.1 pode ser utilizada para estimar tempos de concentracdo de bacias hidrograficas

associadas a passagens hidraulicas com areas compreendidas entre 2 e 500 ha.

¢ Tempos de concentragéo calculados pelo programa HIDROPAS

70 -
o /
S, 50 /
©
— | ¢
4
g 30 - /// * ¢ NS ,’/ d
(&) // 'Y /
()] *»
T 20 s .
2 Py I RS
E 10 - BB AT IR Y. SR
SRS e oL
O ] T T T
1 10 100 1000

Area (ha)

Figura 6.1 — Tempo de concentragdo em fungdo da area.
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Na Figura 6.1 definiu-se uma faixa, limitada por duas curvas que correspondem,
aproximadamente, a envolventes superior e inferior dos tempos de concentragdo. Caso se
pretenda seguir um critério conservativo, recomenda-se que seja utilizada a curva inferior
para calcular o tempo de concentracdo de bacias hidrograficas. As curvas inferior e

superior sdo definida, respectivamente, por

t. =140 A (6.1)
t, = 4,865 A" (6.2)
sendo:
t. - tempo de concentracdo (min);

Ap - area da bacia hidrogréafica (ha).

6.2.2 — Caudal de ponta de cheia

A expressdo (6.1) foi utilizada para calcular o caudal de ponta de cheia nas bacias
hidrogréficas dos casos de estudo analisados e para diferentes nimeros de escoamento
(CN=70; 80; 85; 90; 95 e 100). O célculo do caudal de ponta de cheia foi efectuado
utilizando a analise comparativa do programa HIDROPAS (férmulas de Giandotti, Temez,
David, racional, Mockus e SCS), considerando um tempo de concentracdo minimo de 5
min. De referir que para a formula racional se utilizaram coeficientes de escoamento iguais
a 0,30; 0,40; 0,45; 0,50; 0,65 e 1,00. Calculados os caudais de ponta, definiram-se curvas
para a determinacdo do caudal de ponta de cheia em funcdo da area e do nimero de
escoamento para as regides pluviométricas A, B e C do pais, definidas em Matos e Silva

(1986), e para periodos de retorno de 50 e 100 anos.

De referir que a analise comparativa permitiu verificar que, na generalidade das bacias
estudadas, os caudais de ponta de cheia obtidos pelos métodos de Temez, de Mockus e do
SCS sdo da mesma ordem de grandeza, pelo que se optou pelo valor mais conservativo

para obter as figuras que se seguem.

Nas Figuras 6.2 e 6.3 apresentam-se as curvas de dimensionamento do caudal de ponta de
cheia em funcgéo da area e do numero de escoamento para bacias hidrogréaficas situadas na

regido pluviométrica A, para um periodo de retorno de 50 anos.
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Caudal (m3/s)
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Figura 6.2 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 250 ha.
Regido pluviométrica A (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 50 anos.
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Figura 6.3 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 2500 ha.
Regido pluviométrica A (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 50 anos.
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Nas Figuras 6.4 e 6.5 apresentam-se as curvas de dimensionamento do caudal de ponta de
cheia em funcgéo da area e do numero de escoamento para bacias hidrogréaficas situadas na

regido pluviométrica A, para um periodo de retorno de 100 anos.
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Figura 6.4 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 250 ha.
Regido pluviometrica A (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 100 anos.
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Figura 6.5 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrogréaficas com area inferior a 2500 ha.
Regido pluviométrica A (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 100 anos.
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Nas Figuras 6.6 e 6.7 apresentam-se as curvas de dimensionamento do caudal de ponta de
cheia em funcgéo da area e do numero de escoamento para bacias hidrogréaficas situadas na

regido pluviométrica B, para um periodo de retorno de 50 anos.
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Figura 6.6 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 250 ha.
Regido pluviométrica B (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 50 anos.
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Figura 6.7 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 2500 ha.
Regido pluviométrica B (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 50 anos.
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Nas Figuras 6.8 e 6.9 apresentam-se as curvas de dimensionamento do caudal de ponta de
cheia em funcgéo da area e do numero de escoamento para bacias hidrogréaficas situadas na

regido pluviométrica B, para um periodo de retorno de 100 anos.
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Figura 6.8 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 250 ha.
Regido pluviométrica B (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 100 anos.

180
160 CN =100
140
& 120 cN=95| — |
3 L
E 100 CN=90
E [ |
- 80
>
= I
O 60 —
40 _
I CN=70 ——
B Z
0 .’ L L L L } L L L L } L L L L } L L L L \‘ L L L L } L L L L } L L L L L L L L L L L

0 250 500 750 1000 1250 1500 1750 2000 2250 2500
Area (ha)

Figura 6.9 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 2500 ha.
Regido pluviométrica B (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 100 anos.
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Nas Figuras 6.10 e 6.11 apresentam-se as curvas de dimensionamento do caudal de ponta
de cheia em funcdo da area e do nimero de escoamento para bacias hidrograficas situadas

na regido pluviométrica C, para um periodo de retorno de 50 anos.
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Figura 6.10 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 250 ha.
Regido pluviométrica C (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 50 anos.
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Figura 6.11 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 2500 ha.
Regido pluviométrica C (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 50 anos.
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Nas Figuras 6.12 e 6.13 apresentam-se as curvas de dimensionamento do caudal de ponta
de cheia em funcdo da area e do nimero de escoamento para bacias hidrograficas situadas

na regido pluviométrica C, para um periodo de retorno de 100 anos.

40 -
r CN =100
35 +
30 +
g —
=< 20
S ] CN=90 | —|
10 |
5 | — CN=70
i I —
E //////
0 1 L Il L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L L
0 25 50 75 100 125 150 175 200 225 250
Area (ha)
Figura 6.12 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com area inferior a 250 ha.
Regido pluviométrica C (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 100 anos.
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Figura 6.13 — Caudais de ponta de cheia em bacias hidrograficas com &rea inferior a 2500 ha.
Regido pluviométrica C (Matos e Silva, 1986); periodo de retorno de 100 anos.
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As diferentes curvas de dimensionamento do caudal de ponta de cheia em funcdo da area
da bacia e do nimero de escoamento, em cada uma das figuras apresentadas, sdo equacgdes
polinomiais do tipo

y =b+ox+c,x2 +cx° (6.3)

em que b, ¢, ¢, e c3 sdo constantes.

Essas equacdes polinomiais foram obtidas pelo método dos minimos quadrados aplicado a
varias centenas de simulacdes efectuadas pelo programa de célculo HIDROPAS. O

coeficiente de correlagdo minimo que se obteve nas varias aproximacoes foi de 0,998.

As curvas de dimensionamento hidroldgico das Figuras 6.2 a 6.13 permitem, em fase de
pré-dimensionamento, o célculo do caudal de ponta de cheia de bacias hidrograficas com
area inferior a 25 km?, com ndmero de escoamento compreendido entre 70 e 100, em
qualquer regido do Pais, para periodos de retorno de 50 e 100 anos. De salientar novamente
que nos célculos efectuados se utilizou a equacdo (6.1) para estimar o tempo de
concentracdo, o que significa terem-se adoptado valores conservativos. Em fase de
projecto, deve ser feito um estudo detalhado da bacia, utilizando os métodos expostos no

capitulo 2, ou recorrer ao programa de calculo automatico apresentado.

6.3 — DIMENSIONAMENTO HIDRAULICO

Nesta alinea apresentam-se elementos para pré-dimensionamento de passagens hidraulicas
circulares com controlo do escoamento a entrada do aqueduto e estrutura de entrada com
muros de ala, obtidos por simulagbes sucessivas do programa HIDROPAS, modulo

HIDCALC. Este tipo de passagem hidraulica é a mais divulgada.

Na Figura 6.14 encontram-se curvas de pré-dimensionamento para os didmetros comerciais
correntes em funcdo do caudal de dimensionamento e da altura de agua a montante, para
passagens hidraulicas com controlo a entrada do aqueduto e estrutura de entrada com
muros de ala. Estas curvas, obtidas por simulagdes sucessivas, permitem definir o diametro

do aqueduto em funcao da altura da plataforma da via e do caudal de dimensionamento.
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Figura 6.14 — Passagens hidraulicas de sec¢édo circular com controlo a entrada e estrutura
de entrada com muros de ala. Didmetros comerciais em fungdo do caudal de
dimensionamento e da altura de 4gua a montante.

Na Figura 6.15 representa-se o didmetro em fungdo do caudal de dimensionamento para
passagens hidraulicas em que o valor da relagcdo entre a altura de 4gua a montante e o
diametro estad compreendida entre 1,25 e 1,35. O limite superior foi considerado pelo facto
de se impor que a altura de agua a entrada ndo deve ser superior a 1,35D (BRISA, 1974),
enquanto que o limite inferior foi considerado com o objectivo de ndo se obterem

diametros desnecessariamente elevados.
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Figura 6.15 — Passagens hidraulicas de sec¢édo circular com controlo a entrada e estrutura
de entrada com muros de ala. Dimensionamento do aqueduto.
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6.4 — ESTIMATIVA DE CUSTO

Os elementos que se apresentam nesta alinea para estimativas de custo ao nivel de estudo
prévio, tém por base as consideracdes apresentadas na seccdo 4.5. Para se obterem o0s
elementos graficos que se seguem, foram avaliadas as quantidades de trabalho inerentes a

construcdo de passagens hidraulicas, posteriormente multiplicadas pelos precos unitarios.

As quantidades de trabalho sdo avaliadas com base nas caracteristicas da estrutura de
entrada, na geometria e tipo de seccdo transversal e na obra de dissipacdo de energia a

jusante do aqueduto.

Uma vez que nas vias de comunicacdo portuguesas, a maioria das passagens hidraulicas
sdo as de seccdo circular com estrutura de entrada em recipiente, ou com muros de ala, e
estruturas de saida com muros de ala e tapete de enrocamento a jusante, entendeu-se ser de
consideravel utilidade apresentarem-se elementos que permitissem elaborar estimativas de

custo ao nivel do pré-dimensionamento.

Foram estabelecidas expressfes para determinar os custos das estruturas de entrada e de
saida com muros de ala (Figura 6.16), o custo das estruturas de entrada em recipiente com
profundidade inferior a 2,50 m e profundidade compreendida entre 2,50 m e 4,50 (Figura
6.17) e os custos dos aquedutos das classes I, 1lI, e IV com assentamento simples e
assentamento em betdo. Para estimar o custo do tapete de enrocamento a colocar a jusante
da estrutura de saida é quantificado o volume de enrocamento, de acordo com as

consideracdes da sec¢do 4.5.5, a que se aplica o respectivo custo unitario.

De referir que as expressdes nas Figuras 6.16 e 6.17 foram obtidas a partir dos custos de

estruturas de entrada e de saida para os diametros 0,60; 0,80; 1,00; 1,20 e 1,50 m.
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Figura 6.16 — Estruturas de entrada e de saida com muros de ala. Estimativa de custo em
funcédo do diametro do aqueduto (precos de 1999).
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Figura 6.17 — Estruturas de entrada em recipiente com profundidade compreendida entre
2,50 m e 4,50 m (a Azul) e profundidade inferior a 2,50 m (a vermelho).
Estimativa de custo em funcéo do didmetro do aqueduto (pregos de 1999).

Os custos dos aquedutos de seccao circular com assentamento em areia e em betdo podem
ser estimados através das Figuras 6.18 e 6.19, respectivamente. As curvas apresentadas
foram estabelecidas a partir de uma composicdo de custos apresentada na alinea 4.5.5.
Relativamente aos aquedutos da Classe I, optou-se por ndo os considerar pelo facto de

terem aplicacao restrita a diametros inferiores ou iguais a 0,60 m.
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Figura 6.18 — Aquedutos de sec¢do circular com assentamento em areia. Estimativa de
custo por metro linear.
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Figura 6.19 — Aquedutos de seccdo circular com assentamento em betdo. Estimativa de
custo por metro linear.

O custo total de passagens hidraulicas é estimado em funcdo do comprimento e dos
diametros dos aquedutos, para condi¢Oes de assentamento em areia e em betdo. O custo
total foi obtido através da composicdo dos custos das estruturas de entrada e de saida, do
custo por metro linear de conduta e pelo volume de enrocamento colocado a jusante da
estrutura de saida. Nas Figuras 6.20 e 6.21 apresenta-se 0 custo de passagens hidraulicas
com as condutas assentes em areia, estrutura de entrada e de saida com muros de ala e

estrutura de entrada em recipiente, respectivamente.
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Figura 6.20 — Passagens hidraulicas com aquedutos do tipo A e estruturas de entrada e de
saida com muros de ala. Estimativa de custo.
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Figura 6.21 — Passagens hidraulicas com aquedutos do tipo A, estrutura de entrada em
recipiente e estrutura de saida com muros de ala. Estimativa de custo.
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Pré-dimensionamento de passagens hidraulicas

Da anélise das Figuras 6.20 e 6.21 verifica-se que o0s custos sdo semelhantes, quer se
considerem estruturas de entrada com muros de ala, quer se considerem em recipiente com
profundidades maximas de 4,50 m. Assim, para 0s aquedutos com assentamento em coxim
de betdo, apresenta-se apenas a estimativa de custo para 0 caso em que as estruturas de

entrada e de saida sdo executadas com muros de ala (Figuras 6.22 e 6.23).
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