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Resumo da Tese apresentada à COPPE/UFRJ como parte dos requisitos necessários à 

obtenção do grau de Mestre em Ciências (M.Sc.). 

 

PROPAGAÇÃO DE ONDAS DE DESPACHO E CONTROLE DE INUNDAÇÕES NA 

BACIA DO PARAÍBA DO SUL 

 

Rodrigo Araujo de Freitas Oliveira 

Julho / 2005 

 

Orientador: Rui Carlos Vieira da Silva 

Programa: Engenharia Civil 

 

Devido ao processo de urbanização que assola a grande maioria dos centros desde o 

advento da industrialização nos séculos passados, o perfil de distribuição da população vem 

tendo alterações rapidamente. Com isso, problemas de ocupação do solo urbano são cada 

vez mais freqüentes. Em decorrência do crescimento desordenado, as cidades não estão 

preparadas e nem planejadas para estes problemas, fazendo com que a ocupação de áreas 

ribeirinhas gere agravamento dos problemas de enchentes. 

 

Neste contexto, esta Tese tem por objetivo analisar a propagação de cheias originadas 

principalmente em um tributário de um rio controlado por um reservatório hidrelétrico, 

através da utilização de modelos de simulação, a fim de poder verificar os danos causados 

às comunidades. A partir de um diagnóstico de cheias são resgatados dados e informações 

para que se possam modelar situações extremas, tendo em vista a comparação do ocorrido 

com o simulado. A aplicação do modelo foi realizada para a bacia do Paraíba do Sul entre a 

UHE de Funil, situada no município de Itatiaia e controlada por FURNAS, e a estação 

fluviométrica de Volta Redonda, tendo sua ênfase concentrada na cheia originada no rio 

Bananal e o eventual impacto da operação da UHE. Por fim, serão apresentados os 

resultados provenientes das simulações identificando situações desfavoráveis que podem 

ocorrer nas cidades. 

  v                           
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Abstract of Thesis presented to COPPE/UFRJ as a partial fulfillment of the requirements 

for the degree of Master of Science (M.Sc.). 
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Because of the urbanization process that happens in most cities related to the 

industrialization process from past centuries, the population distribution profile has been 

changing quickly, so problems with urban soil occupancy are frequent. Cities are often not 

prepared or even planned for this disorganized growth, so that marginal river areas are 

occupied, increasing flood problems. 

 
In this context, this work has the goal to analyze the flood propagation originated mainly in 

a river tributary controlled by a hydroelectric repository using simulation models in order to 

verify hazards to nearby communities. From the inundation diagnose it is possible to 

recover data and information to model extreme situations, and enabling comparisons 

between observed and simulated data. The model application was held in Paraíba do Sul 

basin, between Funil hydroelectric plant, based in Itatiaia City and controlled by Furnas, 

and a fluviometric station near Volta Redonda city, focusing in Bananal River inundation 

and its impact over Funil operation. At the end it will be presented the simulation results 

identifying critical situations at the cities. 
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1. INTRODUÇÃO 

 

 

Devido ao processo de urbanização que assola a grande maioria das cidades desde o 

advento da industrialização, nos séculos passados, o perfil de distribuição da população 

vem tendo alterações rapidamente. Com isso, problemas de ocupação do solo urbano são 

cada vez mais freqüentes. 

 

A ocupação urbana geralmente é desordenada em países emergentes, caso do Brasil, 

provocando, assim, o desequilíbrio da bacia natural, onde a cobertura vegetal, formada por 

bosques protegendo o escoamento em encostas e a vegetação ciliar protegendo as margens 

dos rios, se vê destruída pelo desmatamento, a fim de se instalarem comunidades 

ribeirinhas, para garantir o sustento familiar através da pesca, agricultura e atividades 

comerciais e industriais. Estas áreas marginais ao leito do rio são as preferenciais destas 

comunidades, visto a facilidade de construção de acesso, por se tratarem de áreas planas. 
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A substituição da vegetação natural por áreas impermeabilizadas modifica as parcelas do 

balanço hídrico da região, fazendo diminuir a possibilidade de infiltração e aumentando o 

volume superficial de água disponível para escoamento. Portanto, pode-se afirmar que o 

resultado desta modificação tende a aumentar e adiantar o pico de uma cheia, tendo em 

vista que mais água fica disponível para escoar, com o aumento da parcela de escoamento 

superficial. 

 

Com todo este processo de urbanização deflagrado nas bacias dos rios podemos verificar a 

diminuição da calha fluvial através de assoreamento e aterros, para que, cada vez mais, 

possa prevalecer o crescimento urbano. No entanto, com a redução da calha, a velocidade 

da água é maior, e uma vez não havendo espaços para a acomodação das grandes enchentes 

provocadas pela ocupação, às águas irão atingir regiões até mesmo antes não alagáveis 

naturalmente, causando assim, estragos às comunidades. A urbanização ao avançar sobre as 

áreas marginais altera as vazões de restrição. 

 

Em decorrência deste avanço sobre as áreas marginais muito em virtude do não estudo 

prévio da ocupação destas áreas, é de considerar que ao ocorrer precipitações intensas na 

bacia predominante, sérios problemas na população residente serão deflagrados. Pensando 

nisso, tem-se como principal objetivo desta tese o de analisar a propagação de cheias 

originadas principalmente em um tributário de um rio a jusante de um trecho controlado por 

um reservatório hidrelétrico, através da utilização de modelos de simulação, a fim de poder 

verificar os danos causados às comunidades e discutir as questões associadas às vazões de 

restrição das usinas hidrelétricas. 

 

Um aspecto importante da compatibilização da operação de aproveitamentos hidrelétricos 

com o controle de enchentes é a avaliação do fator de laminação de cheias, principal 

indicador da capacidade de regularização do reservatório. Essa laminação permite o 

controle das descargas e está também relacionada com a segurança, pois possíveis 

vertimentos, caso aconteçam em picos de cheias, podem provocar problemas à jusante. 
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A inundação de áreas a jusante da barragem pode ocorrer sempre que a vazão efluente 

ultrapassa certo limite crítico (vazão de restrição), usualmente muito inferior à vazão 

máxima para qual o vertedor foi projetado. Esta restrição à vazão efluente às vezes sequer 

existe quando a barragem está sendo projetada. O posterior desenvolvimento do vale a 

jusante da barragem agrava os efeitos dos eventuais extravasamentos fluviais, forçando o 

órgão responsável pela operação do aproveitamento a considerar o duplo propósito de gerar 

energia e controlar as cheias, que são objetivos conflitantes: para gerar energia mantém-se o 

reservatório com o máximo armazenamento possível de forma a prover água e altura de 

queda durante futuras estiagens; para controlar cheia é necessário manter um volume de 

espera para garantir espaço capaz de laminar os grandes picos de descarga. 

 

De uma maneira geral, este conflito não significa que a construção de uma usina 

hidrelétrica aumente a freqüência de cheias a jusante da barragem. Pelo contrário, a simples 

existência de um reservatório exerce em geral um efeito de regularização sobre as cheias, 

mesmo que não operado explicitamente para este fim. 

 

Alguns prejuízos causados pelas inundações podem estar associados a valores monetários, 

como por exemplo, perda de propriedade, lucros cessantes e desvio de tráfego. Outros 

prejuízos são, no entanto, de caráter não-monetário, como por exemplo, problemas de saúde 

pública, bem estar social, etc. 

 

Para fins de controle de inundações, caso a ser estudado no presente trabalho, a condição 

ideal de um reservatório é o de apresentar um volume de espera que possa garantir a 

laminação das descargas. Sendo este controle realizado com eficácia, temos condições de 

avaliar a cota máxima operacional, para que as comportas sejam abertas ou não, caso haja a 

necessidade de redução desta cota, a fim de evitar riscos à Usina e também à própria 

comunidade. Há condições em que a UHE pode acelerar e amplificar a cheia, este caso é 

denotado por questões operacionais e de segurança. 

 

Tendo em vista a grande quantidade de cenários possíveis na engenharia de recursos 

hídricos, optou-se por reproduzir e analisar o evento ocorrido em Janeiro de 2000 no rio 
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Paraíba do Sul no trecho entre a UHE de Funil e a estação fluviométrica de Volta Redonda. 

A ênfase do estudo concentrou-se na cheia originada no rio Bananal e o eventual impacto 

da operação da UHE.  

 

Dessa forma, desenvolve-se o texto da Tese da seguinte forma: 

 

• No segundo capítulo, apresentam-se revisões bibliográficas referentes aos 

escoamentos fluviais, destacando as equações governantes (equações de Saint-

Venant), regimes de escoamento, modelação matemática representada através de 

fenômenos físicos e seus aspectos de escoamentos em rios, descrição de modelos 

unidimensionais, além de um breve histórico de modelos desenvolvidos na COPPE 

e de modelos comerciais. 

 

• No terceiro capítulo, mencionam-se os sistemas fluviais e a questão dos múltiplos 

usos dos recursos hídricos, apresentando a legislação das águas, os conflitos 

associados e a finalidade da operação de barragens. 

 

• No quarto capítulo, apresenta-se a região de interesse, destacando o trecho 

focalizado, informando a descrição da área, localização e aspectos físicos da bacia, 

características hidrológicas e características gerais da UHE de Funil. 

 

• No quinto capítulo, detalha-se a metodologia adotada referenciando os aspectos 

gerais e a escolha do modelo matemático aplicado a esta dissertação para a 

modelação dos escoamentos fluviais, apresentando suas equações governantes, 

hipóteses simplificadoras, limitações e seu procedimento de uso. 

 

• No sexto capítulo, caracteriza-se o diagnóstico de cheia de Janeiro/2000 a fim de 

obterem-se dados e informações a serem utilizados nas simulações de casos. Será 

aplicado o modelo escolhido no capítulo anterior, para o trecho descrito no estudo, e 

serão também apresentados e discutidos os resultados obtidos provenientes destas 

simulações, com a apresentação de hidrogramas e planícies de inundação. 
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• No sétimo capítulo, são apresentadas as conclusões e recomendações. 

 

Em resumo, pode-se dizer que o objetivo geral da Tese é a concepção de cenários através 

da propagação de ondas de despacho aplicadas em um modelo matemático que permita 

analisar os prováveis prejuízos decorrentes de inundações das cidades banhadas pela bacia 

do rio Paraíba do Sul no trecho fluminense entre a UHE de Funil e a estação fluviométrica 

de Volta Redonda, avaliando as possíveis atuações desta UHE, no sentido de minimizar 

estes prejuízos, inclusive quando da ocorrência de cheias geradas, principalmente, em 

tributários a jusante da barragem. 
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2. ESCOAMENTOS FLUVIAIS 

 

 
2.1. Ondas Naturais e Ondas de Despacho 

 

As ondas de despacho de uma UHE possuem características distintas das ondas de cheias 

naturais, embora sejam governadas pelas mesmas leis de propagação. 

 

De uma forma geral, a onda de cheia natural possui um volume principal resultante do 

processo chuva-vazão na bacia hidrográfica, enquanto a onda de despacho possui um 

volume dependente da regra operativa da UHE. Em resumo, na operação de despacho um 

grande volume de água pode ser liberado em um intervalo de tempo relativamente pequeno, 

quando comparado ao transiente da onda de cheia natural. 
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Na operação de uma Usina Hidrelétrica é necessário em determinadas ocasiões efetuar 

manobras de vertimento de água, o que em geral provoca uma onda para jusante com 

características distintas das ondas de cheia naturais. A Figura 2.1 abaixo mostra 

esquematicamente hidrogramas de onda de cheia e vertimento.  
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Figura 2.1 – Hidrogramas de Ondas de Cheia e de Vertimento 

 

Em geral a onda de cheia natural possui um volume principal vc transportando ao longo do 

tempo tc e, a onda vertida possui um volume vv dependente da regra operativa do vertedor, 

bem como o tempo tv, sendo este último inferior ao tempo tch. Em suma, na operação de 

vertimento um grande volume de água é liberado em um intervalo de tempo relativamente 

pequeno, quando comparado ao transiente da onda de cheia natural. 

 

O caráter mais abrupto do hidrograma de despacho pode exigir uma modelação da 

propagação distinta daquela das ondas de cheia naturais, contemplando os seguintes 

aspectos: 
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- Necessidade de discretização temporal mais refinada; 

- No caso de vertimento, necessidade do conhecimento da velocidade de abertura das 

comportas dos vertedouros, para a estimativa de tv; 

- Uso de menor intervalo de discretização espacial, tendo em vista que o 

amortecimento de um hidrograma do tipo “pulso” pode ocorrer em distâncias inferiores 

daquelas de ondas de cheia naturais. 

- Necessidade do uso do modelo hidrodinâmico completo para o cálculo de sua 

propagação, para que sejam corretamente determinados o tempo de viagem do pulso (trp) e 

seu eventual amortecimento (ΔQp) no trecho considerado; 

- Consideração de ressalto hidráulico, onde o tratamento da frente de onda é 

diferenciado, uma vez que, a descontinuidade existente na região do ressalto pode ser tanto 

física quanto matemática, onde a superfície da linha d’água possuiria forte declividade, a 

qual, no limite acarretaria na formação de uma “parede vertical” com conseqüente 

duplicidade de energias potencial e cinética, naturalmente associadas à duas alturas e duas 

velocidades distintas em uma mesma seção transversal do escoamento. Na prática, quando 

há ruptura de uma barragem em leito com escoamento pré-existente, frequentemente pode 

ser encontrado a situação de ressalto hidráulico. Basicamente, o problema associado à 

propagação de uma frente de onda de despacho, e consequentemente da propagação de 

onda de ruptura de uma barragem, pode ser matematicamente tratado sob os seguintes 

enfoques: métodos de cálculo continuado (Métodos Pseudo-Viscosos e Soluções fracas das 

equações de Saint-Venant) e ajuste de choque, mais conhecido pelo nome de “shock 

fitting”. Estes métodos, como também os métodos adotados na prática para a propagação de 

ondas de despacho, podem ser vistos com abrangência em MASCARENHAS (1990). 

 

Sendo: 

 

tv – tempo de vertimento; 

trp – tempo de viagem do pulso da propagação; 

ΔQp – intervalo do amortecimento da propagação. 
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A Figura. 2.2 representa a propagação do hidrograma de despacho entre duas Usinas 

Hidrelétricas. 
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Figura 2.2 – Propagação do Hidrograma de Vertimento entre duas Barragens 
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Dependendo da capacidade do vertedor e de sua regra operativa, pode-se ter vários tipos de 

hidrogramas de vertimento, cuja modelação da propagação indicada deverá recair na 

hidrodinâmica completa com calibração específica de parâmetros do modelo, conforme a 

Figura 2.3. 
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Figura 2.3 – Tipos de hidrograma de vertimento: 

(a) pulso “normal”, (b) pulso abrupto e (c) pulso fortemente abrupto 

 

Pulsos mais fortes exigem menores profundidades à jusante das usinas para amortecimento 

seguro. 

 

Cheias provenientes da operação de vertedouros têm os termos de aceleração local (
t∂
∂ ) 

altos. 
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Através da modelação hidrodinâmica completa, pode-se estabelecer um limite de 

aplicabilidade para a propagação da onda liberada por um vertedor. À medida que o 

hidrograma do tipo “pulso” se estreita, dependendo das características do transiente e do 

trecho de propagação, pode não ser alcançada a convergência do modelo hidrodinâmico 

completo implícito. 

 

Hidrogramas tipo “pulso” abrupto podem fisicamente provocar o aparecimento de ondas de 

choque (shock waves), para as quais as equações de Saint-Venant perdem sua validade. Se 

esses choques não forem acentuados, mecanismos numéricos dissipativos podem ser 

introduzidos nas equações de Saint-Venant, de forma que soluções descontínuas sejam 

descartadas. É importante frisar que descontinuidades, em geral, violam a hipótese de 

distribuição hidrostática de pressões na seção transversal o que é uma hipótese básica na 

dedução da equação dinâmica (ou conservação da quantidade de movimento).  

 

 

2.2. Modelação Matemática do Escoamento 

 

A modelação matemática do escoamento consiste em equacionar o fenômeno físico. Uma 

referência abrangente sobre o surgimento dos modelos matemáticos de escoamento está 

contida em CHOW (1959) que, além do histórico evolutivo, apresenta também uma ampla 

abordagem teórica sobre as condições de fluxo em regime permanente (uniforme e 

gradualmente variado) e não permanente. 

 

Em uma retrospectiva histórica apresentada na citada referência, o autor ressalta que as 

primeiras formulações para modelar o escoamento surgiram para as condições de regime 

permanente e uniforme, através das relações propostas por Chézy, em 1769, e por Manning, 

em 1889. A evolução do tratamento numérico para o escoamento permanente e 

gradualmente variado ocorreu a partir do início do Século XIX, derivada de trabalhos de 

pesquisa de Bélanger, Bernoulli, Bresse, Poncelet, Saint-Venant, Boussinesq, dentre outros. 
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Ainda CHOW (1959) relata e reproduz a dedução das equações que descrevem o 

escoamento em regime não permanente e gradualmente variado, publicadas inicialmente 

por Saint-Venant, em 1870. Observadas as hipóteses adotadas na dedução dessas equações, 

o sistema por elas formado constitui o que se convencionou denominar de modelação 

hidrodinâmica, abrangendo uma ampla gama de situações reais de escoamento em leitos 

fluviais. Esse tipo de modelação não foi usado inicialmente, devido à complexidade de 

resolução das equações diferenciais e derivadas parciais componentes do sistema. Nas 

aplicações reais, a solução pode ser obtida por aproximações sucessivas ou por métodos de 

transformação em equações características que resultam em sistemas de equações 

diferenciais ordinárias. 

 

Mesmo assim, todas as soluções revelaram-se extremamente laboriosas, permanecendo a 

modelação hidrodinâmica sem uso prático, até que foram desenvolvidos procedimentos 

gráficos simplificados. Esses procedimentos tiveram impulso durante a II Guerra Mundial, 

quando americanos e ingleses desenvolveram métodos de análise de rompimento de 

barragens, que pudesse ser causado por eventuais bombardeios da força aérea alemã. Dessa 

forma, a partir de 1945, os métodos gráficos passaram a ter aplicação generalizada nos 

Estados Unidos, com o reconhecimento de que a solução dos problemas práticos pelo 

método numérico de aproximações sucessivas era extremamente tediosa.  

 

A modelação hidrodinâmica efetivamente passou a ser aplicada de forma generalizada a 

partir do advento da computação digital, no decorrer na década de 60, podendo-se atribuir 

ao US Army Corps of Engeneers as primeiras utilizações em casos práticos de análise de 

trânsito de ondas de cheias em calhas fluviais. 

 

A seleção do modelo a ser empregado em cada caso prático depende das hipóteses que 

podem ser feitas sobre o regime de escoamento. Em geral, quanto mais complexo o 

modelo, maior o volume de estimativas de parâmetros ou levantamentos de campo a serem 

conduzidos. 
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As aplicações dos modelos matemáticos de escoamento são as mais diversas possíveis na 

engenharia, abrangendo desde o projeto de obras hidráulicas, onde em geral podem ser 

feitas hipóteses de regime permanente, até a operação de estruturas de controle e na 

previsão de cheias, quando os transientes dados pelos hidrogramas passam a ser relevantes. 

Os modelos hidrodinâmicos de previsão de vazões podem ter aplicações importantes 

mesmo nos meses de estiagem, nos casos de existirem estruturas controladoras de 

descargas, como barragens de geração de energia ou de liberação de ondas para 

atendimento à navegação. Em situações dos rios naturais sem estruturas de regularização de 

vazões ou de níveis, as previsões de estiagem, em geral, não demandam modelos 

sofisticados, sendo válidas as relações mais simples, baseadas nas curvas de recessão dos 

hidrogramas. 

 

 

2.2.1. Modelação Matemática como Ferramenta para Representação de 

Fenômenos Físicos 

 

Em qualquer hipótese de regime de escoamento, a modelação matemática pode ter 

aplicações em casos práticos, relacionados à engenharia de projetos e à operação de obras 

hidráulicas.  

O regime a ser aplicado no estudo é o não permanente, que além de apresentar as mesmas 

potencialidades do regime permanente, agrega a vantagem de incorporar a componente de 

variação temporal dos hidrogramas. Assim, o regime não permanente é a ferramenta 

adequada para os estudos de trânsito de cheias por trechos fluviais e a previsão de vazões 

em tempo real. 

 

Das aplicações dos regimes não permanentes, menciona-se que as mais usuais estão 

relacionadas à propagação de cheias em rios de planícies, onde aparecem componentes de 

armazenamento lateral, muitas vezes suprimindo volumes dos hidrogramas. 
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O tratamento das interações entre o rio principal e a planície de inundação (CUNGE, 1975) 

conduz a um problema bidimensional, de difícil solução numérica. Dada a complexidade 

topográfica das planícies de inundação, pode-se considerar a formação de diversos 

compartimentos, com profundidades e volumes diferenciados, separados por greides de 

estradas, diques naturais do terreno, alguns interconectados por canais, bueiros ou mesmo 

soleiras vertentes. Na modelação matemática, cada compartimento pode ser associado a 

uma célula, com leis físicas simples de acumulação de volumes e troca de fluxo com os 

sistemas adjacentes. 

 

As trocas de volumes entre a calha fluvial e a planície de inundação podem ser modeladas 

por equações típicas de vertedouro, com as vazões proporcionais ao produto da extensão da 

soleira pela potência 1,5 da carga hidráulica induzida.  

 

Sobre a questão do armazenamento lateral, apresentam as bases de um modelo 

hidrodinâmico de planície de inundação, esquematizado em células, permitindo levar em 

consideração a eventual existência de fenômenos dinâmicos na planície. As células podiam 

ser classificadas em áreas de acumulação ou de circulação, dependendo de o retorno das 

vazões para a calha menor ser feito na mesma seção de transbordamento ou em algum 

ponto a jusante. O modelo proposto foi aplicado por MASCARENHAS e MIGUEZ (1994) 

para o Pantanal do Mato Grosso, que apresenta uma complexa configuração morfológica de 

áreas de armazenamento. Esses autores mencionam também o fato de que as leis de 

descargas entre as células de planície obedecem às relações hidráulicas conhecidas do tipo 

de escoamento em canal ou sobre vertedouros de soleira espessa, cujos coeficientes de 

vazão são os principais parâmetros do modelo. 

 

Na mesma linha conceitual de estudos de planícies de inundação, MASCARENHAS e 

SILVA (1995) descrevem um modelo bi dimensional de células, acoplado a um modelo de 

escoamento unidimensional com armazenamento e contribuição lateral. Os autores 

propõem a identificação dos elementos de armazenamento através de imagens do satélite 

LANDSAT. 
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Para caracterizar outras aplicações de modelos matemáticos como ferramenta de 

representação de fenômenos físicos, deve ser citada o uso na navegação fluvial. 

 

Em princípio, os mesmos modelos matemáticos de escoamento, usados para analisar o 

trânsito de cheias em calhas fluviais, podem ser aplicados para estudar os transientes 

criados em estirões de navegáveis, principalmente quando existe operação de obras 

hidráulicas reguladoras a montante ou jusante. 

 

A importância da aplicabilidade dos modelos em regimes não permanentes para a previsão 

de níveis em tempo real, em se tratando de uma hidrovia que possui barragens de 

regularização de fluxo, foram ressaltadas por LANNA et. al. (1986). 

 

Como exemplo prático a ser apresentado, foi desenvolvido com o emprego de modelação 

hidrodinâmica um sistema de previsão de níveis e acompanhamento em tempo real, para 

gerenciar o tráfego fluvial e a operação da Hidrovia do rio Jacuí, onde existem barragens de 

regularização de vazões e controle de níveis. O modelo, no caso, foi utilizado para gerar 

eventos de transientes de descargas, os quais foram então aplicados na calibração de 

modelos empíricos para previsão. Tem-se a versatilidade de aplicação dos modelos 

empíricos e simplificados (concentrados) em relação aos modelos hidrodinâmicos, para 

aplicações práticas de previsão em tempo real. Justificando a baixa freqüência de utilização 

dos modelos hidrodinâmicos, pode-se enumerar: (i) a complexibilidade computacional; (ii) 

a quantidade e a qualidade de informações requeridas; (iii) a dificuldade de incorporar a 

informação recebida em tempo real. Ainda mais, tem-se a boa aplicabilidade dos métodos 

simplificados, em substituição aos modelos hidrodinâmicos completos, nas situações em 

que não existem efeitos inerciais ou efeitos de jusante que alterem significativamente as 

condições de escoamento. 
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2.3. Equações Fundamentais do Escoamento 

 

Na condição mais genérica em que o escoamento ocorre nos cursos de água, sujeito às 

respostas variáveis da bacia hidrográfica, decorrente da entrada pluviométrica, ou à 

regularização promovida por um reservatório, as grandezas básicas (vazão, profundidade, 

velocidade) também variam no tempo e ao longo do perfil longitudinal da calha fluvial. 

 

Utilizando-se os conceitos das leis básicas da Mecânica, através da equação da 

continuidade (conservação de massa) e da equação dinâmica (conservação da quantidade de 

movimento), são obtidas as equações fundamentais que modelam o escoamento.  

 

As equações fundamentais do escoamento são deduzidas com base em um conjunto de 

hipóteses simplificadoras para o fenômeno físico, tais como: (i) o escoamento é 

unidimensional, processando-se apenas no sentido do perfil longitudinal do canal, (ii) a 

distribuição de pressões do fluido na vertical é hidrostática, (iii) o canal apresenta baixa 

declividade S0, (iv) o canal é prismático e de declividade constante, (v) o fluido é 

incompressível com vazão dada por Q = v∗  (x,t) ∗S∗  (x,t). 

 

Como estas hipóteses representam obviamente uma simplificação dos escoamentos em rios, 

seus limites de validade devem sempre ser observados em todas as aplicações. 

 

Em relação às componentes transversais de velocidades, deve ser levado em conta que as 

calhas dos rios apresentam curvas e irregularidades, e trechos retilíneos longos além de 

raros não costumam ser sustentáveis. Nestes casos é inevitável o surgimento de 

componentes transversais de velocidades e pressões. 

 

Para contornar todas estas limitações no estabelecimento das equações fundamentais, 

consideraremos o elemento de controle como suficientemente pequeno para que possa ser 

considerado retilíneo e com declividade constante, e que a maioria das hipóteses 

simplificadoras possa ser verificada. 
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2.3.1. Equação da Continuidade 

 
Ela é deduzida a partir do princípio de conservação de massa aplicado ao elemento de 

controle definido pelo trecho de um rio. 

 

Na aplicação a rios, como o princípio original refere-se à conservação de massa, os 

volumes de água serão multiplicados pela massa específica ρ de maneira que o balanço 

resultante seja feito em termos de massa através do mesmo elemento de controle. 

 

A variação do volume de água num trecho sem afluentes só pode ocorrer pela ação dos 

seguintes fatores, isolados ou simultâneos: (i) armazenamento de água no trecho da calha 

definido pelo elemento de controle; (ii) transbordamento do escoamento para a planície de 

inundação; (iii) retorno do fluxo desta mesma planície para a calha durante a recessão; (iv) 

trocas com o lençol; e (v) contribuição lateral proveniente do escoamento superficial 

produzido pela chuva na bacia hidrográfica. 

 

É importante distinguir esta última contribuição da contribuição concentrada representada 

por eventuais tributários. Esta pode ser desconsiderada na dedução da equação da 

continuidade pela hipótese de localização do elemento de controle antes ou depois de uma 

confluência. No caso de uma subdivisão do rio em subtrechos, a vazão do tributário pode 

ser adicionada ao trecho seguinte. 

 

No caso da contribuição do aqüífero, o seu valor distribuído, não costuma ser significativo 

e não será incluído neste balanço, embora em trechos de rios com formação calcárea esta 

interação possa se tornar relevante. Em resumo, só será considerada a variação de vazões 

entre as seções de montante e jusante, durante um dado intervalo de tempo, representada 

pelo extravasamento, retorno de inundação ou o aporte lateral do escoamento superficial 

por unidade de comprimento, e pelo armazenamento em calha. 

 

No balanço de massa, ρ∗  representa a vazão em massa e ql é a vazão lateral por unidade 

de comprimento. Como esta vazão pode também se efetuar da calha para a planície, ela 

Q
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pode apresentar sinal tanto positivo como negativo, sendo adotado nesta dedução o sinal 

positivo. De acordo com as hipóteses anteriores, as parcelas do balanço de massa podem ser 

expressas da seguinte maneira: 

 

1- Massa de fluido que entra no elemento de controle pela seção de montante no 

intervalo de tempo Δt: 

                                          

                                                ρ∗ Q ∗Δt                                                                           (2.1) 

 

2- Massa que entra no mesmo elemento e no mesmo intervalo de tempo, ao longo da 

distância considerada, através da contribuição lateral: 

                                 

                                         ρ ql∗Δx∗ ∗Δt                                                                            (2.2) 

 

3- Massa que sai do elemento de controle pela seção de jusante no intervalo de tempo 

Δt: 

                              

                                        ρ Q∗Δt + ρ∗ ∗
x
Q
∂
∂

∗Δx∗Δt                                                       (2.3) 

 

4- Variação da massa no interior do volume de controle: 

                                     

                                            ρ∗
t
S
∂
∂

∗Δx∗Δt                                                                      (2.4) 

 

Nesta expressão o valor de Δx é suficientemente pequeno para que o volume do elemento 

de controle seja igual ao seu produto por uma área intermediária S. 

 

A variação de massa no interior do elemento corresponde ao somatório de todas as demais 

parcelas e o balanço de massa no elemento de controle, conduz à seguinte equação: 
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        ∗Q∗Δt - ρ∗Q∗Δt + ρ∗
x
Q
∂
∂

∗Δx∗  Δt + ρ∗ql∗Δx∗Δt = ρ ∗
t
S
∂
∂

∗Δx∗Δt            (2.5) 

 

- ρ∗
x
Q
∂
∂  + ρ*ql = ρ ∗

t
S
∂
∂                                                                                         (2.6) 

 

Desenvolvendo esta equação, e tendo em vista que a massa específica ρ é considerada 

constante: 

                                          

                                                  
x
Q
∂
∂  + 

t
S
∂
∂ = ql                                                                  (2.7) 

 

A equação (2.7) é a forma mais conhecida da equação de continuidade dos escoamentos 

em rios e canais. 

 

 

2.3.2. Equação Dinâmica 

 

Representa o princípio da conservação da quantidade de movimento aplicado ao elemento 

de controle considerado. A variação da quantidade de movimento por unidade de tempo 

deste elemento é igual ao somatório de todas as forças que atuam sobre ele.  

 

Adotando o mesmo elemento de controle e a nomenclatura estabelecida para a equação da 

continuidade, a massa m contida neste é igual a ρ∗S∗Δx e a aceleração a resultante é igual 

à 
dt
dv . A força de inércia torna-se então: 

                    

                      Fi = m∗ a = ρ S Δx∗ ∗ ∗
dt
dv                                                                           (2.8) 
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As forças que atuam sobre os corpos são classificadas em duas categorias principais: forças 

de campo também chamadas de forças de volume ou forças mássicas, e forças de 

superfície. As primeiras atuam à distância como a atração entre corpos, enquanto as 

segundas atuam pelo contato entre superfícies. Na hidráulica fluvial, e de acordo com os 

mecanismos básicos dos escoamentos com superfície livre, são consideradas apenas três 

forças determinantes na quantidade de movimento adquirida pelo escoamento; força 

gravitacional, força de pressão e força de atrito. 

                                        

                                            Fi=Fg + Fp + Fa                                                                     (2.9) 

 

Força de Gravidade (Fg): 

 

É representada pela componente na direção x do peso do elemento de controle, ou seja: 

                             

                              Fg = Psen θ = ρ∗Sdx∗g∗ sen θ                                                        (2.10) 

 

Admitindo por sua vez, que a declividade de fundo seja suficientemente pequena, teremos a 

seguinte simplificação: 

                                    

                                   sen θ = tanα = S0                                                                           (2.11) 

 

E a força gravitacional torna-se então: 

                              

                              Fg = ρ∗g∗S∗Δx∗S0                                                                                                            (2.12) 

 

Força de Pressão (Fp): 

 

São as forças provocadas pela variação da profundidade, respectivamente (Fp1)x1 e (Fp1)x2: 
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                                    Fp = (Fp1)x1 - (Fp1)x2                                                                                                     (2.13) 

 

Supondo uma distribuição hidrostática e associando os índices 1 e 2 às faces do elemento 

de controle, teremos: 

 

                                (Fp1)x1 =                                                   (2.14) [ ] dyyxByxh
xh

),(*)(
)(

0
∫ −γ

 

                    (Fp1)x2= { (Fp1)x1 + 
x∂
∂

 ( )dx                            (2.15) [ ] dyyxByxh
xh

),(*)(
)(

0
∫ −γ }

 

                   (Fp1)x1 - (Fp1)x2 = - 
x∂
∂ { [ ] dyyxByxh

xh

),(*)(
)(

0
∫ −γ }dx                            (2.16) 

 

Onde B(x,y) é a largura da seção x a uma altura y do fundo. Desenvolvendo agora a 

equação (2.16), teremos: 

 

)dydx - ( )[ ] ( )
∫ ∂

∂
∗−

)(

0

,xh

x
yxByxhγ dydx             (2.17)            (Fp1)x1 - (Fp1)x2 = -

x
h
∂
∂γ (∫

)(

0

,
xh

yxB

 

Considerando agora que: 

 

                              dy = S                                                                                (2.18) (
( )

∫
xh

yxB
0

, )

 

Teremos: 

 

           (Fp1)x1 - (Fp1)x2 = -
x
hS
∂
∂γ dx - ( )[ ] ( )

x
yxByxh

∂
∂

−∫
,γ dydx                                    (2.19) 
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O somatório destas forças conduz à seguinte expressão para a força resultante das pressões 

que atuam sobre o elemento de controle: 

                                       

                                       Fp = - ρ∗Sdx∗
x
h
∂
∂                                                                    (2.20) 

 

Força de Atrito (Fa): 

 

A força de atrito é produzida pelas tensões de cisalhamento que se desenvolvem entre a 

superfície da calha e o escoamento, tendo, portanto a seguinte expressão: 

                                       

                                       Fa = τ0∗P∗Δx                                                                          (2.21) 

 

Sendo τ0 a tensão exercida pelo escoamento sobre a superfície lateral P∗Δx. 

 

Substituindo agora as expressões (2.12), (2.20) e (2.21) na equação (2.8), e lembrando que 

a força de atrito deve ter sentido contrário ao escoamento, obtemos: 

                      

                       ρ S Δx∗∗ ∗
dt
dv  = ρ∗g∗S∗Δx∗S0 - ρ∗S∗

x
y
∂
∂  - τ0∗P∗Δx                    (2.22) 

                                                                                                                                                                                                           

Dividindo a expressão acima pela massa do elemento de controle, ρ∗S∗Δx, e lembrando 

que o raio hidráulico R = S/P, teremos: 

                                  

                                  
dt
dv  = g S∗ 0 - g∗

x
y
∂
∂  - g∗  τ0/γR                                                     (2.23) 

 

Substituindo τ0 pela expressão γR∗  Sf , teremos: 

                              

                                
dt
dv  = g S∗ 0 - g∗

x
y
∂
∂  - g∗  Sf                                                            (2.24) 

 31



Desenvolvendo agora o primeiro termo desta equação e reagrupando os demais termos, 

chega-se à forma mais conhecida da equação dinâmica dos escoamentos em rios e 

canais: 

 

                             
t
v
∂
∂  + v∗

x
v
∂
∂  + g∗

x
y
∂
∂  = g∗ (S0 – Sf)                                                  (2.25)                              

 

Para seções não apenas retangulares, a equação dinâmica é descrita na seguinte forma: 

                       

                       
t
Q
∂
∂  + 

x
S

Q

∂

∂ )(
2

 + g∗S∗
x
y
∂
∂  = g∗S∗ (S0 – Sf)                                          (2.26) 

 

Sendo: 

                                            Sf = pRS
Qn

∗
∗

2

2
2

                                                                      (2.27) 

 

A equação dinâmica e a equação da continuidade deduzidas formam o conjunto conhecido 

como equações de Barré de Saint-Venant, cientista francês do século XIX. Elas foram 

publicadas em 1870 nos Anais da Academia Francesa de Ciências e se constituem no 

conjunto de equações governantes dos escoamentos em rios e canais.               

 

As variáveis e os termos das equações fundamentais do escoamento têm os significados 

descritos a seguir: 

 

y – profundidade do escoamento na seção transversal; 

v – velocidade média do escoamento na seção transversal; 

g – aceleração da gravidade; 

x – variável independente associada à direção do escoamento; 

t – variável independente associada ao tempo; 

S0 – declividade da calha fluvial; 

Sf  – declividade da linha energética do escoamento; 
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Q – vazão em trânsito pela seção transversal; 

S – área molhada da seção de escoamento; 

n – coeficiente de rugosidade de Manning; 

R – raio hidráulico da seção de escoamento; 

p – expoente do raio hidráulico; 

 

De acordo com a dedução destas fórmulas, as derivadas parciais nas equações do 
escoamento representam respectivamente: 
 

t
y
∂
∂  – taxa de variação da profundidade com o tempo; 

y∗
x
v
∂
∂  – termo de armazenamento em cunha, devido à variação da velocidade no espaço; 

v∗
x
y
∂
∂  – termo de armazenamento em prisma, devido à variação da profundidade no 

espaço; 

t
v
∂
∂  – aceleração devida à variação da velocidade com o tempo; 

v∗
x
v
∂
∂  – aceleração devido à variação da velocidade no espaço; 

x
y
∂
∂  – efeito das forças de pressão; 

g∗S0 – efeito da força de gravidade, devido à declividade da calha fluvial; 

g∗Sf– efeito das forças de atrito (resistência do escoamento). 

 

O sistema formado pelas Equações (2.7) e (2.25) não apresenta solução analítica, devendo 

ser resolvido por métodos numéricos, requerendo para tal, um detalhamento da geometria 

da calha fluvial, muitas vezes incompatível com o nível da informação disponível nos casos 

práticos da aplicação.  
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2.4. Modelos Hidrodinâmicos Simplificados x Modelos Hidrodinâmicos 

Completos 

 

2.4.1. Modelo Hidrodinâmico Simplificado 

 
Os métodos hidrológicos baseiam-se no emprego da equação da continuidade, embutindo a 

hipótese de que o armazenamento é o fator determinante na propagação de uma onda de 

cheia. O próximo passo no sentido de tornar mais representativas as soluções das equações 

da Saint-Venant consiste, portanto, na progressiva incorporação de termos da equação 

dinâmica, o que origina os chamados modelos hidrodinâmicos simplificados, chegando aos 

Modelos Onda Cinemática e de Analogia à Difusão. 

 

Estes métodos podem ser ilustrados se colocarmos a equação dinâmica sob forma de uma 

curva chave Q(h). 

 

A expressão deste modelo pode ser vista em SILVA, MASCARENHAS e MIGUEZ 

(2003), e é conhecida também como a equação geral da curva chave por incluir os termos 

referentes aos regimes permanentes e não permanentes. 

 

 

2.4.2. Modelo Hidrodinâmico Completo 

 
Nos casos em que as características da calha fluvial e do evento de cheia não permitam 

omitir nenhum termo da equação dinâmica, torna-se necessária a solução do sistema 

completo das equações de Saint-Venant e o modelo correspondente é chamado de modelo 

hidrodinâmico completo. 

 

Como principais métodos para solução das equações de Saint-Venant, citamos o método 

das características, considerado um método clássico de formulação dos problemas 

hiperbólicos como as ondas longas, por possibilitar uma melhor compreensão do processo 
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de propagação e por ser fundamental para a formulação das condições de contorno de 

alguns esquemas explícitos, o método explícito difusivo de diferenças finitas e o método 

implícito de Preissmann, sendo este último um dos mais utilizados na literatura 

especializada. 

 

Os esquemas implícitos tiveram seu desenvolvimento implementado em função das 

restrições de estabilidade numérica das formulações explícitas. Atualmente, com os 

avanços na área de informática, a complexibilidade numérica destes esquemas deixou de 

representar empecilhos e eles vêm sendo rotineiramente empregados na prática. O esquema 

generalizado de Preissmann utiliza, na discretização, uma dupla ponderação no tempo e no 

espaço. A configuração gráfica deste esquema é feita a partir da projeção dos planos 

secantes à superfície solução no plano x,t (Mascarenhas et alli, 2001). Neste plano, a 

variável dependente f é avaliada no ponto de coordenadas (ψΔx, θΔt), sendo 0 ≤ ψ ≤ 1 e 0 ≤ 

θ≤ 1 os parâmetros de peso no espaço e no tempo. 

 

O desenvolvimento das equações deste método pode ser visto em SILVA, 

MASCARENHAS e MIGUEZ (2003). 

 

 

2.4.3. Comparação entre Modelos Completos e Modelos Simplificados 

 
A comparação entre os modelos simplificados e completos é muito importante para orientar 

o processo de escolha e envolve propriedades como precisão, facilidade de aplicação, 

objetivo previsto, base de dados existente, economia e outros fatores. As principais 

vantagens e desvantagens destes modelos podem ser resumidas da seguinte maneira 

(MILLER e CUNGE, 1975): 
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2.4.3.1 Vantagens 

 
 1- Os modelos simplificados em geral não produzem resultados tão precisos quanto os 

modelos completos. Eles podem fornecer bons resultados para situações particulares, mas 

isto não é uma garantia de precisão para qualquer situação;  

 

2- É sempre necessário o conhecimento de eventos anteriores para a determinação de 

coeficientes e parâmetros e qualquer situação diferente da usada nesta determinação só 

pode ser formulada por modelos completos. Além disso, por exemplo, um grande número 

de dados medidos é necessário para a avaliação correta dos parâmetros de um modelo de 

armazenamento, apesar da aparente simplicidade da sua formulação;  

 

3- Ondas que se propagam em sentido contrário ao do escoamento, como as provocadas nas 

vizinhanças de tributários, ou por ruptura de reservatórios só podem ser representadas 

através de modelos completos. Transientes abruptos podem ter efeitos apreciáveis sobre os 

níveis e descargas no escoamento, e a sua não consideração pode alterar significativamente 

os resultados;  

 

4- Os resultados dos modelos simplificados são extremamente dependentes da duração e 

extensão do evento. Nos modelos hidrodinâmicos completos apenas os incrementos no 

tempo e no espaço são importantes;  

 

5- As soluções dos modelos completos possuem maior generalidade do que as obtidas dos 

modelos simplificados;  

 

6- Os hidrogramas afluentes e defluentes conhecidos podem ser considerados sem 

problemas nos modelos completos, enquanto os modelos simplificados têm a limitação 

representada pelo fato de que o armazenamento em um trecho não é uma função unívoca 

destes hidrogramas. 
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2.4.3.2 Desvantagens 

 
1- Nas aplicações em escoamentos não permanentes gradualmente variados, os termos de 

aceleração são muitas vezes desprezíveis. Quando os modelos completos consideram estes 

termos, operações computacionais desnecessárias podem ser efetuadas;  

 

2- Nos modelos completos, a representação da geometria do curso d´água necessita de 

maior definição requerendo, às vezes, campanhas de medição adicionais;  

 

3- Os códigos computacionais dos modelos completos são menos simples do que os 

correspondentes aos modelos simplificados;  

 

4- Os modelos hidrológicos podem ser mais facilmente integrados com os modelos chuva-

vazão e esta integração é muito importante na estimativa da contribuição lateral. 

 

Quaisquer que sejam os critérios e condições objetivas para decisão na escolha dos 

modelos, deve-se ter sempre em mente que, caso se disponha de um sistema de informações 

completo sobre o sistema físico, o uso das soluções completas das equações de Saint-

Venant sempre fornecerá resultados mais confiáveis e em locais e seções discretas de 

interesse. 

 

 

2.5. Modelos Unidimensionais e Bidimensionais 

 
Segundo CUNGE (1980), as equações unidimensionais de escoamento não-permanente e 

variado, estabelecidas pelas hipóteses de Saint-Venant, foram experimentalmente 

confirmadas em canais de laboratório e em canais confinados de grande escala. Mas o uso 

destas equações para simular ondas de propagação de inundações de rios é uma 

extrapolação do seu papel original, e o modelador deve estar atento para as limitações desta 

prática. 
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Raramente se observa na natureza canais realmente retilíneos, nos quais o escoamento pode 

ser considerado estritamente unidimensional. O escoamento em canais naturais é 

freqüentemente curvilíneo, seguindo o leito do rio que vaga dentro dos limites de vale. Um 

vale raramente pode ser considerado como uma série de seções transversais que 

representam simples extensões das margens do canal principal. Ele alarga e estreita de uma 

maneira irregular, contém depressões, lagos de acumulação, vales secundários, etc. Em 

alguns vales, a água da inundação, ao avançar sobre a extensão das margens do canal, segue 

todo o tempo em uma direção basicamente a jusante, definida pelo canal principal. No 

entanto, é freqüente o caso onde o escoamento que ultrapassa as margens siga o seu próprio 

caminho pela planície de inundação, de uma forma ditada pela topografia local, e, algumas 

vezes, nunca mais retornando ao canal principal. 

 

Algumas vezes as águas de inundação que deixam o canal principal, ultrapassando suas 

margens, têm o seu comportamento subseqüente completamente independente do 

escoamento entre as margens submersas. De fato, a inundação do vale pode começar até 

mesmo de uma localização a jusante, de forma que a ocupação da planície de inundação se 

dá em direção a montante, devido à topografia local, ao menos para certo período de tempo. 

Neste caso, apenas entre as margens é que o escoamento poderia ser considerado como 

unidimensional.   

 

Outra situação bastante diferente acontece no Pantanal Matogrossense, por exemplo, onde 

sua cheia avança principalmente sobre a planície de inundação. Apenas parte da cheia 

encontra o caminho para voltar ao canal principal, já que a direção do escoamento que 

invade a planície de inundação possui tênues relações com a direção do escoamento nos 

rios. A noção de escoamento unidimensional não tem significado aqui, com exceção de 

curtos canais entre reservatórios de acumulação na planície. 

 

Em resposta às necessidades de se modelar vastas planícies de inundações, é que foram 

desenvolvidas as chamadas técnicas de modelagem bidimensionais. Compreende-se que, 

por bidimensional, não se faz necessariamente referência às equações de escoamento não-
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permanente em duas dimensões no espaço (x e y), mas sim à situação física nos quais 

canais e células de armazenagem formam uma rede bidimensional no espaço horizontal. 

 

Na modelagem de extensas regiões planas em que são inundadas áreas adjacentes à calha 

do rio, ocorrendo zonas de armazenamento, as equações unidimensionais não simulam 

adequadamente o movimento da água. 

 

A planície de inundação é dividida em várias células, ou bacias de armazenamento, onde, 

em cada uma, a superfície de água é assumida horizontal (embora sua área superficial 

dependa do nível d´água na célula) e cada uma das quais se comunica com sua vizinha e/ou 

com o canal principal. Considerando que a inundação das planícies ocorre vagarosamente, 

pode-se assumir que o escoamento nas ligações entre as células é calculado de acordo com 

uma lei hidráulica preestabelecida (Manning/Strickler, vertedouro, orifício, etc.) 

desprezando-se os termos de inércia.  

 

As leis de descarga definidas entre as células são unidimensionais. Entretanto, o sistema, 

como um todo, pode simular um escoamento bidimensional. Nestes modelos 

bidimensionais, a divisão da planície de inundação em células não é arbitrária, mas 

baseiam-se em limites naturais, como estradas elevadas, diques, margens, etc.  

 

A necessidade de tratar as duas situações separadamente é devida à diferença existente 

entre redes em loop e ramificada. Em uma rede ramificada, só há um caminho possível de 

escoamento para outro ponto, enquanto existem, geralmente, vários caminhos possíveis em 

uma rede em loop. O escoamento bidimensional por sobre planícies de inundação é 

modelado como uma rede de células em loop, já que, por definição, o escoamento pode 

circular pela rede através das ligações em qualquer sentido, para as quais se pode utilizar 

um algoritmo de solução eficiente que faz uso das equações de fluxo simplificadas. As 

Figuras 2.4, 2.5, 2.6 e 2.7 ilustram os diversos modelos. 
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Figura 2.4 – Modelo de Rede Ramificado Figura 2.5 – Modelo de Rede Anelado 

(Loop) 
 

 

 

 

 

 

Limite da planície 
de inundação 

Limite da planície 
de inundação

Esquema topológico de um modelo 
com escoamento tanto no canal, quanto 

na planície de inundação. 

Limite da planície 
de inundação 

Canal 
Células de planície  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2.6 – Modelo Bidimensional de Células 

(figuras encontradas em [CUN1980]) 
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Figura 2.7 – Modelo Unidimensional Anelado 

 

Outros algoritmos eficientes de solução para a equação completa de escoamento 

unidimensional também são disponíveis, mas apenas para redes ramificadas. Desde que não 

houvesse nenhuma interação entre os dois tipos de escoamento, eles poderiam ser 

combinados em um modelo de simulação global. Este seria o caso quando ocorresse, por 

exemplo, o transbordamento das águas de inundação para a planície, com estas nunca 

retornando ao canal principal.  

 

Em meados da década de 70, começaram a aparecer algoritmos para a resolução das 

equações completas em redes em loop, fazendo uso de métodos implícitos. Isto marcou um 

ponto importante na história da modelagem de rios, porque, pela primeira vez, o engenheiro 

hidráulico pôde construir modelos nos quais tanto os escoamentos de canal unidimensional 

(possivelmente em loop) quanto os de inundação bidimensional poderiam ser simulados 

economicamente usando um único algoritmo. 

 

 

2.6. Regime Não-Permanente 

 
Ressalvadas as hipóteses de simplificação, citadas no item 2.3, o sistema formado pelas 

Equações (2.7) e (2.19) pode modelar os casos mais genéricos do escoamento à superfície 

livre, ocorrendo em canais. Além de analisar a evolução das variáveis ao longo do perfil 

longitudinal (
x∂
∂ ), o modelo acompanha também a variação no tempo (

t∂
∂ ), sendo por isso, 

denominado não-permanente variado.  
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As equações do modelo não-permanente formam um sistema de equações diferenciais a 

derivadas parciais do tipo hiperbólico, quase-linear, com presença de termos algébricos não 

lineares, só admitindo soluções analíticas em problemas muito simplificados. As soluções 

mais usuais, que tiveram grande desenvolvimento aplicativo com a computação digital, são 

baseadas em métodos numéricos, podendo ser citados os métodos de diferenças finitas 

(MDF) e o método dos elementos finitos (MEF). 

 

Como orientação, destacaremos algumas premissas básicas e fundamentais para sua 

implementação: (i) a solução de equações diferenciais parciais, como as equações de Saint-

Venant, é definida na matemática como um problema de valores iniciais e de contorno. Ou 

seja, elas requerem para garantia de unicidade na solução, que sejam especificadas, além 

das condições iniciais, duas condições de contorno relativas às seções limite de montante e 

de jusante no trecho da calha fluvial em estudo, no caso de escoamento subcrítico; (ii) 

dependendo do esquema de substituição das derivadas parciais e das variáveis isoladas por 

fórmulas de diferenças finitas, podem-se distinguir duas abordagens que se denominam 

métodos explícitos e métodos implícitos; (iii) costuma-se também utilizar o método das 

características, o qual resulta numa formulação que é atualmente empregada conjuntamente 

com os métodos explícitos, permitindo uma melhor descrição física dos problemas de 

propagação; (iv) consistência, convergência e estabilidade são requisitos fundamentais para 

que a representação adequada do sistema contínuo por um esquema em diferenças finitas; 

(v) dependendo do esquema de discretização adotado, os métodos explícitos conduzem a 

equações algébricas mais simples, nos quais os valores desconhecidos das variáveis num 

dado instante podem ser escritos explicitamente em termos de valores conhecidos no 

instante anterior - no entanto, estes esquemas têm a limitação fundamental de não serem 

incondicionalmente estáveis sob o ponto de vista numérico; (vi) nos esquemas implícitos, 

os valores desconhecidos de qualquer incógnita são colocados em função de valores 

conhecidos ou não, e por isto esta formulação, na maioria dos casos, conduz a equações 

algébricas mais complexas. 
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Um resumo bastante completo, crítico e compreensivo dos diversos esquemas numéricos 

existentes para a solução das equações de Saint-Venant foi elaborado por LIGGETT e 

CUNGE (1975) e pode ser encontrado em MAHMOOD e YEVJEVITCH (1975). 

 

2.7. Aplicações a Sistemas Fluviais Complexos 

 
A representação adequada da calha fluvial deve contemplar a existência de pontes, diques 

marginais, seções compostas, defluências, confluências, transbordamentos e outros tipos de 

singularidades que afetam o escoamento. Para isto, é necessário o desenvolvimento de 

códigos computacionais e modelos, entre os quais destacamos os modelos PSV e Células 

(COPPE) e HEC-RAS (comercial). 

 

 

2.7.1. PSV 

 
Para a aplicação de modelos de propagação de cheias, desenvolveu-se na COPPE o modelo 

PSV. Conhecidas as características físicas do rio/canal, as equações de Saint-Venant 

permitem acompanhar a propagação de uma onda de cheias através do mesmo. No 

desenvolvimento de modelos de propagação de cheias, isto é, na previsão da modificação 

de uma hidrógrafa na sua passagem através da extensão de um rio, o modelo de propagação 

de cheias envolverá várias hipóteses e simplificações. As equações de Saint-Venant como 

suas simplificações foram apresentadas no item 2.3 deste capítulo. 

 

A solução do sistema constituído pelas equações da continuidade e da conservação da 

quantidade de movimento não podem ser representadas analiticamente, portanto sendo 

necessária a utilização de esquemas numéricos. Estes esquemas podem ser definidos por 

diferenças finitas e solucionados pelo método das características ou pelo método de malhas 

regulares.  
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Pelo método de malhas regulares existem dois tipos básicos de esquemas: explícitos e 

implícitos. Nos esquemas explícitos os valores das incógnitas no instante  dependem 

exclusivamente dos seus valores no instante t. Desta maneira, por exemplo, a solução do 

sistema no instante de cálculo i + 1 e seção de cálculo j podem ser obtidas 

independentemente dos valores assumidos pelas incógnitas em qualquer outra seção, no 

instante i + 1. Os esquemas implícitos, no entanto, condicionam os valores das incógnitas 

nos pontos i + 1 entre si de maneira que se torna necessário a solução de sistemas de 

equações simultâneas de modo a fornecer todos os valores das incógnitas no instante i + 1 e 

nas diversas seções de cálculo. 

tt Δ+

 

O problema de instabilidade nos esquemas explícitos aliado ao grande aumento da 

velocidade de processamento e de algoritmos de solução de sistemas de equações levou ao 

uso intensivo dos esquemas implícitos para a simulação matemática do escoamento não-

permanente variado em canais naturais. 

 

Para a caracterização de esquemas implícitos há na literatura uma gama de métodos 

disponíveis. Em virtude da farta documentação disponível sobre o método e sua maior 

versatilidade, apresentaremos o esquema implícito de PREISSMAN. 

 

A partir de quatro pontos da malha, a superfície em três dimensões é aproximada por uma 

superfície poliédrica limitada pelos valores da função f(x,t) nos quatro pontos. O esquema 

define então uma aproximação de f representativa do retângulo no plano do domínio x-t, 

bem como as aproximações de suas derivadas em relação às variáveis independentes x e t. 

 

Ao contrário do conhecido esquema de malha com ponto centrado de STOKER, onde o 

valor de f representativo da região definida pelos quatro pontos é obtido pela média 

aritmética simples dos quatro valores limítrofes, equivalendo portanto à centralização do 

esquema, o método de PREISSMAN apresenta um coeficiente ponderativo  que 

permite deslocar o ponto representativo no intervalo entre duas linhas de tempo 

consecutivas. 

10 ≤θ≤
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Convém ressaltar que para 2
1=θ  o esquema de PREISSMAN se reduz ao esquema de 

malha com ponto centrado ou "box scheme". 

 

Após o desenvolvimento de formulações baseadas na Figura 2.9, têm-se como equações 

finais: 
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Onde i e j representam índices inteiros positivos de tempo e espaço, respectivamente. 

 

CIRILO [CIR1979] efetuou estudos com o intuito de mostrar como a precisão dos 

resultados obtidos utilizando-se o esquema implícito de PREISSMAN é afetada pela 

escolha de diferentes valores dos parâmetros θΔΔ ex,t . Estes estudos, embora baseados 

em análise espectral de equações diferenciais lineares, tiveram suas conclusões ratificadas 

por CUNGE , J. A. (1975, in Unsteady Flow in Open Channel) através de experimentos 

numéricos usando as equações de Saint-Venant sem linearizações. 

As conclusões foram as seguintes: 

1) O esquema é numericamente estável quando 15,0 ≤θ≤ , e é sempre instável para 

<0,5; θ

x 0,16,0

2) Para  podem surgir oscilações indesejadas na solução, especialmente quando 

a resistência ao escoamento é pequena. Estas oscilações podem ocasionar um 

fenômeno similar a uma instabilidade numérica e seu comprimento de onda 

depende do valor de Δ . Recomenda-se usar 

5,0=θ

θ ≤≤ ; 
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3) Quando 
B
Ag

t
x
≅

Δ
Δ  o modelo matemático dá uma imagem de uma frente de onda 

mais íngreme, suavizando-se quando a taxa 
t
x

Δ
Δ  diminui. Se >>Δ  aparecem 

ondas artificiais, porém a solução ainda razoável. 

xΔ t

 

 

2.7.2. Células 

 
É razoável supor que, com freqüência, as águas que escoam sobre as margens seguem seus 

próprios caminhos, alagando a planície de uma forma ditada pela topografia local e, 

algumas vezes, nunca retornando a calha principal. Em consonância com estes aspectos, 

ZANOBETTI, LORGERÉ, PREISSMAN e CUNGE, 1970, desenvolveram uma 

modelação bidimensional, não em relação à situação física da planície, onde canais e 

células de armazenamento formam uma rede bidimensional no plano horizontal. A 

modelação inicia-se pela representação da topografia local, supondo que tanto as planícies 

como o leito do rio principal e seus tributários podem ser divididos em um certo número de 

células. Cada célula comunica-se com as vizinhas e as ligações entre as mesmas 

correspondem a uma troca de vazão na realidade física, em uma reprodução dos padrões de 

escoamento. A divisão da área em células não é, de modo algum, arbitrária e deve ser 

baseada, tanto quanto possível, na presença de fronteiras ou contornos naturais, tais como 

estradas, diques, elevações naturais do terreno, depressões, etc. Quando a região a ser 

discretizada, porém, apresenta áreas muito planas e a ausência de obstáculos naturais 

levaria a células de dimensão muito elevada, a divisão em células deve ser efetuada de 

modo a permitir uma adequada representação da declividade da planície. 

 

Dentro de cada célula, considera-se o nível d’água horizontal e igual ao nível d´água do 

ponto de referência tomado como seu centro, que, por sua vez, não deve, necessariamente, 

ser definido a partir de considerações geométricas, mas sim em função da correta 

representação das direções do escoamento. O fluxo nas ligações entre células é definido por 

uma lei hidráulica condizente com a característica da fronteira entre as duas células. As leis 
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mais comumente representativas são a de vertedouro de soleira espessa, a de escoamento 

em rios e canais e a de escoamento em orifícios.  

 

Algumas hipóteses básicas podem ser ressaltadas para a aplicação deste modelo. Dentre tais 

destacamos que: a planície e seus rios podem ser subdivididos em bacias ou células de 

armazenamento; cada célula comunica-se com células vizinhas, de planície ou de canal; as 

características de uma célula são associadas a um ponto de referência nesta célula, chamado 

de centro da célula, por onde se considera passar o escoamento; o escoamento entre células 

pode ser calculado através de leis hidráulicas conhecidas, como, por exemplo, a equação de 

Saint-Venant, completa ou simplificada, a equação de escoamento sobre vertedouros, livres 

ou afogados, a equação de escoamento através de orifícios, entre outras, em uma célula, o 

perfil da superfície livre é considerado horizontal e a área desta superfície depende da 

elevação do nível d’água no interior da mesma. 

 

 

2.7.3. HEC-RAS 

 
O Hydrologic Engeneering Center (HEC) do U.S. Corps of Engineers é um dos centros de 

excelência na elaboração de programas e modelos aplicados à Hidráulica e Hidrologia. No 

campo da Hidráulica Fluvial se destaca pela sua aceitação, confiabilidade, facilidade de 

acesso e utilização. 

 

O HEC-RAS é um modelo unidimensional, de fundo fixo, capaz de efetuar os cálculos dos 

perfis de superfície da água em escoamento permanente e não permanente, em canais com 

superfície livre. Esses perfis podem ser calculados em regimes subcríticos – ou tranqüilo, 

supercrítico – ou rápido, e misto, onde poderão ocorrer mudanças dos regimes supercrítico 

para subcrítico ou de subcrítico para supercrítico. 

 

O procedimento de cálculo baseia-se na solução da equação de energia unidimensional. O 

modelo também utiliza as equações de momento em situações onde o perfil da superfície de 
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água varia rapidamente. Essas situações incluem, dentre outras, os ressaltos hidráulicos, as 

pontes e as confluências de rios. 

 

Permite, ainda, a avaliação do efeito de estruturas hidráulicas – pontes, bueiros, galerias, 

etc., na alteração das planícies de inundação, bem como mudanças nos perfis de superfície 

da água devido à construção de canais e diques. 

 

Apresentam-se, a seguir, as expressões utilizadas pelo modelo HEC-RAS para o 

desenvolvimento da dissertação. 

 

Como já explicitado anteriormente, as equações da continuidade e dinâmica regem o 

modelo para um regime não-permanente. De posse destas informações seguem as equações 

suprimidas no modelo. 

 

* Equação da Continuidade: 

 

Considera-se vazão de entrada sendo: 

 

                                     Q - Q
x

∂
∂

Δx / 2                                                                            (2.30) 

 

E a vazão de saída sendo: 

 

                                     Q + Q
x

∂
∂

Δx / 2                                                                           (2.31) 

 

E a derivada em relação a área igual a: 

 

                                     At
t

∂
∂

 Δx                                                                                      (2.32)       
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Considerando um Δx pequeno e a troca de volume nesta seção, teremos a expressão: 

 

         ρ * At
t

∂
∂

 * Δx  = ρ [(Q - Q
x

∂
∂

Δx / 2) – (Q + Q
x

∂
∂

Δx / 2)] + Ql                              (2.33)     

 

Onde Ql é a vazão lateral do trecho considerado e ρ a densidade do fluido. Simplificando e 

dividindo a expressão (2.33) por  ρΔx , apresentamos como a equação da continuidade para 

o modelo sendo: 

 

                                                At
t

∂
∂

+ Q
x

∂
∂

 - ql = 0                                                         (2.34) 

 

* Equação Dinâmica: 

 

Para o desenvolvimento das expressões das equações dinâmicas, primeiramente, temos a 

conservação do momento pela segunda lei de Newton. Esta conservação envolve três forças 

principais, sendo elas: força de pressão, força gravitacional e força de atrito. As expressões 

para estas forças estão desenvolvidas neste capítulo (2.3.2), cabendo somente explicitar as 

equações de aplicação direta ao modelo.  

 

Força de Gravidade: 

 

                      Fg = - ρ * g * S * 0Z
x

∂
∂

* Δx                                                                      (2.35) 

 

Onde: senθ = tanθ = - 0Z
x

∂
∂

, sendo Z0 a elevação inversa.                                               (2.36) 
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Força de Pressão: 

 

                     Fpn = - ρ * g * S * h
x
∂
∂

* Δx                                                                       (2.37)        

 

Força de Atrito: 

 

                                Fa = - τ0∗P∗Δx                                                                             (2.38)      

 

Sendo:  τ0 =  ρ * CD * V2                                                                                                 (2.39)    

 

O sinal negativo da expressão (2.38) significa que a vazão está na direção x (positiva) e a 

força de atrito na direção contrária. 

 

O coeficiente CD está relacionado ao coeficiente de Chezy (C), sendo: 

 

                            CD = g / C2                                                                                          (2.40) 

 

Para a equação de Chezy, temos: 

 

                           V = C (R * Sf) ½                                                                                  (2.41) 

 

Substituindo as equações (2.39), (2.40) e (2.41) na equação (2.38), temos a força de atrito: 

 

                                     Fa = - ρ* g * S * Sf  * Δx                                                           (2.42) 

 

Realizando o somatório destas forças de momento e igualando a zero, temos como 

expressão final da equação dinâmica, como sendo: 

 

                                     Q
t

∂
∂

 + QV
x

∂
∂

+ g*S ( z
x
∂
∂

+Sf) = 0                                               (2.43)   
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Aplicando estas equações no modelo do HEC-RAS: 

 

                           Qc = φ Q                                                                                               (2.44) 

 

Onde:  

Qc – vazão da seção; 

Q – vazão total; 

φ = Kc / (Kc + Kf); 

Kc – condutância da seção; 

Kf – condutância da planície de inundação. 

 

Considerando o escoamento unidimensional e combinando as expressões, apresentamos a 

equação subentendida pelo modelo HEC-RAS. 

 

Q
t

∂
∂

+ 
( )2 2 /Q Ac

xc
θ∂

∂
 + 

( )( )2 21 /Q Af

xf

θ∂ −

∂
+ g Ac Z Sfc

xc
∂⎡ ⎤+⎢ ⎥∂⎣ ⎦

+ g Af Z Sff
xf

⎡ ⎤∂
+⎢ ⎥∂⎣ ⎦

= 0  (2.45) 
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3. SISTEMAS FLUVIAIS E A QUESTÃO DOS MÚLTIPLOS 

USOS DE RECURSOS HÍDRICOS 

 

 
3.1. Água – Recurso Natural Finito 

 
As mais bonitas imagens da Terra, aquelas que são agradáveis aos olhos, à imaginação, as 

que são um convite ao relaxamento, sempre têm a água em sua composição: as ondas do 

mar, as cachoeiras, um riacho cristalino, a neve sobre as montanhas, os lagos espelhados, a 

chuva caindo sobre as plantas, o orvalho... 

 

A ciência tem demonstrado que a vida se originou na água e que ela constitui a matéria 

predominante nos organismos vivos. É impossível imaginar um tipo de vida em sociedade 

que dispense o uso da água: água para beber e cozinhar; para a higiene pessoal e do lugar 
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onde vivemos; para uso industrial; para irrigação das plantações; para geração de energia; e 

para navegação. 

 

A água é um elemento essencial à vida. Mas, a água potável não estará disponível 

infinitamente. Ela é um recurso limitado. Parece inacreditável, já que existe tanta água no 

planeta! 

 

A água ocupa 70% da superfície da Terra. A maior parte, 97% é salgada. Apenas 3% do 

total é água doce e, desses, 0,36% vão para os rios, lagos e pântanos, ficando disponível 

para o uso. O restante está em geleiras, icebergs, calotas polares e em subsolos muito 

profundos. Ou seja, o que pode ser potencialmente consumido é uma pequena fração 

(representa menos de 1% da disponibilidade hídrica mundial). 

 

Se cotejarmos esses dados com a população mundial (cerca de 5 bilhões de pessoas) 

demonstra que a água doce é um recurso natural bastante escasso no planeta. Se fosse 

considerado que o volume disponível fosse uma reserva fixa (não renovável), ela se 

esgotaria em apenas uma semana, mesmo que cada habitante do planeta limitasse seu 

consumo diário ao mínimo recomendado pela OMS. Em outras palavras, esta situação geral 

de escassez, em termos médios e absolutos, seria realmente insustentável face ao 

crescimento constante das demandas urbana, agrícola e industrial se a água não fosse um 

recurso natural constantemente renovado através dos processos físicos do ciclo hidrológico. 

 

Contudo, a distribuição espacial das chuvas revela-se bastante desigual na superfície 

terrestre. Em segundo lugar, a temporalidade dos processos não obedece aos ritmos da 

atividade social, especialmente com relação ao deflúvio subterrâneo. 

 

A questão da escassez de recursos hídricos não pode ser vista apenas em termos geofísicos 

e quantitativos, sendo uma questão eminentemente social relacionada a padrões de 

desenvolvimento econômico (urbanização, industrialização, irrigação), de demanda e de 

qualidade das águas. 
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A água pode ser saudável ou nociva. Na natureza não existe água pura, devido à sua 

capacidade de dissolver quase todos os elementos e compostos químicos. A água que 

encontramos nos rios e poços profundos contêm várias substâncias dissolvidas, como o 

zinco, o magnésio, o cálcio e elementos radioativos. 

 

Dependendo do grau de concentração desses elementos, a água pode ou não ser nociva. 

 

Para ser saudável, a água não pode conter substâncias tóxicas, vírus, bactérias, parasitos.  

 

Quando não tratada, a água é um importante veículo de transmissão de doenças, 

principalmente as do aparelho intestinal, como a cólera, a amebíase e a disenteria bacilar, 

além da esquistossomose. 

 

A água também se encontra ameaçada pela poluição, pela contaminação e pelas alterações 

climáticas que o ser humano vem provocando. Além do perigo que representa para a saúde 

e bem-estar do homem, a degradação ambiental é apontada pela Organização Mundial da 

Saúde como uma importante ameaça ao desenvolvimento econômico.  

 

 

3.2. Legislação das Águas no Brasil 

 
A exemplo da União, muitos estados já avançaram na edição de leis e regulamentos de 

recursos hídricos. Atualmente 18 Estados e o Distrito Federal instituíram suas Políticas 

Estaduais de Gerenciamento de Recursos Hídricos. 

 

As legislações estaduais e a distrital, em geral, estão incluindo como organismos 

integrantes dos seus Sistemas Estaduais ou Distrital de Gerenciamento – SEGRH, o 

Conselho Estadual / Distrital, os Comitês de Bacia e o órgão público gestor estadual ou 

distrital. 

 

 54



Os Estados têm adotado estruturas administrativas diversificadas para seus órgãos gestores 

estaduais de recursos hídricos, embora predominem as Secretarias Estaduais com temas 

conjuntos relativos a recursos hídricos, meio ambiente e ciência e tecnologia. 

 

A Lei Federal que regula a Política Nacional de Recursos Hídricos com o objetivo de 

fortalecer as ações de todos os agentes integrantes do Sistema Nacional de Recursos 

Hídricos é a Lei no 9.433/97. 

 

Os fundamentos principais da Política Nacional de Recursos Hídricos são baseados nos 

seguintes itens: 

(i) a água é um bem de domínio público; 

(ii) a água é um recurso natural limitado, dotado de valor econômico; 

(iii) em situações de escassez, o uso prioritário dos recursos hídricos é o consumo humano e 

a dessedentação dos animais; 

(iv) a gestão dos recursos hídricos deve sempre proporcionar o uso múltiplo das águas; 

(v) a bacia hidrográfica é a unidade territorial para implementação da Política Nacional de 

Recursos Hídricos e atuação do Sistema Nacional de Gerenciamento de Recursos Hídricos; 

(vi) a gestão dos recursos hídricos deve ser descentralizada e contar com a participação do 

Poder Público, dos usuários e das comunidades. 

 

Como objetivos mencionamos: 

(i) assegurar à atual e às futuras gerações a necessária disponibilidade de água, em padrões 

de qualidade adequados aos respectivos usos; 

(ii) a utilização racional e integrada dos recursos hídricos, incluindo o transporte 

aquaviário, com vistas ao desenvolvimento sustentável; 

(iii) a prevenção e a defesa contra eventos hidrológicos críticos de origem natural ou 

decorrentes do uso inadequado dos recursos hídricos. 

 

A Política Nacional dos Recursos Hídricos têm dispostos outros capítulos na Lei Federal, 

sendo: as diretrizes gerais de ação; dos instrumentos, este contemplando seções dos planos 

de recursos hídricos, do enquadramento dos corpos de água em classes, segundo os usos 
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preponderantes da água, da outorga de direitos de uso de recursos hídricos, da cobrança do 

uso de recursos hídricos, da compensação a municípios, do sistema de informações sobre 

recursos hídricos; e, da ação do poder público.  

 

A própria Lei Federal no 9.433/97 cria o Sistema Nacional de Gerenciamento de Recursos 

Hídricos, regulamenta o inciso XIX do art. 21 da Constituição Federal e altera o art. 1º da 

Lei no 8.001/90, que modificou a Lei no 7.990/89. 

 

 

3.3. A Questão dos Múltiplos Usos da Água e os Conflitos Associados 

 
Como destacado anteriormente, a água tem diversas importâncias para o cenário mundial.  

 

Na agricultura, por exemplo, o desperdício de água é muito grande. Apenas 40% da água 

desviada são efetivamente utilizadas na irrigação. Os outros 60% são desperdiçados, porque 

se aplica água em excesso, se aplica fora do período de necessidade da planta, em horários 

de maior evaporação do dia, pelo uso de técnicas de irrigação inadequadas ou, ainda, pela 

falta de manutenção nesses sistemas de irrigação. 

 

Na indústria é possível desenvolver formas mais econômica de utilização da água através 

da recirculação ou reuso, que significa usar a água mais do que uma vez. Por exemplo, na 

refrigeração de equipamentos, na limpeza das instalações etc. essa água reciclada pode ser 

usada na produção primária de metal, nos curtumes, nas indústrias têxteis, químicas e de 

papel. 

 

Nos sistemas de abastecimento urbanos uma quantidade significativa de água tratada – 15% 

ou mais – é perdida devido a vazamentos nas canalizações, assim como dentro de nossas 

casas. 

A água tem se tornado um elemento de disputa entre nações. Um relatório do Banco 

Mundial, datado de 1995, alerta para o fato de que “as guerras do próximo século serão por 

causa de água, não por causa do petróleo ou política”. 
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Hoje, cerca de 250 milhões de pessoas, distribuídos em 26 países, já enfrentam escassez 

crônica de água. Em 30 anos, o número de pessoas saltará para 3 bilhões em 52 países.  

 

Nesse período, a quantidade de água disponível por pessoa em países do Oriente Médio e 

do norte da África estará reduzida em 80%.  

 

Em 1967, um dos motivos da guerra entre Israel e seus vizinhos foi justamente a ameaça, 

por parte dos árabes, de desviar o fluxo do rio Jordão, cuja nascente fica nas montanhas no 

sul do Líbano. O rio Jordão e seus afluentes fornecem 60% da água necessária à Jordânia. 

A Síria também depende desse rio. 

 

A populosa China também sofre com o problema. O grande crescimento populacional e a 

demanda agroindustrial estão esgotando o suprimento de água. Das 500 cidades que 

existem no país, 300 sofrem com a escassez de água. Mais de 80 milhões de chineses 

andam mais de um quilômetro e meio por dia para conseguir água, e assim acontece com 

inúmeras nações, inclusive o Brasil. 

 

Para diminuir a escassez de água, duas sugestões básicas são apontadas: aumentar a sua 

disponibilidade e utilizá-la mais eficazmente. Para aumentar a disponibilidade, uma das 

alternativas seria o aproveitamento das geleiras; a outra seria a dessalinização da água do 

mar. 

 

Esses processos são muito caros e tornam-se inviáveis para a maioria dos países que sofrem 

com a escassez. É possível, ainda, intensificar o uso dos estoques subterrâneos profundos, o 

que implica utilizar tecnologias de alto custo e o rebaixamento do lençol freático. 
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3.4. Operação de Barragens de Múltipla Finalidade 

 
Os reservatórios de regularização de vazões, dimensionados para atendimento de múltiplas 

finalidades, podem ter nos modelos matemáticos do escoamento uma importante 

ferramenta de subsídio operacional. De fato, a compatibilização de finalidades múltiplas em 

um reservatório pode exigir a necessidade permanente de aplicação de métodos de 

propagação de hidrogramas nos trechos fluviais de jusante, como medida de referência das 

tomadas de decisão. As finalidades conservativas de um reservatório (geração de energia 

elétrica, atendimento à navegação, abastecimento de água, irrigação) podem gerar conflitos, 

por exemplo, com o controle de cheias. Essas finalidades apresentam requerimentos de 

volumes diferenciados, aumentando a complexibilidade operacional, perante as incertezas 

das afluências futuras. 

 

Para o caso do sistema de geração de energia elétrica do Brasil, calcado na base do 

potencial hidráulico dos rios e na regularização de vazões de estiagem, KELMAN (1987) 

destaca a dificuldade de achar uma escala comum para comparar os objetivos conflitantes 

de compatibilizar a operação dos reservatórios com o controle de cheias. Para gerar energia, 

mantém-se o reservatório o mais cheio possível; para controlar cheia, é preciso deplecionar 

o nível de água, criando o chamado volume de espera, que pode não ser preenchido até o 

início da estação seca. 

 

Algumas finalidades específicas, como o controle de cheias ou o aumento de níveis para a 

navegação, podem não viabilizar, isoladamente, a construção de reservatórios para seu 

atendimento exclusivo. A dificuldade de viabilizar economicamente a implantação de uma 

barragem (reservatório de regularização) com a finalidade exclusiva de atendimento à 

navegação é comentada por LINSLEY et. al. (1992). As obras podem ser viabilizadas 

através da conjugação, por exemplo, com o controle de cheias, onde os volumes retidos na 

época das chuvas são liberados, posteriormente, para aumentar o fluxo de estiagem. Assim, 

em muitas situações, o atendimento à navegação é feito de forma conjugada com outra 

finalidade, podendo os modelos matemáticos de escoamento ter grande aplicação para 

otimizar os problemas operacionais. 
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Os reservatórios de regularização de maior porte podem alterar significativamente o regime 

fluvial de um rio, acarretando, ao lado dos benefícios pretendidos, alguns desequilíbrios na 

calha fluvial. As alterações são mais destacadas nos reservatórios com maiores potenciais 

de regularização. A regularização proporcionada por um reservatório pode ser avaliada pelo 

fator de reservação, dado pelo quociente entre o volume útil e o deflúvio médio anual. 
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4. REGIÃO DE INTERESSE – BACIA DO PARAIBA DO SUL 

 

 
4.1. Localização e Alguns Aspectos Físicos 

 

A bacia do rio Paraíba do Sul encontra-se compreendida entre os paralelos 20o26’ e 23o38’ 

sul e os meridianos 41o00’ e 46o30’ oeste. Ao norte, seu divisor de águas se faz entre os rios 

Grande (bacia do Paraná) e Doce (sistema leste brasileiro) por intermédio da serra da 

Mantiqueira. Ao sul, a serra do Mar separa esta bacia de diversos pequenos rios que fluem 

diretamente para o oceano Atlântico. O rio Paraíba do Sul desenvolve-se paralelamente à 

vertente continental da serra do Mar, ao longo dos estados de São Paulo e Rio de Janeiro. 

 

Na região leste o isolamento da bacia do rio Paraíba do Sul ocorre por meio de relevos 

montanhosos localizados entre a serra da Mantiqueira e a serra do Mar, que separa este 

sistema do rio Itabapoana. A oeste apresenta divisores de água com o rio Tietê (bacia do rio 

Paraná), através de ramificações diversas do maciço da serra do Mar e da Mantiqueira. O 
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rio Paraíba do Sul tem esta designação desde a confluência dos rios Paraitinga e Paraibuna. 

Sua calha principal se desenvolve no sentido NO - SE. 

 

A região comporta-se topográfica e morfologicamente como um corredor climático, entre 

as áreas planálticas sujeitas a clima úmido. Foi neste grande vale que se instalou a 

drenagem atual do rio Paraíba do Sul, com suas características diferenciadas em função da 

zona em que a drenagem atua. 

 

Assim, no curso médio e superior, o leito é meandrante, passando a uma calha retilínea no 

curso médio-inferior, onde corta uma região estruturalmente situada entre os alinhamentos 

das serras. Nesta região foram identificadas as unidades geomorfológicas Depressão do 

Médio Paraíba do Sul, Alinhamentos de Cristas do Paraíba do Sul e Depressão Escalonada 

dos Rios Pomba-Muriaé. 

 

Geomorfologicamente, a região da bacia do rio Paraíba do Sul encontra-se no domínio 

chamado de Depósitos Sedimentares, composto por conjuntos de depósitos com maior 

expressão areal e morfológica, ocorrentes principalmente ao longo da faixa costeira dos 

estados do Rio de Janeiro e Espírito Santo, como prolongamento das unidades morfológicas 

no litoral brasileiro. O Delta do rio Paraíba do Sul é uma planície que se estende na direção 

sudoeste-nordeste. O complexo deltaico corresponde a um conjunto de ambientes 

sedimentares relacionados principalmente às fases de propagação costeira (avanço da linha 

de costa). A deposição do delta foi influenciada por diversos fatores, dentre os quais se 

destacam o regime fluvial, as ações marinhas e o comportamento tectônico. 

 

 

4.2. Descrição da Área de Estudo 

 
A área de estudo compreende o trecho do rio Paraíba do Sul entre a UHE de Funil e a 

estação fluviométrica de Volta Redonda. Neste percurso é necessária à caracterização de 

seções a fim de termos condições de analisar as prováveis cheias mediante simulações a 

serem propostas no presente trabalho. As seções escolhidas foram às estações 
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fluviométricas de Itatiaia, Resende, Barra Mansa e Volta Redonda, além da junção do rio 

Bananal. A Figura 4.1 apresenta o perfil longitudinal do rio Paraíba do Sul no trecho de 

estudo. 

 

O rio Paraíba do Sul localiza-se ao longo do eixo Rio - São Paulo, vetor de ligação e 

desenvolvimento de uma das mais importantes regiões econômicas da América do Sul.  

 

Dele se extraem diariamente cerca de cinco bilhões de litros de água para consumo 

humano. A água utilizada pelo setor industrial corresponde à metade deste valor, ou seja, 

cerca de 2,5 bilhões de litros/dia. Dependem diretamente das águas da bacia do rio Paraíba 

do Sul cerca de 14 milhões de pessoas, incluindo 90% da população do grande Rio de 

Janeiro. 

 

Ao mesmo tempo em que é retirada uma grande quantidade de água para diversos usos, 

estas mesmas águas recebem, segundo estimativas, um bilhão de litros de esgotos por dia, 

além de resíduos orgânicos industriais equivalentes a uma população de quatro milhões de 

habitantes.  

 

A erosão é outro fator que concorre para deteriorar a qualidade das águas da bacia do rio 

Paraíba do Sul, além de provocar o fenômeno de assoreamento do leito dos rios e, 

conseqüentemente, as nefastas inundações. Para se ter uma idéia, o volume de sólidos em 

suspensão medidos na sua foz equivale ao recobrimento diário com uma camada de 1m de 

espessura de uma área de 10.000 milhões de m². Estes números encontram-se em relação 

direta com a situação de desmatamento da bacia, correspondendo às pastagens degradadas a 

mais de 70% de sua área. Por outro lado, as áreas protegidas (Unidades de Conservação da 

Natureza) correspondem a menos de 3% da bacia. 
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Figura 4.1 – Perfil Longitudinal do rio Paraíba do Sul 
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4.3. Características Hidrográficas 

 
O rio Paraíba do Sul é formado pela confluência dos rios Paraitinga e Paraibuna. O seu 

curso se desenvolve com inclinação média de cerca de 30o, relativamente ao paralelo 

geográfico. 

 

A direção do canal principal sofre sensíveis variações ao longo de seu traçado. Desta forma, 

observa-se que, na região acima de Guararema, o canal corre na direção sudoeste, guinando 

abruptamente à direita e, conseqüentemente, tomando a direção nordeste, oposta ao 

primeiro traçado. Essa direção é mantida na maior parte do percurso médio, exceto em um 

curto trecho compreendido entre Cachoeira Paulista e Barra do Piraí, onde o rio corre para 

leste. 

 

Nos últimos 80km de curso inferior, o rio Paraíba do Sul, após receber as águas do rio 

Pomba, deixa as formações cristalinas e segue, em inúmeros meandros, para leste, 

atingindo o oceano Atlântico. 

 

Ao longo do seu traçado e do percurso da rede contribuinte, o rio Paraíba do Sul drena os 

estados de São Paulo, Rio de Janeiro e de Minas Gerais. Destes, o estado do Rio de Janeiro 

é o que exibe maior área drenada pelo sistema, com 38,9% da área total. Seguem-se os 

estados de São Paulo (37,7%) e Minas Gerais (24,4%) (COSTA, 1994). 

 

A região na qual se localiza a bacia apresenta clima tropical, com temperatura média anual 

oscilando entre 18oC e 24oC. As máximas precipitações ocorrem nas cabeceiras mineiras da 

bacia e nos pontos mais altos das serras do Mar e da Mantiqueira, chegando a valores de 

2.250 mm/ano (CPRM, 1988 apud COSTA, 1994). 

 

O período de novembro a janeiro é caracterizado por ser o trimestre mais chuvoso, 

usualmente associado a grandes cheias, enquanto que o intervalo entre junho e agosto é o 

período mais seco. 
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4.4 Regime Hidrológico 

 
O conhecimento da hidrologia da bacia é necessário para a obtenção de dados e 

informações a serem utilizados neste trabalho. Sendo assim, apresentaremos a seguir uma 

descrição das características hidrológicas utilizadas. 

 

 

4.4.1. Operações das Estações Fluviométricas 

 
Para a caracterização do regime hidrológico de um rio, é importante a disponibilidade de 

dados fluviométricos, sintetizados nos resumos de medições de descargas líquidas, nas 

séries de cotas médias diárias, em linigramas e nas respectivas séries de vazões. Em 

conformidade com as especificações do DNAEE (1977), a rotina de operação das estações 

equipadas apenas com réguas linimétricas consiste na anotação de duas leituras diárias, às 

7:00h e às 17:00h. Se a estação fluviométrica possuir linígrafo, então, é possível registrar os 

níveis instantâneos do rio e, assim, reproduzir todas as variações de regime. As medições 

de descargas líquidas são feitas esporadicamente, nas datas de passagem das equipes 

itinerantes de hidrometristas. 

 

Os dados fluviométricos, coletados na rede oficial do Governo Federal, geralmente são 

armazenados e disseminados na forma bruta, através dos resumos de medições de descargas 

e dos arquivos de cotas médias diárias. A utilização dos dados pelo público interessado é 

gratuita, com a distribuição e tratamento dos registros podendo ser feitos com a aplicação 

dos utilitários usuais na análise hidrológica. 

 

Para a obtenção das séries de vazões registradas em uma estação fluviométrica, torna-se 

necessária à elaboração de uma curva-chave ou relação de calibragem, que correlaciona as 

descargas medidas pelo processo área – velocidade com os níveis correspondentes da escala 

linimétrica. A condição ideal ocorre quando a curva-chave apresenta uma única relação 

estável entre as cotas e vazões e as medições abrangem praticamente toda a amplitude de 
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variação de cotas. Entretanto, é comum a mudança das escalas linimétricas ou a 

modificação da geometria da seção medidora, ocasionada pelo leito móvel do rio. Nesses 

casos, a curva-chave apresenta deslocamentos ao longo do tempo, impondo a necessidade 

de estabelecimento do período de validade de cada relação. 

 

Em termos práticos, as alterações nas curvas-chaves ao longo do tempo podem significar 

que uma mesma vazão resulte em níveis de água distintos. Ou então, que a utilização de 

séries de níveis de água, para associá-los às vazões do escoamento, pode formar amostras 

não homogêneas no tempo, comprometendo as análises estatísticas de freqüência e o 

estabelecimento de curvas de permanência. 

 

Através de uma criteriosa análise gráfica e cronológica (Hidro 1.0.1), foram verificadas as 

tendências de mudança de controle e das relações cota-descarga, identificando as diversas 

curvas por períodos de aplicação. Os ajustes foram feitos manualmente, seguindo 

tendências de funções polinomiais ou potenciais, quando estas indicavam boa aderência aos 

pares de pontos.  

 

Serão apresentadas no Apêndice as Figuras B1, B2 e B3 referentes às posições das estações 

fluviométricas utilizadas no estudo, como também alguns postos pluviométricos de maior 

relevância que terão destaque em capítulo adiante. 
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4.4.2. Cálculo Indireto de Vazões de Cheias 

 
Na operação das estações fluviométricas, um aspecto relevante diz respeito à abrangência 

nas medições de descargas. Nas estações, é pouco comum a disponibilidade de pontos para 

as vazões mais altas das enchentes, devido a não coincidência dos picos de cheias com a 

passagem do hidrometrista pela estação ou à dificuldade de operar os instrumentos em 

águas muito altas. Para contornar esse problema, existem técnicas de extrapolação das 

curvas-chaves, baseadas em premissas simplificadoras de escoamento em regime uniforme 

e de extensão da geometria da seção de medição (JACCON e CUDO, 1989). Os métodos 

mais usuais de extrapolação variam desde relações meramente matemáticas, como a 

extensão logarítmica da curva potencial ajustada, até aplicações mais conceituais e calcadas 

na hipótese de escoamento permanente e uniforme, como o método de Stevens (SITTNER, 

1963). Esta extrapolação se faz necessária para que independente dos pontos medidos, se 

possa analisar toda a seção transversal em estudo. Mesmo o estudo sendo especificamente 

em regimes não-permanentes, é válido realizar os cálculos indiretos de vazões de cheias 

para que sejam feitas as comparações gráficas, por isso, apresentam-se estes cálculos com 

fórmulas de regimes permanentes e uniformes. 

 

Em uma outra linha metodológica de extensão de curvas-chaves, mais criteriosa, a vazão de 

uma determinada cheia, não medida oportunamente pelo método área – velocidade, pode 

ser calculada de forma indireta, com base nas marcas deixadas pelo perfil de escoamento.  

 

Desde que seja feito um criterioso levantamento de campo, seguindo as técnicas 

recomendadas por BENSON e DARLYMPLE (1967), pode-se associar um determinado 

modelo ao perfil hidráulico do escoamento e calcular a vazão correspondente. 

 

O modelo de cálculo indireto mais utilizado denomina-se método área – declividade, tendo 

sido proposto por BENSON e DARLYMPLE (1967). O método baseia-se na aplicação de 

uma equação de regime permanente e uniforme, envolvendo as características geométricas 

e de rugosidade do canal fluvial e de perfil (declividade da linha d´água) em determinado 
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trecho. Para um determinado trecho de comprimento L, seja ΔH o desnível do perfil de 

escoamento levantado no campo. Os seguintes passos de cálculo são aplicados: 

(a) Calcular as condutâncias K1 e K2, através da equação K = 
n
RS 3

2

∗  (n é o coeficiente 

de rugosidade de Manning; S é a área molhada e R o raio hidráulico), respectivamente para 

as seções de montante (1) e de jusante (2);                                                                       (4.1) 

(b) Calcular a média geométrica das condutâncias: K´ = (K1∗K2)1/2;                        (4.2)  

(c) Fazer uma primeira estimativa da declividade do perfil do escoamento, através da 

expressão: S0 = 
L
HΔ

;                                                                                                          (4.3) 

(d) Fazer uma primeira estimativa da vazão em trânsito Q0 = K´∗  ( )2
1

0S ;                (4.4) 

(e) Iniciar o processo iterativo, efetuando a seqüência de cálculo indicada abaixo: 

 

              S1 = S0 + C∗  ( 
g
v

2

2
11 ∗α

 – 
g
v

2

2
22 ∗α

) / L                                                                (4.5) 

              Q1 = K´  ∗ ( )2
1

1S                                                                                                                                                     (4.6) 

              C = 0,5 coeficiente de expansão se v1 > v2 

                     C = 1,0 coeficiente de contração se v1 < v2 

       (f) Repetir o passo (e) até Qi-1 = Qi. 

 

Além de considerar o escoamento em regime permanente e uniforme, outras hipóteses 

devem ser observadas, a saber: 

- O trecho fluvial selecionado deve ser retilíneo, com margens simétricas, 

preferencialmente em contração; 

- Toda a seção molhada deve conduzir escoamento, não podendo haver áreas de 

armazenamento; 

- O comprimento do trecho deve ser fixado segundo os critérios: 

 

                             L  75  Hm                                                                                        (4.7) ≥ ∗
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                            ΔH ≥
g

v
2

2

                                                                                               (4.8) 

                           ΔH  0,15m ≥

 

Sendo, Hm a profundidade média do escoamento. 

 

A aplicação do método área – declividade pressupõe ainda a estimativa dos coeficientes de 

rugosidade de Manning em cada seção. As estimativas podem ser feitas a partir de visitas 

de inspeção ao campo, com observação das características do material do leito, do tipo de 

vegetação presente nas margens e na planície, bem como no uso e ocupação do solo nas 

áreas marginais que conduzem o escoamento. De extrema importância para a aplicação do 

método é a identificação das áreas marginais que não contribuem para a condução do 

escoamento. 

 

 
4.4.3. Curva de Permanência de Vazões 

 
A curva de permanência de vazões de um rio representa um extrato dos registros históricos 

de uma estação fluviométrica, indicando a percentagem do tempo em que um determinado 

valor foi igualado ou excedido. Considerando uma série de n valores de vazões Qi i = 1, 2, 

..., n, efetua-se uma ordenação em ordem decrescente, obtendo-se Q(i) tal que, Q(1)  Q≥ (2)  

Q

≥

(3)  ... ≥  Q≥ (n). A cada vazão ordenada Q(i) associa-se uma posição de plotagem pi = 
n
i , 

que representa a percentagem do tempo em que o valor foi igualado ou excedido no período 

dos registros históricos. 

 

Especificamente, foram analisados os registros de vazões médias diárias a partir dos dados 

mais atuais de cada estação, com reflexo da regularização promovida pelo reservatório da 

UHE de Funil. A razão de se utilizar a série de vazões regularizadas resulta do fato de que 

as condições de navegabilidade devem ser ajustadas ao regime hidrológico prevalecente, 

uma vez que o rio já não mais apresenta a situação natural. 
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Para fins de ilustração das curvas de permanência, a Figura 4.2 mostra a curva de 

permanência de vazões médias mensais da estação fluviométrica de Itatiaia do rio Paraíba 

do Sul no período de 1956 a 1999.   

 

58242000 (08/1956 -  12/1999)

Permanência (%)
10095908580757065605550454035302520151050

Va
zã

o 
(m

3/
s)

503.9

483.9

463.9

443.9

423.9

403.9

383.9

363.9

343.9

323.9

303.9

283.9

263.9

243.9

223.9

203.9

183.9

163.9

143.9

123.9

 
 

Figura 4.2 – Curva de Permanência das Vazões Médias Mensais – estação 

fluviométrica de Itatiaia 

 

 

4.5. Barragem de Funil 

 
A Usina Hidrelétrica de Funil foi construída no rio Paraíba do Sul, no local conhecido 

como “salto do funil” em Itatiaia / Resende, no Estado do Rio de Janeiro. 

 

Desde o início da elaboração do projeto até a sua inauguração passaram-se 30 anos. A 

Usina que começou a operar em dezembro de 1969, tem na sua barragem principal uma 

arquitetura diferente, do tipo abóbada de dupla curvatura, em concreto, única no Brasil. 

 70



Funil tem grande importância porque está localizada próxima aos grandes centros 

consumidores da Região Sudeste, onde estão instaladas as grandes indústrias. 

 

Em sua plena atuação, as unidades geradoras, atingem uma potência nominal máxima de 

216MW. 

 

Para a operação de uma UHE, diversos fatores devem ser considerados, a fim de produzir 

energia elétrica, beneficiando o homem e conservando o meio ambiente. Os principais 

fatores são: a fauna, a flora e o remanejamento da população, além de fatores referentes às 

questões técnicas como o controle de estiagem, a geração de energia e o atendimento à 

navegação. A fauna tem no seu subgrupo, a ictiofauna, tendo como objetivo diminuir o 

impacto sobre os peixes que vivem próximos às barragens das Usinas. O volume de peixes 

constitui uma informação importante para a atividade pesqueira na região. A flora tem em 

seu programa de conservação o objetivo de estudar e preservar as espécies locais. São 

coletadas sementes, mudas e frutos para que sejam realizados estudos, prevendo o replantio 

vegetal de espécies nas áreas afetadas. E, por último, o remanejamento da população, 

visando identificar a população que vive nos futuros reservatórios, para que em seguida, 

possam ser calculados os custos de transferência ou de indenização. É realizado o 

monitoramento a partir do enchimento dos reservatórios. 

 

Para se ter uma idéia das dimensões da UHE de Funil, abaixo será apresentada a Ficha 

Técnica. Os dados foram obtidos através de Furnas Centrais Elétricas S.A. 

 

 

Ficha Técnica 
 

Barragem 
Tipo: Abóbada de dupla curvatura 

Altura Máxima: 85,0m 

Comprimento Máximo: 385,0m 

Largura no Topo: 3,60m 
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Volume Total de Concreto: 286.000,0m3 

Queda Nominal: 71,50m 

 

Reservatório 
Cota de Desapropriação: 468,00m 

Nível Máximo de Operação: 466,50m 

Nível Mínimo de Operação: 444,00m 

Área Inundada: 40Km2

Volume Total: 890 milhões m3

Volume Útil: 620 milhões m3 

 

Tomada d´água e Comportas 
Quantidade: 03 

Tipo: Lagarta (4,50m x 6,25m) 

Altura d´água sobre a soleira: 77,83m 

 

Vertedor da Margem Esquerda / Direita 
Tipo: Túnel / Túnel 

Descarga Máxima: 2.700,0 m3/s / 1.700,0 m3/s 

Número de Comportas: 02 / 01 

Tipo: Segmento / Segmento 

Dimensões: 13,00m x 14,22m / 11,50m x 16,50m 

 

Descarga de Fundo 
Tipo: Jato Cônico 

Capacidade Máxima: 210,0 m3/s 

 

Casa de Força 
Tipo: Coberta, de planta curva 

Dimensões: 100,00m x 21,00m x 40,53m 

 72



Unidades Geradoras 
Quantidade: 03 

Rotação: 163,6 rpm 

Tensão: 13,8 KV 

Potência Nominal: 216,0 MW 

 

Turbina 
Quantidade: 03 

Tipo: Francis, de eixo vertical 

Potência Máxima: 100.000 cv 

Altura de Queda Útil: 67,0m 

Sentido de Rotação: Anti-horário 

 

Gerador 
Tipo: Umbrella trifásico de eixo vertical 

Potência Máxima: 72,0 MW 

Tensão: 13,8 KV 

Freqüência: 60 Hz 

Classe de Isolamento: B 

 

Transformador 
Quantidade: 10 

Tipo: Monofásico 

Potência: 30 MVA 

Relação de Transformação: 13,8 / 138 KV 
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5. METODOLOGIA 
 

 

5.1. Aspectos Gerais 

 
Como forma de análise de propagação de cheias como um caso prático, objetivo principal 

do estudo, é necessário a aplicação de modelos computacionais, com a finalidade de 

verificar os problemas associados às comunidades e as cidades banhadas pelo rio, além de 

discutir as questões associadas às vazões de restrição das usinas hidrelétricas. E para que 

essa análise seja realizada de forma clara e objetiva serão apresentados, no próximo 

capítulo, resultados gráficos para facilitar a compreensão. 

 

Baseados em estudos e levantamentos de campo das cheias ocorridas no rio Paraíba do Sul 

em Janeiro de 2000, o estudo revelará conclusivamente os danos às cidades atingidas pela 
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cheia em território fluminense, caso situações fictícias tivessem acontecido. Para que este 

estudo tenha efeito crítico, se faz necessário a utilização de modelos computacionais. 

 

Como existem diversos modelos computacionais no cenário de recursos hídricos para 

desenvolver a aplicação objetiva deste estudo, estes já mencionados em capítulo anterior, se 

faz necessária à escolha de um modelo para o continuísmo da dissertação. Com isso, o 

modelo HEC-RAS é considerado um dos mais difundidos dentre os disponíveis por 

diversos fatores, nos quais se destacam a facilidade de uso e apresentação e uma aplicação 

prática com menor quantidade de inserção de dados. Também deve ser considerado o fato 

de que este modelo é amplamente utilizado no mercado. 

 

 

5.2. Modelo Matemático – HEC-RAS 

 
Para a aplicação do modelo, algumas hipóteses simplificadoras estão implícitas nas 

expressões analíticas. O modelo não tem a capacidade de trabalhar com contornos móveis, 

isto é, com escoamentos sobre leitos móveis, onde o movimento de sedimentos é 

significativo; o escoamento é gradualmente variado, no qual a curvatura da superfície livre 

é pequena, o que permite desprezar as acelerações verticais e, a equação da energia 

utilizada baseia-se na premissa de que existe uma distribuição uniforme da pressão 

hidrostática em cada seção transversal; o escoamento é unidimensional, ou seja, as 

características tais como níveis d’água e vazões variam somente no sentido longitudinal do 

curso d’água, e nas seções transversais a distribuição de velocidade é assumida como sendo 

uniforme e a curvatura da superfície livre horizontal; a declividade média do leito do rio é 

suficientemente pequena; as perdas de energia por atrito são quantificadas pela expressão 

empírica de MANNING; o fluido é incompressível e homogêneo, o que significa que a 

densidade do mesmo é considerada constante no tempo e no espaço; os efeitos 

termodinâmicos e os efeitos dos ventos sobre a superfície livre são desprezados, não sendo 

sequer citados; o coeficiente de rugosidade de Manning utilizado será um mesmo valor de 

“n” para todo o canal principal; e, as perdas por contração e expansão terão valor único em 

todo o trecho de estudo.  
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As equações governantes para a aplicação do modelo são as equações de Saint-Venant 

desenvolvidas no Capítulo 2. Outras equações implícitas utilizadas no modelo podem ser 

apresentadas: como o fator de condução; o coeficiente de ponderação de velocidade (α); e 

as perdas de contração (Cc) e expansão (Ce). 

 

O fator de condução (K) traduz os efeitos da rugosidade e da geometria do leito, e a sua 

expressão desenvolvida é: 

                            

                             K = 
n
486,1 *A*R                                                                               (5.1) 3/2

 

O modelo efetua a soma de todos os incrementos do fator de condutância, em cada 

margem, para obter os valores relativos às planícies de inundação esquerda e direita. Para o 

canal principal, geralmente, é computado um simples elemento.  

 

O cálculo para as perdas por contração e expansão é dado pela seguinte expressão: 

 

                                  h0 = C ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ ∗
−

∗
g
V

g
V

22

2
22

2
11 αα                                                              (5.2) 

 

Onde, C é o coeficiente de contração ou de expansão. 

O modelo assume a existência de contração de fluxo sempre que a velocidade na seção de 

jusante for maior que a velocidade na seção de montante. Do mesmo modo, quando a 

velocidade de montante for maior que a velocidade de jusante, o modelo assumirá que 

estará ocorrendo uma expansão do escoamento. 

 

Para a aplicação do modelo, alguns dados básicos são requeridos pelo HEC-RAS, entre eles 

os dados geométricos e os dados do escoamento. 
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Os dados geométricos básicos consistem: 

 

1. Diagrama esquemático do curso d’água (desenho da bacia do trecho estudado, 

numerado em ordem crescente de jusante para montante); 

2. Dados das seções transversais (perfis transversais); 

3. Comprimento dos trechos dos rios; 

4. Coeficientes de perda de energia (perdas por atrito, contração e expansão); 

5. Informações sobre as confluências dos cursos d´água. 

 

Dados de estruturas hidráulicas, tais como pontes, bueiros, barragens, etc., são considerados 

também como dados geométricos. 

 

Os dados básicos requeridos pelo modelo para elaboração do perfil da linha d´água em 

escoamento são: 

 

1. Regime de escoamento; 

2. Condições de Contorno; 

3. Informações sobre vazões máximas. 

 

 

5.3. Utilização do Modelo  

 
Para se obter êxito nos resultados finais, serão apresentados os dados básicos 

detalhadamente para a aplicação do modelo HEC-RAS: 

 

1. Diagramas esquemáticos dos cursos d´água – definem como os diversos cursos 

d´água são conectados, onde cada trecho do rio possui uma única identificação. A seção 

transversal é caracterizada por três identificadores: “River” (rio), “Reach” (trecho) e “River 

Station” (estação ou posto do rio). As confluências dos rios são consideradas junções; 
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2. Dados das seções transversais – o contorno geométrico para a análise do 

escoamento em rios naturais é especificado em termos dos perfis transversais das seções e 

das distâncias medidas entre essas seções. As seções são localizadas em intervalos ao longo 

do rio para caracterizar a capacidade de escoamento do rio e suas planícies de inundação 

adjacentes. Elas podem se estender através de toda a planície de inundação e podem ser 

perpendiculares as linhas de escoamento (aproximadamente perpendiculares à linha de 

contorno do leito); 

 

3. Comprimento dos trechos dos rios – as distâncias medidas entre as seções 

transversais se referem aos comprimentos dos trechos dos rios; 

 

4. Coeficientes de perda de energia – diferentes tipos de coeficientes são utilizados 

pelo modelo para avaliar as perdas de energia: coeficiente de Manning para avaliar a perda 

de atrito; coeficientes de contração e expansão; 

 

5. Informações sobre as confluências dos cursos d´água – as confluências de cursos 

d´água são definidas nos locais onde dois ou mais escoamentos se juntam ou se separam. 

Os dados das junções consistem de comprimentos dos trechos nas junções e ângulos entre 

os tributários, quando a equação do momento for selecionada; 

 

6. Regime de escoamento – no caso de estudo, o escoamento é não permanente; 

 

7. Condições de contorno – são especificadas nos extremos da bacia hidrográfica – 

seções situadas mais a montante ou a jusante do sistema, para que o modelo dê início aos 

cálculos da superfície da linha d´água. O HEC-RAS permite que se utilize de quatro tipos 

de condições de contorno, quais sejam: elevação da superfície da água, profundidade 

crítica, profundidade normal (neste caso deverá ser informada a declividade média do 

talvegue no local onde se iniciarão os cálculos) e, ainda, a curva Vazão Total x Elevação da 

Superfície da Água (Curva-Chave); 

 

 78



8. Vazões – as informações sobre vazões são fornecidas ao modelo de montante para 

jusante, em cada segmento do sistema, para cada perfil que se pretende calcular. 
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6. ESTUDO DE CASO 

 

 
6.1. Informações Gerais 

 

 
Tendo em vista a grande quantidade de cenários possíveis na engenharia de recursos 

hídricos, o estudo se propôs a analisar a propagação de cheias na bacia do rio Paraíba do 

Sul no trecho entre a UHE de Funil e a estação fluviométrica de Volta Redonda. As 

informações coletadas para a reprodução de eventos no trecho objetivo do estudo, foram 

baseadas na cheia ocorrida em Janeiro/2000.  

 

A ênfase deste estudo concentrou-se na cheia originada no rio Bananal e o eventual impacto 

da operação da UHE de Funil. Para a idealização da propagação de cheias e a visão de suas 

conseqüências, serão simulados três casos através do modelo HEC-RAS, ambos no período 

de 01/11/1999 à 12/01/2000.  
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As estações do trecho objetivo são Itatiaia, Resende, Barra Mansa e Volta Redonda, além é 

claro, da UHE de Funil e a junção do rio Bananal. 

 

 

6.2. Diagnóstico da Cheia de Janeiro/2000 

 

6.2.1. Introdução 

 
A cheia do rio Paraíba do Sul, ocorrida em Janeiro/2000, provocou inundações na maior 

parte dos centros urbanos ribeirinhos do trecho fluminense da bacia, em cidades como 

Resende, Barra Mansa, Volta Redonda e Barra do Piraí, e no trecho paulista, nos centros 

urbanos de Queluz, Cruzeiro, Lavrinhas, dentre outros. A magnitude do evento gerou 

grandes transtornos aos habitantes das cidades, traduzidos pela perda de vidas humanas, e 

expressivos prejuízos materiais, além do considerável aumento dos registros de ocorrências 

de doenças de veiculação hídrica. 

 

As graves conseqüências desta cheia mostraram a necessidade de criação de um grupo de 

trabalho capaz de promover a integração entre as instituições ligadas a recursos hídricos e a 

sociedade civil, que tem, entre outras atribuições, a de fornecer apoio técnico para a 

definição de ações emergenciais e orientação aos sistemas de defesa civil municipais. 

 

 A avaliação da cheia foi acompanhada de estudos hidrológicos envolvendo os principais 

afluentes do rio Paraíba do Sul, contribuintes do trecho fluminense em questão. As análises 

das precipitações registradas nas estações pluviométricas e pluviográficas existentes na área 

em estudo objetivaram a associação dessas precipitações a tempos de recorrência e a 

caracterização da distribuição espacial da chuva e dos núcleos dos temporais. 

 

As análises hidrológicas restringiram-se ao trecho fluminense, o que pode ser justificado, 

da seguinte forma: 
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• Pela restrição do prazo disponível para as fases de coleta, diagnóstico e elaboração 

das análises propriamente ditas; 

• Pela grandeza da cheia que atingiu as cidades ribeirinhas do trecho fluminense; 

• Pela necessidade de responder às especulações relativas à operação do reservatório 

de Funil durante o período da cheia e à sua real interferência sobre as inundações dos 

centros urbanos. 

 

O diagnóstico a ser apresentado considera o trecho fluminense em seu todo, não apenas o 

relacionado no trecho objetivo deste estudo. Com isso, ressaltamos que serão aqui 

apresentadas informações do evento que não serão utilizadas posteriormente nas 

simulações, tais como, análise de precipitações e estudo de chuvas intensas. 

 

 

6.2.2. Dados Disponíveis 

 
Para elaboração deste diagnóstico (GPS-RE-006-RO – Laboratório de Hidrologia – 

COPPE/UFRJ – Março/2001) foram coletados dados das estações fluviométricas e 

pluviométricas situadas no trecho em estudo, operadas por FURNAS, LIGHT e ANEEL. 

Além disso, foram coletados os dados operacionais da UHE de Funil durante a cheia do rio 

Paraíba do Sul no período de 01à 12/01/2000. Os dados disponibilizados são apresentados 

nos itens a seguir. 

 

 

6.2.2.1. Níveis de Água e Vazões 

 
A Tabela 6.1 a seguir apresenta alguns dados da UHE de Funil, que consistem nas vazões 

afluentes, vazões efluentes e percentual (%) do volume útil do reservatório de 01 a 

12/01/2000, período que ocorreu a cheia do rio Paraíba do Sul. 

 

 

 82



 

 

 

 

Tabela 6.1 - Vazões Afluentes, Vazões Efluentes e % Volume Útil de Funil 

Período: 01 à 12/01/2000 

Q afl (m3/s) Q efl (m3/s) % Volume útil 
Dias 

1h 13h 18h 1h 13h 18h 1h 13h 18h 

1 187 549 481 326 202 203 31 32 32.5 

2 323 1001 2093 184 200 197 33 36 41 

3 1730 1772 1651 187 16 16 48 62 67 

4 1523 1091 1190 16 387 386 72 81 83 

5 1313 975 865 378 476 476 87 92 93 

6 906 882 787 614 688 690 94 96 96 

7 883 906 809 689 712 809 96.8 97.8 98 

8 817 619 716 817 813 813 97.8 97.4 97 

9 615 514 596 809 806 790 96.6 95.3 94.6 

10 535 425 327 729 717 716 93.7 92.2 91.3 

11 394 193 397 706 712 709 90 87.3 86 

12 211 381 194 714 390 392 84.3 82 82 
Obs.: Informações fornecidas pela operação de Funil: 

 1. A afluência máxima do reservatório ocorreu às 7h da manhã do dia 03/01/2000 e corresponde ao valor de 

 2674 m3/s, estabelecendo o recorde registrado nos 30 anos de operação da usina. 

 2. Das 8h de 03/01/2000 às 11h de 04/01/2000, geração de 0 MW para o sistema. 

 3. A vazão efluente de 16 m3/s foi para produzir cerca de 1,5 MW para consumo interno da Usina. 

  

 

As Tabelas 6.2 a 6.4, apresentam os dados de níveis d´água e vazões às 1h, 13h, e 18h, no 

período de 01 à 12/01/2000, das estações fluviométricas de Itatiaia, Volta Redonda, Barra 

Mansa fornecidos pela LIGHT. 
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Tabela 6.2 – Níveis de água e Vazões (1h, 13h e 18h) 

Posto: Itatiaia Código: 58242000 (LIGHT) 

NA (m) Q (m3/s) Dias 
1h 13h 18h 1h 13h 18h 

1 2,27 2,16 2,28 405 382 407 
2 2,22 2,36 2,54 395 423 460 
3 2,75 2,14 1,55 504 378 262 
4 1,43 2,33 3,34 239 417 630 
5 3,25 3,50 3,85 611 665 742 
6 4,05 4,30 4,50 786 842 888 
7 4,49 4,60 4,90 885 910 979 
8 4,92 4,94 4,94 984 988 988 
9 4,95 4,88 4,80 990 974 956 
10 4,58 4,45 4,50 906 876 888 
11 4,50 4,52 4,50 888 892 894 
12 4,53 3,30 3,18 894 622 596 
 

 

Tabela 6.3 – Níveis de água e Vazões (1h, 13h e 18h) 

Posto: Volta Redonda Código: 58305000 (LIGHT) 

NA (m) Q (m3/s) Dias 
1h 13h 18h 1h 13h 18h 

1 3,671 3,679 3,677 265 402 365 
2 3,678 3,691 3,695 386 691 804 
3 3,703 3,714 3,714 1045 1411 1408 
4 3,704 3,686 3,683 1074 586 485 
5 3,586 3,691 3,690 568 685 652 
6 3,691 3,698 3,697 683 890 844 
7 3,697 3,699 3,698 861 896 881 
8 3,698 3,700 3,700 887 928 934 
9 3,700 3,699 3,699 928 914 920 
10 3,699 3,697 3,696 920 855 810 
11 3,695 3,696 3,696 798 810 810 
12 

3,696 3,696 3,695 810 812 796 
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Tabela 6.4 – Níveis de água e Vazões (1h, 13h e 18h) 

Posto: Barra Mansa Código: 58300000 (LIGHT) 

NA (m) Q (m3/s) Dias 
1h 13h 18h 1h 13h 18h 

1 2,07 2,53 2,41 246,6 361,0 330,0 
2 2,51 3,31 3,65 355,8 580,7 685,1 
3 - 5,63 5,77* - 1380,2 1434,3* 
4 4,82 3,17 2,81 1079,4 539,1 436,4 
5 3,33 - - 586,7 - - 
6 - - - - - - 
7 - - - - - - 
8 - - - - - - 
9 - - - - - - 
10 - - - - - - 
11 - - - - - - 
12 - - - - - - 
(*) – Nível d´água e vazão das 16 horas 

 

Como análise dos dados disponíveis das estações fluviométricas referenciadas no trecho de 

estudo, verifica-se que nos dia 03 e 04/01/2000 ocorreu o pico de cheia no estirão 

fluminense, sendo que neste período a usina apenas gerou energia para sua manutenção. 

 

É importante observar as cotas do NA para as estações fluviométricas, pois estas serão 

delineadas nas planícies de inundação mais adiante, no presente trabalho, a fim de 

compararmos o ocorrido em Janeiro/2000 com as simulações a serem realizadas. 

 

A seguir será apresentada a avaliação da cheia para exemplificarmos e identificarmos, neste 

diagnóstico, como foi gerada a cheia, que fatores influíram, quais as suas conseqüências.  
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6.2.3. Avaliação da Cheia de Janeiro/2000 

 

6.2.3.1. Trecho Fluminense  

 
Na região do médio Paraíba, os níveis d´água atingidos na cheia de Janeiro/2000 foram 

bem superiores aos da cheia de Janeiro/97, tendo sido considerados os mais elevados dos 

últimos 30 anos, ou seja, após a construção da UHE de Funil. Ao contrário do evento 

ocorrido em 97, a cheia do rio Paraíba do Sul atingiu simultaneamente os trechos paulista e 

fluminense da bacia. 

 

A grande cheia foi originada por chuvas muito intensas nas bacias de diversos rios de 

médio e pequeno porte que afluem ao Paraíba no trecho considerado. De acordo com as 

informações coletadas, as principais contribuições parecem ter sido provenientes das bacias 

dos rios Bananal, Barra Mansa, Pirapetinga e Sesmaria. Os níveis das inundações em 

algumas bacias desses rios superaram os observados na cheia de 1997. 

 

A UHE de Funil serviu de anteparo para as vazões oriundas do trecho paulista. No período 

inicial da cheia, dias 01 e 02/012000, a UHE de Funil contribuiu para o trecho fluminense 

com uma vazão média turbinada, em torno de 200m3/s. No período de pico da cheia no 

estirão fluminense, dias 03 e 04/01/2000, a usina parou de gerar por um período superior a 

20 horas, liberando para jusante apenas 16m3/s, vazão necessária para assegurar a energia 

de manutenção da usina. Operações de vertimento só foram iniciadas em 05/01/2000, 

quando praticamente já não chovia na parte fluminense, e o nível do rio já havia abaixado 

consideravelmente. Nesse momento, quando ainda chovia intensamente na parte paulista, a 

afluência ao reservatório estava em torno de 1000m3/s, e o volume armazenado atingia 98% 

de sua capacidade total. 

 

Com a liberação de água do reservatório, uma nova onda de cheia com pico em torno de 

1000m3/s, atingiu o estirão de jusante, voltando a inundar as cidades de Barra Mansa e 

Volta Redonda. Essas cidades têm hoje, como vazão de restrição, um valor próximo a 

800m3/s, a partir do qual, os processos de inundações começam a se tornar relevantes. 
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Segundo informação da prefeitura de Barra do Piraí, em decorrência do aumento 

considerável da população ribeirinha nos últimos anos, a vazão de restrição ao longo do 

estirão urbano situa-se, atualmente, em torno de 700m3/s. 

 

As vazões registradas no posto de Itatiaia (Tabela 6.2) na madrugada de 03/01/2000 se 

situam em torno de 500m3/s. Essa elevada contribuição corresponde ao somatório das 

vazões turbinadas pela UHE de Funil, com as contribuições do ribeirão Água Branca e 

ainda, uma parcela referente à bacia incremental entre Funil e o posto de Itatiaia. Vale 

ressaltar que o transbordamento do ribeirão Água Branca foi responsável pela paralisação 

da Rodovia Presidente Dutra, por duas vezes, durante esse evento extraordinário. 

 

Segundo as informações coletadas junto às prefeituras dos municípios ribeirinhos situados 

no estirão entre a UHE de Funil e a cidade de Volta Redonda, as contribuições de afluentes 

do rio Paraíba do Sul, tais como, os rios, Bonito, Sesmaria, Lambari, Pirapetinga, Bananal e 

Barra Mansa, foram consideradas as grandes responsáveis pela maior cheia observada no 

estirão fluminense do rio Paraíba do Sul nos últimos 30 anos e pelas expressivas 

inundações que atingiram as cidades situadas de Barra Mansa para jusante. 

 

Em relação aos municípios fluminenses, no trecho de estudo, atingidos pela cheia de 

Janeiro de 2000, cabem os seguintes comentários: 

 

- As cidades de Itatiaia e de Resende não apresentaram problemas relevantes no que 

tange a inundações em áreas urbanas, o que pode ser explicado pela maior proximidade 

desses centros, em relação à UHE de Funil. Devido à sua enorme capacidade de absorção 

dos afluxos provenientes de São Paulo, e de reduzir sua efluência no período das cheias, 

Funil é praticamente o limite de montante do trecho fluminense. 

 

- O distrito sede de Barra Mansa foi um dos mais atingidos no trecho fluminense. O 

nível do rio Paraíba do Sul na estação telemétrica de Barra Mansa ultrapassou o limite 

máximo da régua (6,0m), impossibilitando o acesso ao local. O nível de alerta, de acordo 

com FURNAS, que realiza o monitoramento, corresponde, na régua, ao valor de 4,54m. As 

 87



chuvas e as inundações atingiram diversos bairros atravessados pelo rio Paraíba do Sul e 

pelos rios Bananal, Bocaininha e Barra Mansa, inclusive o centro comercial da cidade, 

afetando direta e indiretamente uma parcela considerável da população, cerca de 100.000 

pessoas (60% da população), interrompendo os serviços de transporte, energia elétrica, 

comunicação e abastecimento de água. 

 

- A cidade de Volta Redonda foi menos atingida do que Barra Mansa. Isto se deveu 

ao fato de apenas precipitações de fraca intensidade terem atingido a cidade, as bacias do 

ribeirão Brandão e de seu contribuinte, o Cachoeirinha, afluentes pela margem direita do 

rio Paraíba do Sul que atravessam a região central da cidade. Esses dois cursos d´água, que 

não extravasaram de seus leitos, têm sido, nos últimos anos, os maiores responsáveis pelas 

grandes inundações no centro comercial e bairros contíguos, como por exemplo, o bairro de 

Vila Santa Cecília. 

 

Os transbordamentos do rio Paraíba do Sul atingiram de forma mais intensa a população 

residente nas áreas ribeirinhas mais baixas, principalmente as edificações estabelecidas na 

faixa de maior risco situada entre as avenidas marginais e o rio. De acordo com 

informações da própria prefeitura de Volta Redonda, está sendo implementado um 

programa de desocupação gradual das áreas de risco e de transferência dessa população 

para locais seguros, mais protegidos das cheias do rio. 

 

É de importância ressaltar que os estragos provenientes da cheia de Janeiro/2000, foram 

também relevantes em cidades à jusante do ponto final de estudo, como, por exemplo, na 

estação fluviométrica de Volta Redonda. Com isso, as cidades de Barra do Piraí, Piraí e 

Três Rios tiveram áreas inundadas e alguns sistemas de abastecimentos interrompidos. 

 

A título de ilustração, apresenta-se na Tabela 6.5 as vazões máximas registradas nas 

estações fluviométricas situadas no rio Paraíba do Sul, nos trechos urbanos das cidades 

atingidas pela cheia. 
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Tabela 6.5 – Vazões Máximas ocorridas no rio Paraíba do Sul durante a cheia 

Local Vazões (m3/s) Dia / Mês Hora 

Itatiaia 504,0 03/Janeiro 1h 

Barra Mansa 1434,0 03/Janeiro 16h 

Volta Redonda 1433,0 03Janeiro 16h 

 

 

As cidades ribeirinhas do baixo Paraíba não apresentaram maiores problemas durante a 

cheia de Janeiro/2000, graças ao baixo índice pluviométrico registrado nas bacias dos 

principais rios da vertente mineira, quais sejam, os rios Pomba, Muriaé e Paraibuna. Uma 

situação catastrófica poderia ter se configurada na região da Baixada Campista, no caso de 

coincidência com chuvas intensas nessas bacias, tal como verificado no evento de janeiro 

de 1997, que assolou as cidades do trecho fluminense do rio Muriaé. O relatório “Enchentes 

e Drenagem Urbana – Sub-região C” desenvolvido no âmbito do Programa Estadual de 

Investimentos do Rio de Janeiro (PQA-RJ), apresenta um estudo preliminar de controle de 

inundações do rio Muriaé, utilizando reservatórios de detenção de cheias para redução dos 

níveis d’água nas cidades ribeirinhas situadas no trecho fluminense. 
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6.2.4. Estudos Hidrológicos 

 
Os estudos hidrológicos a seguir a serem apresentados serão apenas requisitos para um 

fechamento do diagnóstico do evento. Estas informações entretanto não serão diretamente 

utilizadas nas simulações aqui realizadas. 

 

 

6.2.4.1. Análise das Precipitações Observadas no Período da Cheia em 

Estações Localizadas a Jusante da Barragem de Funil 

 
A análise realizada teve como objetivo determinar o tempo de recorrência das precipitações 

ocorridas durante o período de cheia. Para isso, foram selecionadas as precipitações 

máximas referente a diversas durações, para as estações pluviográficas, e de duração igual a 

1 dia, para as estações pluviométricas. Os valores resultantes foram comparados com as 

alturas pluviométricas obtidas de equações de chuvas intensas regionalizadas, para os 

mesmos locais dos postos analisados. Os itens a seguir descrevem a metodologia e os 

resultados alcançados. 

 

 

6.2.4.1.1. Precipitações Máximas Horárias 

 
As análises realizadas tiveram como base os dados horários de precipitações das estações 

pluviográficas de Pedra Selada, Formoso e Bananal, no período de 1 a 3 de Janeiro de 

2000, fornecidos por FURNAS Centrais Elétricas . 

 

Para cada posto, foram determinadas as séries de precipitações correspondentes às 

seguintes durações: 1h, 2h, 4h, 6h, 8h, 10h, 12h, 16h, 24h, 48h. Na Tabela 6.6 são 

apresentadas as precipitações acumuladas obtidas para cada duração considerada. 
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Tabela 6.6 – Precipitações Máximas para cada duração nos Postos Pluviográficos de 

Pedra Selada, Formos e Bananal – Período 1 a 3 de Janeiro de 2000 

Duração (h) 
Posto 

1 2 4 6 8 10 12 16 24 48 

Pedra Selada 18,0 28,1 50,8 63,8 74,1 82,4 95,4 108,8 153,0 215,1

Formoso 19,5 24,3 35,9 49,5 61,4 75,1 81,3 106,0 151,3 222,5

Bananal 23,0 35,8 60,2 72,8 78,8 81,5 100,7 133,3 165,2 239,1

 

6.2.4.1.2. Precipitações Máximas Diárias 

 
As precipitações máximas diárias, de vários postos situados na bacia incremental entre 

Funil e Volta Redonda, ocorridas entre os dias 1 e 12 de janeiro de 2000, foram obtidas dos 

dados pluviométricos locais. Para cálculo da precipitação de 24h de duração, foi 

considerado um coeficiente de 1,14 no valor da precipitação diária, conforme indicado em 

“Drenagem Urbana – Manual de Projeto – DAEE/CETESB – 1980”. A Tabela 6.7 

apresenta os valores de precipitação máximos diários e de 24 horas de cada posto 

considerado no estudo. 

 

Tabela 6.7 – Precipitações Máximas Diárias e 24h em (mm) em diversos Postos 

Pluviométricos 

Código Posto Pluviométrico Prec. Máx. Diária  Prec. Máx. 24h 
02244154 Pedra Selada 138,0 157,3 
02244152 Formoso 140,7 160,4 
02244133 Bananal 153,1 174,5 
02244145 Usina de Funil 146,6 167,1 
02244200 Parque Nac. Itatiaia 172,0 196,1 
02244045 N. Senhora do Amparo 96,5 110,0 
02244153 Santana do Bonsucesso 140,2 159,8 
02244144 Agulhas Negras 193,8 220,9 
02244031 Itatiaia 153,2 174,6 
02244042 Barra Mansa 128,2 146,1 
02244101 Volta Redonda – Sub. 140,0 159,6 
02243215 Barra do Piraí 42,0 47,9 
02244034 Ribeirão São Joaquim 33,6 38,3 
02244037 Fumaça 112,9 128,7 
02244038 Ponte de Souza 144,6 164,8 
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02244039 Faz. Agulhas Negras 205,0 233,7 
02244044 Glicério 120,0 136,8 
02244047 Visconde de Mauá 160,7 183,2 
6.2.4.1.3. Chuvas Intensas 

 
Para associar as precipitações máximas de cada duração, com os tempos de recorrência, 

utilizou-se o estudo de regionalização de chuvas intensas (GPS-RE-006-RO – Laboratório 

de Hidrologia – COPPE/UFRJ – Março/2001) elaborado pela Companhia de Pesquisa e 

Recursos Minerais (CPRM), intitulado “Estudos de Chuvas Intensas no Estado do Rio de 

Janeiro”. No processo de regionalização foram analisadas 50 estações pluviométricas 

distribuídas espacialmente no estado do Rio de Janeiro e identificadas 4 regiões 

homogêneas, para as quais foram definidas as equações do tipo IDF (intensidade – duração 

– freqüência). 

 

Os postos pluviográficos e pluviométricos, considerados no presente estudo, inserem-se nas 

regiões homogêneas 3 e 4. Para os locais onde estão situados cada posto, foram 

determinadas as chuvas intensas a partir das equações IDF, para as durações de 1h, 2h, 4h, 

6h, 8h, 10h, 12h, 16h e 24h e para os tempos de recorrência de 2, 5, 10 e 20 anos.  

 

As equações utilizadas que correspondem as regiões 3 e 4, são as seguintes: 

iT,d,j = 85,264∗d-0,789∗  pj
0,367∗  μ 

T,d para T ≤ 100 e 1h ≤  d ≤  24h (região 3)           (6.1) 

iT,d,j = 81,432∗d-0,771∗  pj
0,371∗  μT,d para T ≤ 100 e 1h ≤  d ≤  24h (região 4)            (6.2) 

 

Onde: 

iT,d,j – estimativa da intensidade da chuva (mm/h) de duração d, associada a um período de 

retorno T, em um local j, dentro de uma região homogênea do estado do Rio de Janeiro; 

d – duração da chuva (min); 

pj – precipitação média anual (mm) no local j, dentro de cada região homogênea. Para 

locais que não possuem estações pluviométricas e pluviográficas, pj pode ser extraído de 

mapa isoietal; 

μT,d – quantil adimensional regional. Valor extraído de tabela para cada região homogênea. 
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6.2.4.1.4. Análise de Precipitações 

 
Os máximos obtidos para cada duração nos postos analisados (Tabelas 6.6 e 6.7), foram 

comparados aos valores das chuvas intensas em cada local. Essa comparação e análise da 

distribuição espacial do temporal permitiram as seguintes conclusões em relação às 

precipitações observadas na cheia de janeiro de 2000: 

 

- Os dados das estações pluviométricas indicam que o temporal mais intenso ocorreu 

entre os dias 2 e 3 de janeiro, com um tempo de recorrência da ordem de 20 anos, na 

maioria das estações. A análise da distribuição espacial do temporal mostra que um dos 

núcleos ocorreu sobre a região localizada entre a UHE de Funil e a cidade de Resende, na 

margem esquerda do Paraíba do Sul. Na região superior da bacia do rio Turvo, onde estão 

localizados os postos de Nossa Senhora do Amparo e Ribeirão São Joaquim, foram 

registradas alturas pluviométricas pouco expressivas, com recorrência inferior a 5 anos. 

 

- Considerando as proporções das inundações ocorridas em diversos locais na bacia, 

as recorrências das chuvas podem não representar as recorrências das vazões de cheia. 

Tomando-se como exemplo o rio Barra Mansa, os níveis de inundação alcançados no 

trecho urbano chegaram a superar as margens, em alguns trechos, em cerca de 2,0 metros, e 

foram os maiores já observados, segundo relatos da população da bacia. Muito 

provavelmente, a cheia ocorrida está associada a uma recorrência superior a 20 anos. 

 

- A diferença entre o tempo de recorrência da chuva e o da vazão pode ser explicada 

pelos seguintes fatores: 

 

i. A ocorrência de temporais intensos não registrados em função do número 

reduzido e da distribuição inadequada das estações pluviométricas e pluviográficas ao 

longo da bacia. 

 

ii. Condições elevadas de umidade do solo na bacia, em decorrência das 

chuvas antecedentes, que proporcionaram um maior escoamento superficial. 
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6.3. Estudo de Casos 

 
De posse a informações baseadas no diagnóstico da cheia ocorrida em Janeiro de 2000, dos 

princípios do modelo HEC-RAS, bem como equações governantes e regimes de 

escoamento, e dos objetivos deste estudo, serão apresentadas as simulações dos casos além 

da descrição do trecho do rio Paraíba do Sul. 

 

O rio Paraíba do Sul mediante sua grande extensão foi reduzido para o estudo, 

contemplando o trecho fluminense entre a UHE de Funil e à estação fluviométrica de Volta 

Redonda. Para a caracterização deste trecho no modelo aplicado, se faz necessária à divisão 

de marcos para cada ponto estratégico, a fim de reproduzir com melhores resultados as 

simulações a serem propostas. 

 

Como referência gráfica, adotou-se o marco “0” (zero) como sendo o ponto final do trecho 

utilizado na estação fluviométrica de Volta Redonda. A partir deste ponto pré-determinado, 

enumeram-se os demais pontos importantes do estudo relacionando-os com a distância real 

em quilômetros (Km) ao marco zero. Assim, de jusante para montante apresentamos a 

seqüência enumerada: no Km 15 encontra-se a estação fluviométrica de Barra Mansa, no 

Km 18 a junção do rio Bananal, distante 52 quilômetros deste marco, ou seja, no Km 70 

apresenta-se a estação fluviométrica de Resende, no marco Km 82 temos a estação 

fluviométrica de Itatiaia, e, por fim, temos no Km 86 a UHE de Funil, esta sendo o marco 

final do trecho estudado. 

 

Este percurso apresenta rios afluentes, com maior destaque para os rios Bananal, 

Pirapetinga, Sesmaria, Turvo e Formoso, ressaltando que, para termos de cálculos, não 

foram consideradas as vazões intermediárias máximas provenientes dos afluentes do rio 

Paraíba do Sul entre a UHE de Funil e a estação fluviométrica de Volta Redonda, com a 

única exceção do rio Bananal, tendo em vista a enorme parcela nas catástrofes relacionadas 

às cidades próximas e áreas ribeirinhas ao rio e as pequenas dimensões das bacias 

contribuintes destes outros afluentes. 

 

 94



Para análise das defluências da UHE de Funil, foi utilizado o hidrograma da estação 

fluviométrica de Itatiaia, sendo representativo como defluência real aproximada, esta 

localizada a 4Km do eixo da barragem, sem apresentar contribuições laterais importantes 

no trecho, de modo que, representa adequadamente as defluências da UHE de Funil. 

 

Alguns dados importantes para a aplicação do modelo são comuns às simulações que 

veremos adiante, portanto, cabe descrevê-los a fim de não reproduzir itens repetitivos na 

apresentação de cada caso. 

 

Os coeficientes utilizados no HEC-RAS e que são necessários ao estudo são: o coeficiente 

de Manning, no caso sendo estimado 0,05 (para a calha do rio) e 0,09 (para ambas as 

margens do leito) em todo o percurso; os coeficientes de contração e expansão, sendo 0,1 e 

0,3 respectivamente para todas as seções. 

 

As seções transversais e as curvas-chaves para cada estação fluviométrica do trecho de 

estudo estão representadas nas Figuras 6.1, 6.2, 6.3 e 6.4. 

 

Sendo escolhido o regime não permanente onde há variação no tempo, iremos utilizar 

dados dos hidrogramas no período de 01/11/1999 à 12/01/2000, obtidos através de 

medições diárias e adquiridos do Programa Hidro 1.0.1, onde estão apresentados nas 

Figuras 6.5, 6.6, 6.7 e 6.8. 

 

Para determinar os acontecimentos provenientes da simulação, será necessário apresentar 

alguns elementos geométricos das estações, como: área molhada (S) em m2; perímetro 

molhado (P) em m, largura superficial (L) em m; raio hidráulico (R) em m; profundidade 

média (Hm) em m. As Figuras 6.9 a 6.12 ilustram as propriedades das estações 

fluviométricas necessárias para aplicação do modelo. 

 

Para a estimativa de vazão de cheia do rio Bananal ocorrida em Janeiro de 2000, foi 

utilizado o método do Hidrograma Unitário Triangular do Soil Conservation Service (SCS). 
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No cálculo das vazões foram utilizados os dados de precipitação da bacia do rio Bananal. 

No posto, foram selecionadas as chuvas mais intensas no período de 1 a 3 de Janeiro de 

2000, considerando uma duração de temporal igual ao tempo de concentração de cada bacia 

analisada. 

 

Para a bacia do rio Bananal foi utilizado o posto de Bananal. Sendo a vazão de pico 

estimada referente à cheia de Janeiro de 2000 no valor de 404,3m3/s (referência PGRH-RE-

026-RO). Por não haver registros de vazões em virtude da deficiência de postos e/ou 

estações fluviométricas, esta vazão mencionada é considerada para o estudo de simulação. 

 

Na confluência com o rio Bananal considera-se uma seção transversal similar a da estação 

fluviométrica de Barra Mansa, pois o rio encontra-se a menos de 3Km da mesma e, não se 

têm dados suficientes para levantamento desta seção. 
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Figura 6.1 – Seção Transversal e Curva-Chave da estação fluviométrica de Itatiaia 

(código 58242000) – Fonte: Programa Hidro 1.0.1 
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Figura 6.2 – Seção Transversal e Curva-Chave da estação fluviométrica de Resende 

(código 58250000) – Fonte: Programa Hidro 1.0.1 
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Figura 6.3 – Seção Transversal e Curva-Chave da estação fluviométrica de Barra 

Mansa (código 58300000) – Fonte: Programa Hidro 1.0.1 
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Figura 6.4 – Seção Transversal e Curva-Chave da estação fluviométrica de Volta 

Redonda (código 58305001) – Fonte: Programa Hidro 1.0.1 
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Figura 6.5 – Hidrograma da estação fluviométrica de Itatiaia – Fonte: Programa 

Hidro 1.0.1 
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Figura 6.6 – Hidrograma da estação fluviométrica de Resende – Fonte: Programa 

Hidro 1.0.1 
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Figura 6.7 – Hidrograma da estação fluviométrica de Barra Mansa – Fonte: 

Programa Hidro 1.0.1 
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Figura 6.8 – Hidrograma da estação fluviométrica de Volta Redonda – Fonte: 

Programa Hidro 1.0.1 
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Figura 6.9 – Elementos Geométricos da estação fluviométrica de Itatiaia 
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Figura 6.10 – Elementos Geométricos da estação fluviométrica de Resende 
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Figura 6.11 – Elementos Geométricos da estação fluviométrica de Barra Mansa 
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Figura 6.12 – Elementos Geométricos da estação fluviométrica de Volta Redonda 

 

Para a análise de prováveis acontecimentos causados pelas inundações provenientes da 

bacia do rio Paraíba do Sul, apresentam-se dois casos distintos: o primeiro será considerado 

tendo uma vazão de pico máxima de afluência de 2.674,0 m3/s como condição de contorno 

tendo o fato do reservatório estar totalmente cheio e, o segundo caso, é a apresentação do 

acontecido em Janeiro de 2000 com vazão de efluência de 187,0 m3/s. 

 

6.3.1. Caso 1 

 
De posse de dados e hidrogramas apresentados anteriormente, para este primeiro caso, será 

considerado o evento em que as vazões ocorridas à montante da UHE de Funil no período 

de 01/11/1999 à 12/01/2000 terão sido vertidas por completo, sendo que a onda propagada 

será analisada em todo o percurso com o intuito de identificar as questões sociais geradas 

pelas possíveis inundações nas cidades consideradas do estudo.  
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Para isso, é necessária a inserção de condições de contorno aos dados de vazões diárias, 

sendo que, neste caso, utilizar-se-á a vazão de pico de afluência máxima ocorrida no dia 

03/01/2000 de 2.674,0 m3/s e considerando que o reservatório de Funil estivesse com 100% 

de sua capacidade, ou seja, esta vazão seria toda vertida. 

 

Lembra-se que, na junção do rio Bananal, irá ocorrer uma vazão de 404,3 m3/s como 

condição de contorno para a continuidade da propagação da onda a partir deste ponto. 

 

Após a inserção de todos os dados e condições de contornos mencionados, serão 

apresentados nos Gráficos 6.1 a 6.10 os resultados alcançados pela simulação através do 

modelo HEC-RAS 3.1.1 (versão utilizada). As linhas d’água representativas referem-se ao 

dia 03/01/2000 em todo o percurso e as cotas limites são estabelecidas segundo 

informações de FURNAS. E, também será apresentado o hidrograma do evento gerado na 

UHE de Funil, na Figura 6.13, conforme a Tabela 6.1, no período de 01/01/2000 à 

12/01/2000, período em que ocorreram as grandes precipitações, considerando a média das 

vazões diárias. Os hidrogramas e cotagramas simulados para o evento nas estações 

fluviométricas de estudo serão apresentados nas Figuras 6.14 à Figura 6.21. 
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Gráfico 6.1 – Seção Transversal entre a UHE Funil / estação fluviométrica Itatiaia e a 

estação fluviométrica Resende 
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Gráfico 6.2 – Seção Transversal entre a estação fluviométrica Resende e o ponto 

intermediário 
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Gráfico 6.3 – Seção Transversal entre e o ponto intermediário e o rio Bananal 

 104



 

 

18       

17.*     

16.*     

15       

 
Legenda 

W S 03JAN2000 
Seção Transversal 

Cota Lim ite 

 
 

Gráfico 6.4 – Seção Transversal entre o rio Bananal e a estação fluviométrica Barra 

Mansa 

 

 

 

 

 

15      
14.*    

13.*    
12.*    

11.*    
10.*    

9.*      
8.*      

7.*      
6.*      

5.*      
4.*      

3.*      
2.*      

.999999* 
0        

 
Legenda 

W S 03JAN2000 
Seção Transversal 

Cota Lim ite 

 
 

Gráfico 6.5 – Seção Transversal entre e a estação fluviométrica Barra Mansa e a 

estação fluviométrica Volta Redonda 
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Gráfico 6.6 – Seção Transversal da estação fluviométrica Itatiaia 
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Gráfico 6.7 – Seção Transversal da estação fluviométrica Resende 
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Gráfico 6.8 – Seção Transversal do rio Bananal 
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Gráfico 6.9 – Seção Transversal da estação fluviométrica Barra Mansa 
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Gráfico 6.10 – Seção Transversal da estação fluviométrica Volta Redonda 
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Figura 6.13 – Hidrograma do Evento na UHE Funil 
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Figura 6.14 – Hidrograma do Evento na estação fluviométrica de Itatiaia 
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Figura 6.15 – Cotagrama do Evento na estação fluviométrica de Itatiaia 
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Figura 6.16 – Hidrograma do Evento na estação fluviométrica de Resende 
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Figura 6.17 – Cotagrama do Evento na estação fluviométrica de Resende 
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Figura 6.18 – Hidrograma do Evento na estação fluviométrica de Barra Mansa 
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Figura 6.19 – Cotagrama do Evento na estação fluviométrica de Barra Mansa 
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Figura 6.20 – Hidrograma do Evento na estação fluviométrica de Volta Redonda 
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Figura 6.21– Cotagrama do Evento na estação fluviométrica de Volta Redonda 
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6.3.2. Caso 2 

 
Com o mesmo objetivo do caso anterior, este caso considera a propagação da onda do dia 

01/11/1999 à 12/01/2000 para um cenário real que está apresentado no diagnóstico de cheia 

deste capítulo.  

 

Para isso, é necessária a inserção de condições de contorno aos dados de vazões diárias, 

sendo que para a situação real, utilizaremos à vazão de efluência ocorrida no dia 

03/01/2000 de 187,0 m3/s e considerando o reservatório de Funil com 48% de sua 

capacidade, valores apresentados na Tabela 6.1. 

 

Sempre ressaltando que na junção do rio Bananal a vazão de 404,3 m3/s irá ser evidenciada 

como condição de contorno para a continuidade da propagação da onda a partir deste ponto. 

 

Após a inserção de todos os dados e condições de contornos mencionados, serão 

apresentados nos Gráficos 6.11 a 6.15 os resultados alcançados pela simulação através do 

modelo HEC-RAS 3.1.1 (versão utilizada). Como este caso faz referência à realidade 

ocorrida e diagnosticada no presente estudo, não necessitará ilustrar os hidrogramas 

simulados em comparação aos hidrogramas iniciais, visto que, a diferença entre ambos é 

muito pequena. 
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Gráfico 6.11 – Seção Transversal da estação fluviométrica Itatiaia 
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Gráfico 6.12 – Seção Transversal da estação fluviométrica Resende 
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Gráfico 6.13 – Seção Transversal do rio Bananal 
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Gráfico 6.14 – Seção Transversal da estação fluviométrica Barra Mansa 
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Gráfico 6.15 – Seção Transversal da estação fluviométrica Volta Redonda 
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6.4. Análise dos Resultados 

 
Para uma elucidação e análise dos gráficos apresentados anteriormente, mostra-se na 

Tabela 6.8 as cotas máximas provenientes das simulações. 

 

 

Tabela 6.8 – Cotas Máximas Provenientes das Simulações 

Cota Máxima de Simulação (m) 
Estações Fluviométricas Cota Máxima de Alerta (m) 

Caso 1 Caso 2 

Itatiaia 6,20 9,35 7,20 

Resende 3,50 7,30 4,85 

Confluência rio Bananal 4,54 9,35 6,55 

Barra Mansa 4,54 9,35 6,55 

Volta Redonda 3,25 6,15 4,70 

Fonte: HEC-RAS 3.1.1 

 

Para uma análise dos resultados provenientes das simulações tendo como referência o 

diagnóstico de cheia de Janeiro/2000 e também considerando os valores de cotas máximas 

de alertas fornecidos por FURNAS, pode-se dizer que: 

 

Para o caso 2, em Itatiaia e Resende, não haveria grandes prejuízos de inundação aos seus 

centros urbanos, porque o leito do rio próximo à barragem amorteceria o acúmulo vertente 

de água do reservatório e a cota máxima não seria suficiente para causar danos maiores aos 

ocorridos nestas cidades, já que, a altura atingida pela régua não seria suficiente para 

inundar áreas mais afastadas do rio. Nas proximidades do reservatório de Funil, atingiriam 

as comunidades ribeirinhas e grande parte da vegetação. Como podemos observar, já para o 

caso 1, devido à altura elevada em relação à cota de alerta, esta situação extrema exigiria 

providências emergenciais, entre elas, a retirada de comunidades circunvizinhas ao leito do 

Paraíba do Sul. 
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O ponto de confluência do rio Bananal, como o da estação fluviométrica de Barra Mansa, 

nos permite verificar que a cidade de Barra Mansa teria um estrago incalculável, pois 

atingiria não somente a população ribeirinha, mas também a dos centros mais afastados. O 

ocorrido na cheia de Janeiro/2000 como apresentado, cerca de 60% da população foi 

atingida, nestas simulações (caso 1) a porcentagem atingida seria de aproximadamente 70% 

a 72%, o que deixaria a cidade em situação de estado de calamidade.  

 

A cidade de Volta Redonda por ser constituída de regiões planálticas em sua topografia, 

seria prejudicada em menor intensidade em relação à cidade vizinha de Barra Mansa, sendo 

atingida uma menor parcela da população local.  

 

Para ilustração dos eventos estudados, estão abaixo as Figuras 6.22 e 6.23, dos casos 1 e 2 

respectivamente, referentes às planícies de inundação, que representam um “flash” 

instantâneo, em determinado horário, no percurso do rio. 
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Figura 6.22 – Planície de Inundação para o Caso 1 
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Figura 6.23 – Planície de Inundação para o Caso 2 
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7. CONCLUSÕES E RECOMENDAÇÕES 

 

 
7.1. CONCLUSÕES 

 
Verificou-se que o modelo HEC-RAS, reproduziu com coerência eventos de cheias com a 

inclusão de uma confluência de um tributário com o rio principal. 

 

No caso do evento de cheia de Janeiro/2000, as simulações demonstraram que os 

vertimentos originados da operação do reservatório de Funil, não agravaram 

substancialmente a cheia originária do rio Bananal.  

 

O pico máximo em Itatiaia foi de 2674,0m3/s no dia 03/01/2000. Caso este pico se 

propagasse de forma a somar com o pico do rio Bananal, o evento teria um impacto bem 

maior.  
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O trabalho desenvolvido foi realizado com o intuito de identificar os pontos críticos 

provocados pelas enchentes nas comunidades ribeirinhas e marginais do rio das cidades de 

Itatiaia, Resende, Barra Mansa e Volta Redonda, para o controle de inundação ao longo do 

trecho do leito do rio Paraíba do Sul entre a UHE de Funil e a estação fluviométrica de 

Volta Redonda, sabendo-se que, os problemas causados pelas chuvas intensas, atingiram 

outras cidades à jusante do percurso do rio, provocando, também, situações desagradáveis à 

população das mesmas. 

 

Mesmo não havendo os hidrogramas de vazões naturais, o fato da média mensal em 

Janeiro/2000 ser muito superior à vazão defluida do reservatório (ocorrida), indica que caso 

não houvesse a regularização promovida pelo reservatório, às conseqüências das 

inundações poderiam ter sido piores. 

 

Em termos de comparação, apresenta-se na Tabela 7.1, a capacidade de laminação na UHE 

de Funil, onde as vazões médias mensais naturais nos aproveitamentos hidrelétricos (dados 

ONS), são maiores no período de chuvas, como era de se esperar, ocorrendo o inverso no 

período de seca.  

 

Tabela 7.1 – Vazões Médias Mensais Naturais / Ocorridas na UHE de Funil. 

Vazões Médias Mensais 
1999 2000

 

jan fev mar abr mai jun jul ago set out nov dez jan 
Naturais 549 503 369 238 153 162 125 92 99 96 108 190 546 

Ocorridas 235 352 248 172 175 185 204 201 215 202 195 193 352 
Fonte: ONS 

 

O cenário mais desfavorável foi simulado levando-se em conta o reservatório totalmente 

cheio, neste caso, toda a vazão afluente de 2674,0m3/s teria sido toda vertida com 

conseqüências catastróficas. 
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7.2. RECOMENDAÇÕES 

 
Da mesma forma como verificada na maior parte das bacias brasileiras, a grande 

dificuldade encontrada para a realização das análises hidrológicas se deve à deficiência da 

rede hidrometeorológica existente. Será, portanto, de fundamental importância, a 

implantação de postos pluviométricos distribuídos adequadamente ao longo de todas as 

sub-bacias e de postos fluviométricos na foz dos afluentes, visando à obtenção de 

resultados mais consistentes e conclusivos por ocasião da realização de estudos 

hidrológicos futuros na bacia do rio Paraíba do Sul.  

 

Nesta etapa, os estudos se restringiram às análises hidrológicas do estirão mais afetado 

pelas inundações, localizado no Estado do Rio de Janeiro, e compreendido entre a UHE de 

Funil e a cidade de Volta Redonda.  

 

Em decorrência das análises dos resultados provenientes da simulação para o caso em que o 

reservatório da UHE de Funil estivesse com sua capacidade total, verificamos a 

necessidade de estudos para este caso extremo, já que, não existe nas cidades do curso do 

rio Paraíba do Sul sinais de alarmes para possíveis inundações. 

 

Criticamente, as cidades atingidas pelas enchentes deveriam estudar um sistema de controle 

prévio para auxílio às comunidades ribeirinhas. 

 

Com este estudo prévio, os danos causados pelo rio seriam mais amortizados ao longo do 

período crítico, havendo assim, um período para o aviso de retirada da população. Danos 

materiais talvez não fossem possíveis de eliminação, mas danos à vida, que são 

incalculáveis, estes teriam condições de redução do índice ou até mesmo a sua extinção. 

 

As autoridades já de posse de documentos e registros dos pontos nos quais as enchentes são 

freqüentes, deveriam realizar estudos de deslocamentos de comunidades ribeirinhas para 

locais e/ou abrigos da cidade onde os riscos são minimizados. 
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As fotos a serem apresentadas neste anexo mostram o leito do rio Paraíba do Sul em pontos 

próximos a cidade de Barra Mansa, cidade esta que apresentou as maiores catástrofes do 

trecho estudado. Além, do reservatório da UHE Funil em período de seca. 

 
 
 

 
 
 
Foto A1 – Leito do rio Paraíba do Sul, no Km 278 da Rodovia Presidente Dutra, 
município de Barra Mansa – RJ 
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Foto A2 – Leito do rio Paraíba do Sul próximo à cidade de Barra Mansa (ao fundo), 
ponto no qual houve destruição por parte da cheia Jan/2000. 
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Foto A3 – Reservatório de Funil na época de seca – Agosto / 2003 
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Reservatório UHE Funil 

est. fluv. Itatiaia est. fluv. Resende 

rio Bananal 

est. fluv. Barra Mansa 

est. fluv. Volta Redonda 

 
Figura B1– rio Paraíba do Sul e suas principais estações fluviométricas 
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Reservatório UHE Funil 

posto pluv. Parque Nac. 

posto pluv. Pedra Selada 

posto pluv. Formoso 

posto pluv. Bananal 

rio Bananal 

Reservatório UHE Santa Cecília 

 
 

Figura B2– rio Paraíba do Sul e seus principais postos pluviométricos  
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Reservatório UHE Funil 

rio Bananal 

 
 

Figura B3 – Bacia do rio Paraíba do Sul  
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