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PRESENTACION

Este documento es el “Manual de Alcantarillado Pluvial", forma parte del Manual de
Agua Potable y Alcantarillado, editado por la Comision Nacional del Agua vy, tiene
como principal objetivo el brindar apoyo al profesional encargado de disefar o
analizar el funcionamiento de una red de alcantarillado pluvial.

Una red de alcantarillado pluvial es un sistema de tuberias, sumideros e
instalaciones complementarias que permite el rapido desalojo de las aguas de lluvia
para evitar posibles molestias, e incluso dafios materiales y humanos debido a su
acumulacién o escurrimiento superficial. Su importancia se manifiesta especialmente
en zonas con altas precipitaciones y superficies poco permeables.

En este trabajo se pretende cubrir los principales aspectos relacionados con el
alcantarillado pluvial. Por tal motivo, se han incluido principios basicos de Hidraulica y
de Hidrologia, asi como algunos programas de computo a fin de que el lector posea
algunas de las herramientas necesarias para el disefio y revision de redes de
alcantarillado pluvial.

Los programas incluidos en este manual no pretenden ser basicos u oficiales, sino
que representan solo un ejemplo del software que el disefiador puede encontrar
comercialmente. Su objetivo es que el usuario determine las caracteristicas de
aquellos que necesite o incluso le sirvan como guia para elaborar sus propios
programas.

Es importante destacar que la metodologia empleada para el disefio de los nuevos
sistemas de alcantarillado esta cambiando, puesto que en cierto momento se
recomendaron los sistemas de alcantarillado combinado, es decir, aquellos que
desalojan aguas residuales y pluviales; sin embargo, la tendencia actual es construir
sistemas de alcantarillado separados. Lo anterior obedece a la urgente necesidad de
cuidar el ambiente, pues aunque un sistema de alcantarillado combinado es mas
econdmico de construir, operar y mantener; actualmente resulta de mayor
importancia dar tratamiento a las aguas residuales e industriales a fin de evitar la
contaminacion de rios, lagos y mares.

El uso de sistemas de alcantarillado separados tiene ventajas tales como el
tratamiento de menores volumenes de aguas residuales, asi como el posible reuso o
aprovechamiento de las aguas pluviales. De esta forma, se invierte en la
construccion de plantas de tratamiento de aguas residuales de menor tamafio, pues
los volumenes de aguas pluviales son muy superiores a los correspondientes a las
aguas residuales domésticas e industriales.

Cabe destacar que un disefio eficiente y econdmico de una red de alcantarillado
pluvial solo se logra mediante un analisis comparativo de una serie de opciones, y
que los métodos y programas de computo contenidos en este Manual solo permiten
el analisis de una opcion en particular. Por este motivo, el disefiador o analista debe
apoyarse en su juicio y experiencia, asi como en las condiciones locales y de
operacion para determinar la opcion mas adecuada.
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Los autores desean que este Manual sea de utilidad a todos aquellos que se
dediquen o estén interesados en el tema. Por otra parte, se agradeceran los
comentarios que se envien sobre el mismo con el fin de mejorar futuras ediciones.
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INTRODUCCION

El agua es un elemento esencial para la vida. El hombre la utiliza para satisfacer sus
necesidades basicas y en gran parte de sus actividades. Ademas, interviene en la
mayor parte de los procesos relacionados con la transformacién de la superficie de la
tierra y del clima.

El hombre no es ajeno a sus efectos en su entorno, pues ha experimentado tanto la
abundancia como la escasez del agua. Asi, desde tiempos pasados enfrenta las
sequias, las tormentas, las crecientes de los rios y las inundaciones.

La busqueda de su bienestar lo ha llevado al asentamiento en ciudades y poblados,
hecho que lo ha obligado a desarrollar tecnologias que le permitan controlar el agua
y disminuir los efectos de los fenbmenos climaticos.

En este Manual se presenta como se lleva a cabo el disefio y revision de un sistema
de drenaje que evite el escurrimiento y la acumulacién del agua de lluvia en las calles
de una poblacion y, por otra parte permita su evacuacion hacia las corrientes
naturales o a una planta de tratamiento. Asi, se reduciran las inundaciones por lluvia
en una zona de interés.

El presente texto se ha estructurado de acuerdo a las diferentes etapas de disefio o
de revision de una red de alcantarillado pluvial.

La primera etapa consiste en esquematizar un trazo preliminar de la red de
alcantarillado o definir a partir de planos el trazo existente. No se puede analizar el
funcionamiento o dimensionar una red si no se cuenta con la informacion sefialada.

La siguiente etapa consiste en recabar informacién pluviografica y/o pluviométrica de
aquellas estaciones climatolégicas que se encuentren tanto dentro como cerca de la
zona en estudio. Con dicha informacion se obtiene la tormenta o lluvia de. Para ello
generalmente, se emplean las curvas intensidad - duracién - periodo de retorno
(i-d-T,)y algunos criterios de riesgo.

Una vez que se ha analizado y procesado la informacion de la lluvia, se estiman los
gastos de disefio para dimensionar cada una de las estructuras componentes del
sistema de alcantarillado. Tales gastos dependen de las condiciones topograficas,
del criterio de riesgo empleado y de la tormenta de disefio asociada, asi como del
area a servir. La estimacion de gastos pluviales se hace por medio de modelos
lluvia - escurrimiento.

En este trabajo no se pretende mostrar todos los modelos disponibles, pero si
aquellos que se emplean mas extensamente en nuestro pais y que se han ganado la
confianza de los proyectistas.

Finalmente, se dimensionan las estructuras del sistema de alcantarillado de acuerdo
a criterios particulares de disefio, construccion y operacion.
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En algunos casos sera necesario revisar el disefio final de la red realizando un
transito de avenidas, con lo cual se determinaran aquellas estructuras de la red que
han sido subdisefiadas o que resultan sobradas durante la operacion del sistema.

En la Figura 1 se resume el proceso de disefio o revision de una red de alcantarillado
pluvial. Cabe destacar que el analisis de la precipitacion, asi como la aplicacion de
modelos lluvia - escurrimiento son conceptos basicos de Hidrologia que se cubren en
el capitulo respectivo. Por otra parte, el analisis del flujo en colectores se hace con
base en la Hidraulica, por lo que también se incluye un capitulo con aspectos basicos
que se emplean en el transito de avenidas en colectores. Ambos capitulos se
presentan al inicio del presente Manual, pues son herramientas utiles durante el
diseno del alcantarillado pluvial.

Trazo de la red de alcantarillado
(preliminar o existente)

Precipitacion Analisis estadistico
(Curvas i-d-T)
[ Criterios de riesgo J—’(Tormenta de disefio J

Modelo de relacion Gasto de disef J
Lluvia - Escurrimiento asto i 15eno

Dimensionamiento de
conducciones, captaciones y
estructuras complementarias

(Transito de avenidasj

Figura 1. Proceso de disefio y revision de una red de alcantarillado pluvial

Los capitulos correspondientes a aspectos basicos de Hidrologia y de Hidraulica se
incluyen en la parte | de este manual, titulada como “Fundamentos”, asi como uno
dedicado a la descripcion de los diversos componentes de una red de alcantarillado.

En la parte Il “Disefio”, se presentan todos aquellos criterios de disefio, construccion
y operacién que deben tomarse en cuenta durante la etapa de disefio. Ademas, se
presentan ejemplos que facilitan la comprension de la metodologia propuesta.

En la siguiente parte “Revisidn” se abordan temas relacionados con la revision de
una red de alcantarillado, entre ellos que destaca el transito de avenidas en
colectores.

Por ultimo, se dedica una parte a la “Construccion, operacion y mantenimiento”, en
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ella se adjuntan especificaciones constructivas y algunas recomendaciones
operativas y de mantenimiento con el fin de que el proyectista las tenga presentes
desde el disefio del proyecto y se eviten futuros problemas en la operacion de la red.
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1. ALCANTARILLADO

En la mayoria de las ciudades se tiene la necesidad de desalojar el agua de lluvia
para evitar que se inunden las viviendas, los comercios, las industrias y otras areas
de interés. Ademas, el hombre requiere deshacerse de las aguas que han servido
para su aseo y consumo.

Para abastecer de agua a las poblaciones, se cuentan con tecnologias para la
captacion, almacenamiento, tratamiento y distribucion del agua mediante
complicados sistemas de conduccion y obras complementarias.

Sin embargo, una vez que las aguas procedentes del abastecimiento son empleadas
en las multiples actividades humanas, son contaminadas con desechos organicos,
inorganicos y bacterias patégenas. Después de cierto tiempo, la materia organica
contenida en el agua se descompone y produce gases con olor desagradable.
Ademas, las bacterias existentes en el agua causan enfermedades. Por lo que la
disposicion o eliminacién de las aguas de deshecho o residuales debe ser atendida
convenientemente para evitar problemas de tipo sanitario.

Por otra parte, la construccion de edificios, casas, calles, estacionamientos y otros
modifican el entorno natural en que habita el hombre y, tiene como algunas de sus
tantas consecuencias, la creacion de superficies poco permeables (que favorece a la
presencia de una mayor cantidad de agua sobre el terreno) y la eliminacién de los
cauces de las corrientes naturales (que reduce la capacidad de desalojo de las
aguas pluviales y residuales).

Asi, la urbanizacion incrementa los volumenes de agua de lluvia que escurren
superficialmente, debido a la impermeabilidad de las superficies de concreto y
pavimento. Por ello, las conducciones artificiales para evacuar el agua son disefiadas
con mayor capacidad que la que tienen las corrientes naturales existentes.

Los sistemas de alcantarillado se encargan de conducir las aguas de desecho y
pluviales captadas en los sitios de asentamiento de las conglomeraciones humanas
para su disposicion final.

1.1. DESCRIPCION E IMPORTANCIA DEL ALCANTARILLADO

El alcantarillado, tiene como su principal funcion la conduccion de aguas residuales y
pluviales hasta sitios donde no provoquen dafos e inconvenientes a los habitantes
de poblaciones de donde provienen o a las cercanas.

Un sistema de alcantarillado esta constituido por una red de conductos e
instalaciones complementarias que permiten la operacidon, mantenimiento y
reparacion del mismo. Su objetivo es la evacuacién de las aguas residuales y las
pluviales, que escurren sobre calles y avenidas, evitando con ello su acumulacion y
propiciando el drenaje de la zona a la que sirven. De ese modo se impide la
generacion y propagacion de enfermedades relacionadas con aguas contaminadas.
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1.2. TIPOS DE SISTEMAS DE ALCANTARILLADO

Los sistemas de alcantarillado modernos son clasificados como sanitarios cuando
conducen solo aguas residuales, pluviales cuando transportan unicamente aguas
producto del escurrimiento superficial del agua de lluvia (Figura1.1), y combinados
cuando llevan los dos tipos de aguas (Figura 1.2).

Lluvia

Figura 1.1. Sistema de alcantarillado pluvial (ASCE, 1992).
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Figura 1.2. Sistema de alcantarillado combinado (ASCE, 1992)
1.3. CONVENIENCIA DE LOS SISTEMAS DE ALCANTARILLADO SEPARADOS

Los sistemas de alcantarillado, separados o combinados, tienen ventajas y
desventajas entre si.
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Debido al deterioro ocasionado al medio ambiente y por los procesos de tratamiento,
es conveniente la construccion de sistemas separados.

Los sistemas combinados tienen como ventajas el captar tanto las aguas residuales,
como las pluviales, con lo cual el disefio, construccion y operacion en apariencia es
mas economico. En este aspecto, los sistemas separados implican mayores
inversiones y pueden resultar menos atractivos especialmente cuando una poblacion
contara por primera vez con un sistema de alcantarillado.

Por otra parte, los problemas ocasionados por la contaminacion han obligado a las
comunidades a enfrentarlos disminuyendo lo mas posible el riesgo de estos tipos de
problemas. Por consiguiente, para cuidar el ambiente es necesario contar con
plantas de tratamiento que resultan mas econdémicas por unidad de volumen tratado
cuando las cantidades de agua que manejan es mayor. Aqui surge la conveniencia
de los sistemas separados, pues los volumenes de aguas pluviales son muy
superiores a los correspondientes de aguas residuales en proporcion de 50 a 200
veces 0 mas. Asi, una planta de tratamiento es mas econdmica si solo se encarga de
tratar aguas residuales de cierto tipo.

Un factor mas a favor de los sistemas de alcantarillado separados se debe a la
mayor demanda de agua en las poblaciones, producto de su crecimiento, y a la
escasez de la misma cerca de ellas. Esto ha llevado a las comunidades a tomar
medidas integrales para que los habitantes dispongan del agua indispensable para
cubrir sus necesidades y desempefien sus actividades. Tales medidas abarcan
desde un mayor abastecimiento hasta un uso racional del agua, y en este aspecto se
desarrollan acciones encaminadas al reuso del agua y del agua de lluvia.

1.4. REUSO DEL AGUA PROVENIENTE DEL ALCANTARILLADO PLUVIAL

El uso racional del agua implica emplearla eficientemente en las diversas actividades
del hombre, disminuir su desperdicio y contaminacion. A este respecto se orienta lo
que en México se ha denominado la cultura del agua.

La base de todo esto consiste en fomentar en la poblacién, industria y autoridades la
conciencia de que el agua es limitada en su disponibilidad, ya sea por la cantidad o
por la calidad que se requiere. Por ello, debe usarse adicionalmente este recurso,
conservando las fuentes y evitando su deterioro.

Para cuidar el agua se pueden emprender diversas acciones, entre las que se
encuentran el empleo de agua tratada en usos que se han dado con agua potable,
pero admiten una calidad de agua como la que se obtiene con el tratamiento (por
ejemplo, en el enfriamiento de maquinarias industriales) y el reuso del agua. Se le
llama aguas tratadas a aquellas provenientes del alcantarillado (sanitario, pluvial o
combinado), que son procesadas en una planta para mejorar su calidad que puede
ser “no potable”; pero que, permite la utilizacion de ella en industrias, riego de
jardines, cultivos, y para fines estéticos en fuentes, lagos, etc. El agua de lluvia
puede ser utilizada, con un tratamiento ligero o incluso sin tratamiento, cuando se
cuenta con las estructuras necesarias de conduccion y almacenamiento sin alterar lo
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mas minimo su calidad. El empleo del agua pluvial puede ser muy provechoso en las
poblaciones, sin embargo, requiere de obras y el establecimiento de normas
adicionales de operacion.

Es importante que el profesional encargado de disefar los sistemas de alcantarillado
modernos considere en sus proyectos el empleo del agua de lluvia residual tratada.

Un aspecto importante, que no se puede pasar por alto, se refiere a la recarga
artificial de acuiferos. Lo cual es fundamental en los lugares donde la escasez del
liguido ha provocado la sobreexplotacion de los mantos acuiferos, lo que esta
agotando la fuente subterranea, deteriorando la calidad de agua o produciendo
hundimientos del terreno.
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2. EL SISTEMA DE ALCANTARILLADO PLUVIAL

Los componentes principales de un sistema de alcantarillado se agrupan segun la
funcién para la cual son empleados. Asi, un sistema de alcantarillado sanitario,
pluvial o combinado, se integra de las partes siguientes:

a) Estructuras de captacion. Recolectan las aguas a transportar. En el caso de los
sistemas de alcantarillado sanitarios, se refieren a las conexiones domiciliarias
formadas por tuberias conocidas como albafiales. En los sistemas de
alcantarillado pluvial se utilizan sumideros o bocas de tormenta como estructuras
de captacion, aunque también pueden existir conexiones domiciliarias donde se
vierta el agua de lluvia que cae en techos y patios. En los sumideros (ubicados
convenientemente en puntos bajos del terreno y a cierta distancia en las calles) se
coloca una rejilla o coladera para evitar el ingreso de objetos que obstruyan los
conductos, por lo que son conocidas como coladeras pluviales.

b) Estructuras de conduccion. Transportan las aguas recolectadas por las estructuras
de captacion hacia el sitio de tratamiento o vertido. Representan la parte medular
de un sistema de alcantarillado y se forman con conductos cerrados y abiertos
conocidos como tuberias y canales, respectivamente.

c) Estructuras de conexion y mantenimiento. Facilitan la conexién y mantenimiento
de los conductos que forman la red de alcantarillado, pues ademas de permitir la
conexion de varias tuberias, incluso de diferente diametro o material, también
disponen del espacio suficiente para que un hombre baje hasta el nivel de las
tuberias y maniobre para llevar a cabo la limpieza e inspeccion de los conductos.
Tales estructuras son conocidas como pozos de visita.

d) Estructuras de vertido. Son estructuras terminales que protegen y mantienen libre
de obstaculos la descarga final del sistema de alcantarillado, pues evitan posibles
dafos al ultimo tramo de tuberia que pueden ser causados por la corriente a
donde descarga el sistema o por el propio flujo de salida de la tuberia.

e) Instalaciones complementarias. Se considera dentro de este grupo a todas
aquellas instalaciones que no necesariamente forman parte de todos los sistemas
de alcantarillado, pero que en ciertos casos resultan importantes para su correcto
funcionamiento. Entre ellas se tiene a las plantas de bombeo, plantas de
tratamiento, estructuras de cruce, vasos de regulacion y de detencion, disipadores
de energia, etc.

f) Disposicion final. La disposicion final de las aguas captadas por un sistema de
alcantarillado no es una estructura que forme parte del mismo; sin embargo,
representa una parte fundamental del proyecto de alcantarillado. Su importancia
radica en que si no se define con anterioridad a la construccién del proyecto el
destino de las aguas residuales o pluviales, entonces se pueden provocar graves
dafos al medio ambiente e incluso a la poblacion servida o a aquella que se
encuentra cerca de la zona de vertido.

10
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En la Figura 1.1 y Figural.2 se pueden identificar algunos de los componentes
descritos anteriormente.

A continuacién se detallan las caracteristicas de cada una de ellas en el caso de un
sistema de alcantarillado pluvial, y en el capitulo referente a redes de alcantarillado
se tratan algunas especificaciones para su construccion. Finalmente, se incluyen al
final del capitulo algunas observaciones sobre la disposicién final de las aguas
pluviales.

2.1. ESTRUCTURAS DE CAPTACION.

Consisten en bocas de tormenta, que son las estructuras que recolectan el agua que
escurre sobre la superficie del terreno y la conducen al sistema de atarjeas. Se
ubican a cierta distancia en las calles con el fin de interceptar el flujo superficial,
especialmente aguas arriba del cruce de calles y avenidas de importancia; también
se les coloca en los puntos bajos del terreno, donde pudiera acumularse el agua.

Estan constituidas por una caja que funciona como desarenador donde se depositan
las materias pesadas que arrastra el agua y por una coladera con su estructura de
soporte que permite la entrada del agua de la superficie del terreno al sistema de la
red de atarjeas mediante una tuberia de concreto a la que se le denomina albanal
pluvial. La coladera evita el paso de basura, ramas y otros objetos que pudieran
taponar los conductos de la red. Existen varios tipos de bocas de tormenta, a los
cuales se acostumbra llamarles coladeras pluviales: las de piso, de banqueta.
combinadas, longitudinales y transversales.

Las coladeras de piso se instalan formando parte del pavimento al mismo nivel de su
superficie y las de banqueta se construyen formando parte de la guarnicion. Cuando
se requiere captar mayores gastos, puede hacerse una combinacion de ambas. Las
coladeras longitudinales son un tipo especial de las de banqueta.

La seleccion de alguna de ellas o de alguna de sus combinaciones depende
exclusivamente de la pendiente longitudinal de las calles y del caudal por recolectar.
En ocasiones, se les combina con una depresion del espesor del pavimento para
hacerlas mas eficientes. En la Figura 2.1 se muestran algunos tipos de coladeras
pluviales.

2.2. OBRAS DE CONDUCCION

Son todas aquellas estructuras que transportan las aguas recolectadas por las bocas
de tormenta hasta el sitio de vertido. Se pueden clasificar ya sea de acuerdo a la
importancia del conducto dentro del sistema de drenaje o segun el material y método
de construccion del conducto que se utilice.

11



Regresar

—— v =

a) De banqueta. b) De banqueta, deprimida. c) De banqueta, con
canalizaciones.
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d) De piso y banqueta. e) De piso y banqueta,
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f) De piso, deprimida. g) Transversal, combinada

con una de piso y banqueta.
Figura 2.1. Tipos de sumideros o coladeras pluviales (ASCE, 1992).

Segun la importancia del conducto dentro de la red, los conductos pueden ser
clasificados como atarjeas, subcolectores, colectores y emisores. Se le llama
atarjeas o red de atarjeas a los conductos de menor diametro en la red, a los cuales
descargan la mayor parte de las estructuras de captacion. Los subcolectores son
conductos de mayor diametro que las atarjeas, que reciben directamente las
aportaciones de dos o0 mas atarjeas y las conducen hacia los colectores.

Los colectores son los conductos de mayor tamafio en la red y representan la parte
medular del sistema de alcantarilado. También se les llama interceptores,
dependiendo de su acomodo en la red. Su funcién es reunir el agua recolectada por
los subcolectores y llevarla hasta el punto de salida de la red e inicio del emisor.

El emisor conduce las aguas hasta el punto de vertido o tratamiento. Una red puede
tener mas de un emisor dependiendo del tamano de la localidad. Se le distingue de
los colectores porque no recibe conexiones adicionales en su recorrido.

En la Figura 2.2 se muestra el trazo de una red de alcantarillado nombrando los
conductos de acuerdo a su importancia en la red.

Por otra parte, los conductos pueden clasificarse de acuerdo al material que los
forma y al método de construccién o fabricacion de los mismos. Desde el punto de
vista de su construccion, existen dos tipos de conductos: los prefabricados y los que
son hechos en el lugar.

Los conductos prefabricados son a los que comunmente se les denomina como
“tuberias”, con varios sistemas de unién o ensamble, y generalmente de seccion
circular. Las tuberias comerciales mas usuales en México se fabrican de los

12
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materiales siguientes: concreto simple, concreto reforzado, fiborocemento, policloruro
de vinilo o PVC, y polietileno.
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Figura 2.2. Trazo de una red de alcantarillado

Los conductos construidos en el lugar o in situ son usualmente de concreto reforzado
y pueden ser estructuras cerradas o a cielo abierto. A las primeras se les llama
cerradas porque se construyen con secciones transversales de forma semieliptica,
herradura, circular, rectangular o en bdveda. Las estructuras a cielo abierto
corresponden a canales de seccion rectangular, trapezoidal o triangular. En la Figura
2.3 se presentan las secciones transversales mas usuales en conductos cerrados y
en la Figura 2.4, a cielo abierto, aunque algunas de ellas suelen ser combinadas (por
ejemplo, triangular y trapecial).

13
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Figura 2.3 Secciones transversales de conductos cerrados

I

A) Rectangular.

c) Triangular. d) Combinada.
Figura 2.4 Secciones transversales de conductos a cielo abierto

2.3. ESTRUCTURAS DE CONEXION Y MANTENIMIENTO

Son estructuras subterraneas construidas hasta el nivel del suelo o pavimento, donde
se les coloca una tapa. Su forma es cilindrica en la parte inferior y tronco conico en la
parte superior, y son lo suficientemente amplias como para que un hombre baje a
ellas y realice maniobras en su interior, ya sea para mantenimiento o inspeccién de
los conductos. El piso es una plataforma con canales que encauzan la corriente de
una tuberia a otra, y una escalera marina que permite el descenso y ascenso en el
interior. Un brocal de hierro fundido o de concreto armado protege su

14
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desembocadura a la superficie y una tapa perforada, ya sea de hierro fundido o de
concreto armado cubre la boca.

Se les conoce como pozos de visita o cajas de visita segun sus dimensiones. Este
tipo de estructuras facilitan la inspeccion y limpieza de los conductos de una red de
alcantarillado, y también permite la ventilacion de los mismos. Su existencia en las
redes de alcantarillado es vital para el sistema, pues sin ellas, estos se taponarian y
Su reparacion podria ser complicada y costosa.

Para dar mantenimiento a la red, los pozos de visita se ubican al inicio de las
atarjeas, en puntos donde la tuberia cambia de diametro, direccién o de pendiente y
también donde se requiere la conexidbn con otras atarjeas, subcolectores o
colectores. Por regla los pozos de visita en una sola tuberia no se colocan a
intervalos mayores de 125 a 175 m dependiendo de los diametros de las tuberias a
unir.

Existen varios tipos de pozos de visita que se clasifican segun la funcion y
dimensiones de las tuberias que confluyen en los mismos e incluso del material de
que estan hechos. Asi se tienen: pozos comunes de visita, pozos especiales de
visita, pozos para conexiones oblicuas, pozos caja, pozos caja unidn, pozos caja de
deflexion, pozos con caida (adosada, normal y escalonada). Las especificaciones
para su construccion se indican en el capitulo correspondiente. Ademas, en el tema
referente al disefio de redes se sefala cuando se debe instalar cada uno de ellos.

Los pozos de visita usuales se fabrican con ladrillo y concreto. También existen
pozos de visita prefabricados de concreto reforzado, fibrocemento y de polietileno.

Los pozos permiten la conexion de tuberias de diferentes diametros o materiales,
siendo los pozos comunes para diametros pequefios y los pozos caja para diametros
grandes. Las uniones entre tuberias se resuelven en el pozo de varias formas, las
cuales se especifican en el capitulo correspondiente a disefo.

2.4. ESTRUCTURAS DE VERTIDO

Se le denomina estructura de vertido a aquella obra final del sistema de alcantarillado
que asegura una descarga continua a una corriente receptora. Tales estructuras
pueden verter las aguas de emisores consistentes en conductos cerrados o de
canales, por lo cual se consideran dos tipos de estructuras para las descargas.

2.4.1. Estructura de vertido en conducto cerrado

Cuando la conduccion por el emisor de una red de alcantarillado es entubada y se
requiere verter las aguas a una corriente receptora que posea cierta velocidad y
direccidn, se utiliza una estructura que encauce la descarga directa a la corriente
receptora y proteja al emisor de deslaves y taponamientos.

Este tipo de estructuras de descarga se construyen con mamposteria y su trazo
puede ser normal a la corriente o esviajado.

15
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2.4.2. Estructura de vertido en canal a cielo abierto

En este caso, la estructura de descarga consiste en un canal a cielo abierto hecho
con base en un zampeado de mamposteria, cuyo ancho se incrementa gradualmente
hasta la corriente receptora. De esta forma se evita la socavacion del terreno natural
y se permite que la velocidad disminuya.

2.5. OBRAS COMPLEMENTARIAS

Las obras o estructuras complementarias en una red de alcantarillado son
estructuras que no siempre forman parte de una red, pero que permiten un
funcionamiento adecuado de la misma. Entre ellas se encuentran las plantas de
bombeo, vertedores, sifones invertidos, cruces elevados, alcantarillas pluviales y
puentes.

2.5.1. Estaciones de bombeo

Una estacién de bombeo se compone de un carcamo de bombeo o tanque donde las
aguas son descargadas por el sistema de alcantarillado y a su vez son extraidas por
un conjunto de bombas cuya funcién es elevar el agua hasta cierto punto para vencer
desniveles y continuar la conduccion hasta el vertido final. Se utilizan cuando:

e La elevacion donde se concentra el agua esta por debajo de la corriente natural
de drenaje o del colector existente.

e Por condiciones topograficas no es posible drenar por gravedad el area por servir
hacia el colector principal, debido a que ella se encuentra fuera del parteaguas de
la zona a la que sirve el colector.

e Los costos de construccion son muy elevados debido a la profundidad a la que se
instalaran los colectores o el emisor a fin de que funcionen por gravedad.

Las plantas de bombeo son instalaciones especializadas de ingenieria, cuyo disefo
es un proyecto en si, por lo cual se cubren en el volumen titulado “Electromecanica”
contenido en este Manual de Disefio de Agua Potable, Alcantarillado y Saneamiento.

2.5.2. Vertedores

Un vertedor es una estructura hidraulica que tiene como funcién la derivacion hacia
otro cauce del agua que rebasa la capacidad de una estructura de conduccion o de
almacenamiento.

Su uso en los sistemas de alcantarillado se combina con otras estructuras tales como
canales o cajas de conexion, y es propiamente lo que se denomina como una
estructura de control. Por ejemplo, cuando se conduce cierto gasto de aguas
pluviales o residuales hacia una planta de tratamiento con cierta capacidad y ésta es
rebasada debido a la magnitud de una tormenta, el exceso es controlado por medio
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de un vertedor que descarga hacia un conducto especial (usado solamente en estos
casos), que lleva el agua en exceso hacia su descarga a una corriente.

2.5.3. Estructuras de cruce

Una estructura de cruce permite el paso de la tuberia por debajo o sobre obstaculos

que de otra forma impedirian la construccién de una red de alcantarillado. Entre
estas se tienen:

a) Sifones invertidos. Es una estructura de cruce que permite durante la
construccion de un colector o emisor salvar obstrucciones tales como arroyos,

rios, otras tuberias, tuneles, vias de comunicacion (pasos vehiculares a
desnivel), etc., por debajo del obstaculo.

Se basa en conducir el agua a presion por debajo de los obstaculos por medio de
dos pozos, uno de caida y otro de ascenso, los cuales estan conectados en su parte
inferior por una tuberia que pasa por debajo del obstaculo (Figura 2.5). Asi, cuando
el agua alcanza el pozo de caida es conducida a presion por la tuberia hacia el pozo

de ascenso donde puede practicamente recuperar el nivel que tenia antes de la
estructura y continuar con la direccion original del colector.

,—— Carpeta asfBltica

Pozo de visita

Pozo de visita

Tubo de entrada

Tubo de salida

Desarenador ——— |

‘‘‘‘‘‘‘‘‘‘‘‘‘‘ Desarenador T
\\\\\\\\\\\\\\

Figura 2.5. Sifén invertido

Cruces elevados. Cuando un trazo tiene que cruzar una depresion profunda, se
utilizan estructuras ligeras como son puentes de acero, concreto o madera, los
cuales soportan la tuberia que conduce el agua pluvial (Figura 2.6). En

ocasiones, se utilizan puentes carreteros existentes donde se coloca la tuberia
anclandola por debajo o0 a un lado de la estructura.

_______________________ 17
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Pozo de visita

Pozo de visita

c) Alcantarillas pluviales y puentes. Este tipo de estructuras de cruce son
regularmente empleadas en carreteras, caminos e incluso en ciertas calles en
localidades donde se ha respetado el paso de las corrientes naturales (Figura 2.7).
Son tramos de tuberia o conductos que se incorporan en el cuerpo del terraplén
de un camino para facilitar el paso de las aguas de las corrientes naturales, o de
aquellas conducidas por canales o cunetas, a través del terraplén. Cuando las
dimensiones de los conductos son excesivas, es mas conveniente el disefio de un
puente.

a) De barril.

08

c¢) Entrada (o salida) prefabricada para d) De tubo, a pafio.
alcantarilla de tubo.

Figura 2.7. Alcantarillas pluviales (ASCE, 1992)
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2.6. DISPOSICION FINAL

Se le llama disposicidn final al destino que se le dara al agua captada por un sistema
de alcantarillado. En la mayoria de los casos, las aguas se vierten a una corriente
natural que pueda conducir y degradar los contaminantes del agua. En este sentido,
se cuenta con la tecnologia y los conocimientos necesarios para determinar el grado
en que una corriente puede degradar los contaminantes e incluso, se puede
determinar el numero, espaciamiento y magnitud de las descargas que es capaz de
soportar.

Por otra parte, la tendencia actual es tratar las aguas residuales y emplearlas como
aguas tratadas o verterlas a las corrientes. También se desarrollan acciones
encaminadas al uso del agua pluvial, pues pueden ser utilizadas en el riego de areas
verdes en zonas urbanas, tales como jardines, parques y camellones; o en zonas
rurales en el riego de cultivos.

Asi, un proyecto moderno de alcantarillado pluvial puede ser compatible con el medio
ambiente y ser agradable a la poblaciéon segun el uso que se le dé al agua pluvial. Al
respecto, cabe mencionar los pequefios lagos artificiales que son construidos en
parques publicos con fines ornamentales.
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3. ASPECTOS DE HIDRAULICA

La eficiencia del funcionamiento hidraulico de una red de alcantarillado para conducir
ya sea aguas residuales, pluviales o ambas, depende de sus caracteristicas fisicas.
Mediante el empleo de algunos de los principios de la Hidraulica, se analizan y
dimensionan desde estructuras sencillas tales como bocas de tormenta hasta otras
mas complicadas como son las redes de tuberias y de canales.

Los conceptos basicos de Hidraulica, utiles para el disefio y revision de una red de
alcantarillado abarcan entre otros a los siguientes: tipos de flujo, ecuaciones
fundamentales de conservacion de masa (o de continuidad), cantidad de movimiento
y energia, conceptos de energia especifica, pérdidas de carga por friccion y locales,
perfiles hidraulicos, salto hidraulico, estructuras hidraulicas especiales y métodos de
transito de avenidas. Los conceptos relativos a estaciones de bombeo se tratan en el
volumen “Electromecanica” de este Manual de Agua Potable, Alcantarillado y
Saneamiento.

Los conceptos mencionados son objeto de libros completos; sin embargo, se
pretende mostrarlos en forma breve en este capitulo. Si el lector desea ampliar la
exposicion puede consultar la bibliografia citada.

3.1. VARIABLES HIDRAULICAS DE INTERES

Se entiende por variables hidraulicas de interés a aquellas caracteristicas del flujo
cuya determinacion es basica para fines de disefio y de funcionamiento hidraulico.
En su manejo se utilizara el Sistema Internacional de Unidades (donde se considera
a la masa como unidad basica y por consiguiente, la fuerza es unidad derivada. Esto
se puede consultar en el Apéndice B).

Entre las variables hidraulicas mas importantes se encuentran la velocidad media del
flujo (velocidad en lo sucesivo), el gasto y, el tirante del flujo con superficie libre o la
presion en conductos trabajando a presion. Para su determinacion puede requerirse
el uso de ciertos parametros hidraulicos basicos relativos a una seccion transversal
de una conduccién (Figura 4.1) definidos como

a) Tirante (y): Se le denomina tirante a la distancia vertical medida desde el punto
mas bajo de la seccion de la conduccion hasta la superficie libre del agua (m). En

ocasiones, se le confunde con el tirante de la seccién (4), el cual se mide en forma
perpendicular al fondo de la conduccién. La relacion entre ambos es

d= ycosB (3.1)
donde 0 es el angulo formado entre el fondo del canal y la horizontal. Cuando
dicho angulo es pequeio (menor a 10°), como sucede usualmente, entonces

ambos tirantes pueden considerarse iguales.

b) Nivel del agua (h): Es el nivel de la superficie libre del agua (m) con respecto a un
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plano horizontal de referencia.

= PHR *l

Figura 3.1. Parametros hidraulicos en una conduccién con superficie libre.

c) Area hidraulica (A): Se le llama asi al area que ocupa el agua en un corte
transversal normal a la direccién del flujo (m?). Su calculo se hace con base en la
geometria del conducto.

d) Ancho de superficie libre (B): Es la distancia medida transversalmente al flujo a
nivel de la superficie libre (m).

e) Perimetro mojado (P): Es la longitud del contorno de la seccién transversal en la
que el agua tiene contacto con las paredes y el fondo de la conduccién (m).

f) Tirante hidraulico (Y): Se define como el cociente de dividir el area hidraulica entre
el ancho de superficie libre (m):

- (3.2)

En algunos calculos se prefiere al tirante hidraulico en lugar del tirante; por ejemplo,
para obtener el numero de Froude.

g) Radio hidraulico (R): Es la relacién entre el area hidraulica y el perimetro mojado

(m):
R=" (3.3)
3.2. CLASIFICACION DEL FLUJO

La identificacion del tipo de flujo en una conduccion es esencial debido a que las
ecuaciones de disefo solo son aplicables a ciertas condiciones del flujo o han sido
desarrolladas para casos o intervalos especificos.

El flujo del agua en una conduccion puede clasificarse de acuerdo con:
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a) Funcionamiento del conducto. Una red de alcantarillado pluvial puede estar
formada por conductos abiertos, cauces naturales y conductos cerrados. El flujo
del agua en los conductos abiertos y cauces naturales solo puede darse con
superficie libre (formandose una interfase agua-aire); en cambio, en los conductos
cerrados el flujo del agua puede ser con superficie libre (seccidén transversal
parcialmente llena) o a presion (seccion llena).

En el disefio de una red de alcantarillado se recomienda que los conductos
cerrados o tuberias trabajen con superficie libre como si fueran canales. De esta
forma se aprovecha al maximo la capacidad de conduccion de las tuberias, segun
se vera mas adelante, y por otra se evita que entren en carga (o funcionen a
presion), ya que esto puede provocar que el agua escape del sistema y brote en
las calles ocasionando molestias y dafios.

Dado que es recomendable que una red de alcantarillado funcione con superficie
libre, en adelante se dara mayor énfasis a conceptos relativos al flujo con
superficie libre.

b) Tiempo: Si los tirantes, velocidades y gastos del flujo, correspondientes a
cualquier seccion transversal de la canalizacion, son constantes con respecto al
tiempo, el flujo se denomina permanente. En caso contrario, se le llama no
permanente. Por ejemplo, el transito de un hidrograma desde aguas arriba o la
influencia de la marea aguas abajo en un canal corresponde a un flujo no
permanente.

c) Distancia: Cuando en un flujo, los tirantes, las velocidades y los gastos en
cualquier seccion transversal a lo largo del canal son iguales, el flujo es uniforme.
De otra forma, es no uniforme o variado.

En caso de que los tirantes y las velocidades cambien abruptamente en distancias
cortas, tal como sucede por ejemplo en un salto hidraulico, el flujo se considera
rapidamente variado. En la mayoria de las ocasiones, el flujo no uniforme es
gradualmente variado, pues las velocidades y los tirantes en cada seccién varian
poco a poco a lo largo de la conduccion.

Existen casos en que un canal descarga un gasto a otro canal por medio de un
vertedor lateral o de fondo. El flujo que se da en el tramo del canal donde funciona
el vertedor es gradualmente variado, pero también se le considera espacialmente
variado por que el gasto varia con la longitud.

d) Fuerzas predominantes en el movimiento del fluido: El flujo del agua en una
tuberia, en un canal o sobre una superficie puede ser clasificado de acuerdo a la
distribucion de velocidades y a la naturaleza de las trayectorias de las particulas
del agua. En ambas se manifiestan fuerzas debidas a la viscosidad del fluido y a
su inercia, pero en la mayoria de los flujos de agua encontrados en la practica
dominan las fuerzas inerciales.

Cuando dominan las fuerzas debidas a la viscosidad del fluido, el flujo se
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denomina laminar porque las particulas del agua parecen desplazarse en
pequefias capas con trayectorias suaves. En cambio, cuando las fuerzas
generadas por la gravedad o inercia del flujo tienen mayor influencia, se le
denomina turbulento debido a que las particulas siguen trayectorias irregulares y
aleatorias. Entre ambos, existe un intervalo al cual se le llama de transicion. A este
respecto pueden consultarse mayores detalles en libros referentes a Mecanica de
Fluidos.

En la mayoria de los analisis usuales del flujo en tuberias y canales, el flujo sera
turbulento. La definicion del tipo de flujo (laminar, de transicion o turbulento), se
basa en el parametro adimensional conocido como Numero de Reynolds, el cual
relaciona las fuerzas inerciales con las viscosas como

%9
R="" (3.4)

donde R es el numero de Reynolds (adimensional), V la velocidad media del flujo
(m/s), L una longitud caracteristica (m); v la viscosidad cinematica del fluido
(m?%s). La longitud caracteristica es el diametro D en tuberias a presién, y en
conducciones a superficie libre es igual al cuatro veces el radio hidraulico R.

La definicion del tipo de flujo se hace con respecto a los siguientes intervalos del
numero de Reynolds:

Conducciones a
Tipo de flujo presion (tuberias) superficie libre (canales)
Laminar R <2,300 R <500
De transicion 2,300 < IR <4,000 500 < R <12,500
Turbulento R > 4,000 R >12,500

El flujo turbulento con superficie libre puede aun dividirse en tres subtipos de
acuerdo al comportamiento hidraulico del flujo con respecto a las paredes del
conducto. Si los efectos de la viscosidad del fluido tienen mayor influencia que la
rugosidad del conducto, el flujo es con pared hidraulicamente lisa. En caso
contrario se le llama flujo con pared hidraulicamente rugosa, y entre ambos existe
un intervalo de transicion.

Para determinar el subtipo en flujo turbulento se plantea que

v. = [2RS, (3.5)

donde v- es conocida como la velocidad al cortante (m/s); g la aceleracion de la
gravedad (m/s?), R es el radio hidraulico (m); St la pendiente de friccion (su
definicion se indica mas adelante).
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Conocida la velocidad al cortante se evalua el parametro siguiente:

Y8
Y

(3.6)

donde k es la altura promedio de las irregularidades existentes en las paredes de
una conduccién (m), denominada como “rugosidad equivalente”, y su valor
aparece en tablas dependiendo del tipo de material; v la viscosidad cinematica del
agua (m?/s).

Si el parametro definido por la ecuacion 3.6 es menor a 4, el flujo es con pared
hidraulicamente lisa; si se encuentra entre 4 y 100, se encuentra en el intervalo de
transicion y por ultimo, si es mayor a 100 se trata de un flujo con pared
hidraulicamente rugosa (Chaudhry, 1993).

En la mayoria de los flujos que se encuentran en la practica, el flujo sera
turbulento con pared hidraulicamente rugosa por lo que se podran utilizar las
féormulas desarrolladas para tales condiciones.

e) Nivel de energia: El flujo del agua con superficie libre también puede ser
clasificado de acuerdo al nivel de energia contenido en el propio flujo. Asi, pueden
establecerse tres tipos de flujo: subcritico, critico o supercritico. Para diferenciarlos
se emplea el parametro adimensional conocido como numero de Froude:

F-V_ (3.7)

Y
g—
(24

donde ZF es el numero de Froude; V la velocidad media del flujo (m/s); g la
aceleracion de la gravedad (m/s?) ; Y el tirante hidraulico (m), definido segun la
ecuacion 3.2.

La ecuacion anterior representa una relacion entre las fuerzas debidas a la inercia
(numerador) y a la gravedad (denominador). Si ambas son iguales, IF =1,y el
flujo se define como critico. En caso de que dominen las fuerzas debidas a la
inercia del flujo (Z > 1) el flujo es supercritico, y por ultimo, si tienen mayor
influencia las fuerzas debidas a la gravedad (ZF < 1) y el flujo es considerado
como subcritico.

3.3. ECUACIONES BASICAS

Las ecuaciones basicas de la Hidraulica se derivan de los principios fundamentales
de conservacion de masa, cantidad de movimiento y energia aplicados a un volumen
de control, dando origen a las ecuaciones llamadas de continuidad, cantidad de
movimiento y energia, respectivamente. Dichas ecuaciones poseen formas generales
que se pueden simplificar o adaptar segun el tipo de flujo que se presenta o el
fendbmeno que se quiere analizar.
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La aplicacion particular de uno o varios de los principios de conservacion en un
problema real permite definir una ecuaciédn o un conjunto de ecuaciones cuya
solucion en un instante representa las condiciones del flujo y valia aquellas variables
de interés relativas al flujo.

En el analisis del escurrimiento del agua se acostumbra manejar la ecuacion de
continuidad empleando unidades de flujo volumétrico o gasto [L¥/T], (m?%s), la
ecuacion de cantidad de movimiento con unidades de fuerza por unidad de masa
[(ML/T?)/M=L/T?], (m/s?); la ecuacién de la energia en unidades de fuerza por
distancia por unidad de peso [(ML/T?)L/(ML/T?)=L], (m).

A continuacién se anotan las ecuaciones fundamentales de la Hidraulica, para
analizar el escurrimiento del agua en conducciones a presion o con superficie libre,
asi como algunas de las formas que toman ellas en casos concretos encontrados en
redes de alcantarillado.

3.3.1. Continuidad.

El principio de conservaciéon de masa o de continuidad establece que “La diferencia
entre la cantidad de masa que ingresa a un volumen de control y aquella que se
extrae del mismo es igual al cambio en el almacenamiento dentro del propio
volumen”, lo cual escrito en términos matematicos equivale a

dv
T D -Dm, (3.8)

donde dV es un elemento diferencial de volumen y dt es un diferencial de tiempo,
siendo el cociente de ambos un incremento o decremento de volumen por unidad de
tiempo segun el signo (positivo o negativo respectivamente). En el miembro de la
derecha, el primer término es la suma de aquella masa que entra al volumen de
control y el segundo término la que sale.

La cantidad de agua en el volumen de control, asi como la que entra o sale del
mismo podra cuantificarse en unidades de: masa (kg), peso (N) o de volumen (m?)
por unidad de tiempo (kg/s, N/s o m*/s), siendo las Ultimas las que dan origen al
concepto de flujo volumétrico o gasto (Q), tan comun en la practica. El gasto puede
ser evaluado en una seccién transversal de un flujo si se conocen la velocidad media
del flujo y el area hidraulica, pues su producto es precisamente igual al gasto.

0=AV (3.9)

donde Q es el gasto (m®/s); A el area hidraulica (m?); 17 la velocidad media del flujo
(m/s).

La ecuacién 3.8 puede ser usada para realizar transitos de avenidas en vasos o

almacenamientos donde interesa obtener la variacién de nivel con respecto al tiempo
de acuerdo a un hidrograma de entrada al vaso y una politica de operacion de
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extracciones del mismo.

Otra aplicacién consiste en el flujo en una tuberia o en un cauce, donde pueden
seleccionarse dos secciones transversales (sean éstas las secciones 1 y 2,
respectivamente), separadas entre si cierta distancia en la cual no existan
aportaciones o extracciones de agua. Si se considera flujo permanente, es decir, que
el gasto no varia con el tiempo, entonces la cantidad de agua por unidad de tiempo
que ingresa al volumen de control sera igual a aquella que lo abandona. De esta
forma, expresando la ecuacién de continuidad como flujo volumétrico se obtiene

s

0, =0, o AVi=A1, (3-10)

La propia ecuacién 3.8 puede emplearse en redes de alcantarillado, de distribucién
de agua potable o en cauces donde existen confluencias o conexiones de tuberias
(en ocasiones llamadas nudos). Basta asignar un signo (positivo o negativo) a
aquellos flujos que ingresan al nudo siendo entonces los flujos de egreso de signo
contrario. Asi, la expresiéon 3.8 toma la forma

20.=2.4, (3.11)

donde el primer miembro se refiere a la suma de los gastos de ingreso al nudo
(entrada) y el segundo miembro a la suma de los gastos que abandonan el nudo
(salida).

Finalmente, un desarrollo un poco mas complicado permitira establecer la ecuacion
de continuidad en flujo no permanente sin considerar aportaciones o extracciones
laterales (Chaudhry, 1993), que mas adelante sera una de las bases para el transito
de avenidas en colectores:

V—+A—+—=0 (3.12)
En esta expresion x es la direccién normal al flujo en un sistema de coordenadas y ¢
el tiempo.

3.3.2. Cantidad de movimiento

La ecuacion de conservacion de cantidad de movimiento se deriva de la segunda ley
de Newton del movimiento, la cual establece que “El producto de la masa de un
cuerpo por la aceleracion es igual a la resultante de todas las fuerzas que actuan
sobre él, incluyendo su propio peso”. Escrito en términos matematicos se tiene que:

F=ma (3.13)

donde F es la fuerza resultante o suma de fuerzas, » es la masa del cuerpo y « es la
aceleracion.
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La aceleracion se define como la derivada total de la velocidad 17 con respecto al
tiempo ¢ por lo que la expresion anterior puede escribirse como:

F = dV) (3.14)
dt

El producto de la masa por la velocidad (»~1”) es conocido como cantidad de
movimiento. Cabe hacer notar que la suma de fuerzas, asi como la velocidad o la
aceleracion deben expresarse en términos vectoriales.

La ecuacion 3.14 puede ser aplicada a un volumen de control en un canal donde al
realizar la suma de las fuerzas que actuan sobre el mismo (presién, peso propio y
friccion) y considerando flujo no permanente (Chaudhry, 1993) se obtiene

o o oY
E+V§+ga:g(5—j}) (3.15)

donde S es la pendiente del cauce y las otras variables ya fueron definidas.

La expresion 3.15 es la ecuacién de cantidad de movimiento para flujo no
permanente con superficie libre y se emplea en conjunto con la ecuaciéon de
continuidad (expresién 3.12) para realizar transitos de avenidas en cauces 0 en
colectores. A ambas se les denomina como “Ecuaciones de Saint Venant” por
haber sido Saint Venant quien las desarrollé en 1871.

3.3.3. Energia

La energia total contenida en un fluido en movimiento es la suma de las energias
correspondientes a la posicion o elevacion del flujo con respecto a un nivel de
referencia (energia potencial), la presion estatica (energia de presion) y la presion
dinamica (energia cinética); lo cual expresado en términos matematicos para un flujo
con superficie libre se puede escribir como

VZ
H=z+y+0— (3.16a)
28

y para flujos a presion de la manera siguiente:

il (3.16b)
Y28
donde
H energia total o carga hidraulica (m)
b nivel del fondo del cauce en conducciones con superficie libre o del eje

de la tuberia en conducciones a presidn con respecto a un nivel de
referencia (m), el cual equivale a la carga de posicion
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y tirante del flujo o carga de presion en conducciones con superficie libre
(m)
» presion manométrica (N/m?)
y peso volumétrico (N/m®)
/Y carga de presion en conducciones a presion (m)
|74 velocidad media del flujo (m/s)
g aceleracion de la gravedad (m/s?)
a Coeficiente de Coriolis o de energia (adimensional)

17/2¢  Carga de velocidad (m)

El coeficiente de Coriolis se incluye en las ecuaciones anteriores debido a que se
considera una velocidad media del flujo y no la distribucién real de velocidades.

De acuerdo al principio de conservacion de la energia aplicado a un flujo con
superficie libre, “La energia contenida en un flujo no cambia a lo largo de la
trayectoria del mismo, solo existen transformaciones entre sus componentes”. De
esta forma, al aplicar dicho principio entre dos secciones transversales de un flujo
con superficie libre (Figura 3.2) se obtiene la ecuacién de la energia (Chaudhry,
1993):

2

VY Vv
21+F;/1+a121=22+p2+a222+2h (3.17b)

donde el ultimo término es la suma de las pérdidas por friccién y locales entre las
secciones 1y 2, las cuales se definen mas adelante.

Cuando no se toman en cuenta las pérdidas de carga en las ecuaciones 3.17 se
tiene la ecuacién de Bernoulli, la cual es igual a una constante que define un
horizonte de energia, es decir, la linea de energia maxima disponible en el flujo. Es
relativa y depende de la seccidn en la que se inicie el analisis.

Por otra parte, la linea que une los valores de las energias totales en cada seccion
transversal a lo largo de la conduccién es conocida precisamente como linea de la
energia o gradiente energético. Si solo se considera la suma de las energias de
posicion y de presidn, se obtiene como resultado la linea piezométrica o gradiente
hidraulico, la cual equivale al perfil de la superficie del agua en conducciones a
superficie libre.
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a) En canales (con superficie libre). b) En tuberias (a presion).

Figura 3.2 Ecuacidén de la energia aplicada entre dos secciones transversales.

3.3.4. Energia especifica

Si en la ecuacion 3.16a no se toma en cuenta la carga de posicion, entonces se trata
de la ecuacién de energia especifica E (m):

2

E=y+a— (3.18)
2g

Esta ecuacién es importante para la determinacion de ciertos parametros del flujo de
acuerdo a su nivel de energia (régimen subcritico, critico o supercritico).

Cuando se realiza una grafica de la ecuacion 3.18 en funcion del tirante y y de un
gasto constante, se obtiene una curva tal como la mostrada en la Figura 3.3, donde
se observa que existe un nivel de energia minima o critica correspondiente al
denominado tirante critico.
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Figura 3.3. Diagrama de energia especifica.

La energia minima es aquella que requiere el flujo para conducir cierto gasto a través
de una seccién particular en una conduccioén con superficie libre. Fuera del punto de
energia minima (tirante critico), la grafica muestra dos ramas para niveles de energia
mayores a la minima, los cuales corresponden a tirantes en flujo subcritico (rama
superior) y en supercritico (rama inferior), los cuales se presentaran segun la
pendiente del cauce. Cuando ambos tirantes tienen el mismo nivel de energia se les
llama tirantes alternos.

A partir de la ecuacion 3.18 es posible determinar el tirante critico. Para su calculo se
deriva la ecuacion 3.18 y se iguala a cero (se busca el minimo de una funcion).
Mediante algunos pasos matematicos se obtiene la expresion (Chaudhry, 1993):

Q2 A3

= =— (3.19)
g B

A
donde Q es el gasto (m%s); g la aceleracion de la gravedad (m/s?); A el area
hidraulica (m?); B el ancho de superficie libre (m).

3.3.5. Funcidn cantidad de movimiento o Fuerza especifica

A partir del analisis del salto hidraulico (Figura 3.4) se define la funcién cantidad de
movimiento como (Apuntes Sotelo,1997)

2

_o
VR (3.20)

donde M es la cantidad de movimiento; Q el gasto (m3/s); ¢ la aceleracion de la
gravedad (m/s?); A el area hidraulica (m2); z, la profundidad desde la superficie libre
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del agua hasta el centro de gravedad de la seccion (m). A la cantidad de movimiento
se le conoce también como “fuerza especifica” por que se establece por unidad de
peso [kgr /(kgr /m?3)].

o

kﬂ;ﬂj R L R M,=M,

Figura 3.4 Andlisis del salto hidraulico.

N

N

Para un gasto dado, la funcion cantidad de movimiento depende unicamente del
tirante (y). La representacion de la grafica de M contra y, muestra que para un valor
de M, existen tirantes y; y y» que reciben el nombre de “conjugados”, y que
corresponden a los tirantes antes y después del salto (My = M;). Asi, el tirante
conjugado mayor corresponde a flujo subcritico y el menor a supercritico. El punto C
de la Figura 3.4 b corresponde al tirante critico

Cuando se observa en la grafica de energia especifica se nota que los tirantes
conjugados (Figura 3.4c), no poseen la misma energia (E1 # E»). Esto se debe a la
pérdida de energia que ocurre en el salto por la turbulencia.

3.4. PERDIDAS DE CARGA

Las pérdidas de carga o de energia indicadas en las ecuaciones 3.17 se deben a los
obstaculos que enfrenta el fluido en su movimiento (por cambios de direccion, area,
accesorios de cierre, etc) y a los esfuerzos cortantes desarrollados sobre las paredes
de la conduccion.

Las pérdidas debidas a esfuerzos cortantes en la pared de la conducciéon son
conocidas como pérdidas por friccion y a las otras (las que se generan por cambios
de direccion, de area) se les llama locales. En conducciones de gran longitud, la
magnitud de las pérdidas locales pueden ser pequefias en comparacion con las
pérdidas por friccidn, por lo que a las pérdidas locales también se les llama pérdidas
menores.

Las pérdidas por friccion se pueden evaluar segun la expresion general

by=S,L (3.21)
donde h; es la pérdida de carga por friccion (m); St la pendiente de friccién o
pendiente de la linea de energia (adimensional); L la longitud del tramo donde se

evaluan las pérdidas (m).

En la practica, la pérdida de carga por friccion desconocidas y para determinarla se
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emplean expresiones empiricas como la de Darcy-Weisbach, recomendada en el
célculo del flujo en tuberias a presién, y la de Manning que se usa en flujos con
superficie libre, aunque también se puede emplear para conducciones a presion.

3.4.1. Formula de Darcy-Weisbach

La expresion de Darcy-Weisbach, para el calculo de las pérdidas por friccién en
tuberias a presion se escribe como:

L1
by —fgg (3.22)

donde hs la pérdida de carga (m); f el factor de resistencia (adimensional); L la
longitud del tramo en consideracién (m); D el didmetro de la tuberia (m); V la
velocidad media del flujo (m/s); g la aceleracién de la gravedad (m/s?).

Para calcular el factor de friccion f, se utiliza la ecuacion de Colebrook-White:

pl % P,
Z ——z + =4 —+ h 3.23
L+ by alZg ) a, Z t ( )

donde k es la altura de rugosidad equivalente (m) y R el numero de Reynolds
(adimensional).

Para facilitar el calculo del factor de friccién, la ecuaciéon 3.23 junto con otras
complementarias han sido dibujadas en un plano que tiene como coordenadas el
numero de Reynolds y el factor de fricibn dando lugar al diagrama de Moody (Figura
3.5). O bien, se han planteado expresiones aproximadas en las cuales aparece una
sola vez el factor de friccidn, tal es el caso de la desarrollada por Swamee y Jain,
(1976).

/o 0.25 (3.24)

1 [é 574)2
°8 37D " R

la cual es valida en los intervalos 10° < k/D < 102 y 5x10°® < R < 108, y posee un
error relativo de £1.0%. En esta expresion k es la “altura de rugosidad equivalente de
granos de arena” (m); D el diametro (m); R el numero de Reynolds calculado para el
flujo en particular (el valor de la velocidad puede suponerse e ir afinando el calculo
de f hasta obtener un valor preciso). En la tabla 3.1 se muestran algunos valores de
la rugosidad equivalente para diversos materiales.

32



Regresar

Tabla 3.1. Rugosidad absoluta de diversos materiales.

Material Rugosidad absoluta
£ (mm)
- Fibrocemento. 0.025 a 0.030
- Concreto:
En galerias, colado con cimbra normal de madera. 1 a 2
En galerias, colado con cimbra rugosa de madera. 10
Armado en tubos y galerias, con acabado interior
cuidadosamente terminado a mano. 0.01
De acabado liso 0.025
Armado, con acabado liso y varios afios de servicio. 0.2 a 0.3
Alisado interiormente con cemento. 0.25
En galerias, con acabado interior de cemento. 15 a 16
Con acabado normal. 1 a 3
Con acabado rugoso. 10
Presforzado. 0.25
- Cemento:
Liso. 0.3 a 0.8
No pulido. 1 a 2
- Mamposteria:
De piedra, bien junteada. 1.2 a 25
De piedra rugosa, sin juntear. 8 a 15
De piedra, mal acabada. 15 a 3
- Policloruro de vinilo o PVC con juntas espiga-campana a
intervalos de 6 a 9 m. 0.06
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3.4.2. Férmula de Manning

La férmula de Manning es la mas empleada por su sencillez y porque se dispone de
gran cantidad de datos para estimar el coeficiente de rugosidad “»’. Ademas, es
recomendada en el calculo de flujos con superficie libre y en conductos cerrados con

seccién parcialmente llena, se define como
1 2/3 ¢1/2
= ;R S5 (3.25)

donde 1~ es la velocidad media del flujo (m/s); » el coeficiente de rugosidad (s/m"?); R
el radio hidraulico (m); S, la pendiente de friccion (adimensional).

Para estimar el valor del coeficiente de rugosidad », se usan instrucciones, tablas e
incluso fotografias con diferentes condiciones del cauce.

Existen varios factores afectan el valor del coeficiente de rugosidad, entre los que se
encuentran principalmente: aspereza de la superficie de la conduccién, presencia y
tipo de vegetacion, irregularidades y obstrucciones en la conduccion, depdsitos de
materiales y erosion, tamafio y forma de la conduccién, material suspendido y
transporte de fondo. En la tabla 3.2 se presentan algunos valores de .

3.4.3. Pérdidas locales

Las pérdidas locales o menores son generadas por transiciones (cambios de
seccion), uniones de tuberias, curvas (cambios de direccion), entradas, salidas,
obstrucciones, y dispositivos de control tales como orificios y compuertas. Tales
pérdidas de carga ocurren en cortas distancias y son representadas como una caida
en la linea de gradiente de energia. Cuando L/D >> 1,000 las pérdidas locales son
generalmente muy reducidas en comparacion con las de friccién por o que suelen
despreciarse.

Se acostumbra valuar las pérdidas locales en funciéon de un coeficiente multiplicado
por la carga de velocidad (V %/2g), segun la ecuacién general

2
hek ' (3.26)
29

donde K es el coeficiente de pérdida.

Dicho coeficiente depende del tipo de pérdida, tipo de flujo (a presion o a superficie
libre), y a veces del tipo de régimen (subcritico o supercritico).

El coeficiente de pérdida local K en redes de alcantarilado que trabajan con
superficie libre, se puede estimar de acuerdo al tipo de pérdida de las formas
siguientes:
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a) Pérdidas por transicion. Implican un cambio de seccion transversal. Se calculan
de acuerdo a la diferencia de velocidades entre los extremos de la transicién de
acuerdo a las expresiones:

2 2
* Contraccion H, = K(—Z——lj para 17,> 1/, (3.27a)
2 24
. . T/12 V22
Expansion H =K|—-— para 17,> 1/, (3.27b)
2g 24

donde H; y He son las pérdidas de carga (m) por contracciéon y expansion,
respectivamente; K. y K¢ los coeficientes de pérdida por contraccién y expansion
(adimensionales), y los demas términos representan la diferencia de cargas de
velocidad (m) entre las secciones 1y 2 correspondientes a la entrada y a la salida de
la transicion. Los valores de los coeficientes K. y K se anotan en la Tabla 3.3.
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Tabla 3.2. Valores del coeficiente de rugosidad nde Manning para diferentes
materiales (ASCE, 1992).

Material del conducto Coeficiente n

(s/m'")
Conductos cerrados:
- Tubos de Fibrocemento. 0.011 a 0.015
- Enladrillados. 0.013 a 0.017

- Tubos de Hierro colado con sello, revestidos con cemento. 0.011 a 0.015
- Concreto (monolitico):

Formas redondeadas. 0.012 a 0.014

Formas angulosas (rugosas). 0.015 a 0.017

Tubo de concreto. 0.011 a 0.015
- Tubos de metal corrugado (con corrugaciones de %" x 274"):

Plano. 0.022 a 0.026

Con plantilla pavimentada. 0.018 a 0.022

Revestido con asfalto. 0.011 a 0.015
- Tubos de plastico. 0.011 a 0.015
- Tubos de arcilla vitrificada. 0.011 a 0.015

Canales abiertos:
- Canales revestidos:

Asfalto. 0.013 a 0.017
Enladrillados. 0.012 a 0.018
Concreto. 0.011 a 0.020
Mamposteria o roca. 0.020 a 0.035
Cubierta vegetal. 0.030 a 0.4
- Canales excavados o dragados:
Tierra, recto y uniforme. 0.020 a 0.030
Tierra, sinuoso y bastante uniforme. 0.025 a 0.040
Roca. 0.030 a 0.045
Sin mantenimiento. 0.050 a 0.14
- Canales naturales (corrientes menores con ancho
superficial menor a 30 m):
Con secciones regulares. 0.030 a 0.070
Con secciones irregulares y pequefios vasos de
almacenamiento. 0.04 a 0.1
37



Tabla 3.3. Coeficientes de pérdida por contraccion (Kc) y por expansion (Ke).

(@) Contraccion K..

R

d

V——->

V2

—>V d

d/D Ke

0.2 0.5

0.4 0.4

0.6 0.3

0.8 0.1

1.0 0

(b) Expansién K.

0* D/d=3 D/d=1.5
10 0.17 0.17
20 0.40 0.40
45 0.86 1.06
60 1.02 1.21
90 1.06 1.14
120 1.04 1.07
180 1.00 1.00

* El angulo 6 es el angulo en grados entre los lados de la zona de transicion.

b) Pérdidas por entrada. Las pérdidas por entrada se calculan mediante un
coeficiente de pérdida, segun la ecuacién 3.26. En la tabla 3.4 se indican
algunos de sus valores cuando se trata de almacenamientos.
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Tabla 3.4. Coeficiente de pérdidas por entrada desde un almacenamiento.

L L — o
—

g —— C:>_

Orillas cuadradas Tubo proyectado hacia Orilla ligeramente

(K=0.5) adentro (K=0.8) redondeada (K=0.25)
\\Q %
Campana proyectada hacia adentro Orilla completamente redondeada
(K=0.2) (K=0.1)

c) Pérdidas por conexiones y pozos de visita. Las conexiones son puntos donde
dos o mas tuberias se unen hacia otra generalmente de mayor diametro. Se
disefian en el sistema de drenaje como un punto critico donde el flujo cambia de
direccion.

En una union, el flujo de las tuberias que llegan a la misma debe incorporarse a la
tuberia de salida de forma suave, evitando turbulencias, que generen altas pérdidas
de carga. Entre los factores que generan esto ultimo se encuentran: angulos
mayores de 60° entre las tuberias de llegada y de salida, grandes diferencias de
cotas de plantilla entre ambas (mayores a 15 cm), y la ausencia de un canal de
encauzamiento en el fondo de la estructura de unioén en el caso de tuberias.

Las pérdidas de carga en pozos de visita en redes de alcantarillado varian
tipicamente del 20 al 30% de las pérdidas totales de carga. En ciertos casos pueden
ser mayores, pero para evitarlo deben hacerse disefios cuidadosos y vigilar que las
especificaciones se cumplan durante la construccién del sistema.

En una unidn recta en un pozo de visita, donde no existe cambio de diametro,
pueden estimarse las pérdidas de carga de acuerdo a la expresion

2

| %
H,=005—— (3.28)
2g

donde H, es la pérdida de carga ocasionada por el pozo de visita (m).

En las figura 3.6, 3.7 y 3.8 se muestra la forma de calcular las pérdidas de carga por
turbulencia en ciertos casos encontrados usualmente en tuberias de redes de
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alcantarillado, entre los que se encuentran: uniones en cajas, pozos de visita y
curvas hechas con tramos de tuberia o con piezas especiales.

d) Coeficiente de pérdidas en curvas. Las pérdidas en curvas en canales abiertos
pueden ser estimadas utilizando los coeficientes anotados en la Tabla 3.5, en
conjuncion con la ecuacion 3.26. Si el cociente del radio de la curva sobre el
ancho del canal (r/b) es mayor a 3, entonces la pérdida de carga por curva es
despreciable.

Tabla 3.5. Coeficientes de pérdida por curvas (K;) en canales abiertos.

r/b Kc

2.5 0.02
2.0 0.07
1.5 0.12
1.0 0.25

Las pérdidas de carga en curvas en conductos cerrados pueden ser calculadas
utilizando la figura 3.8 y la ecuacién 3.26. Los valores obtenidos de la figura 3.8
corresponden a flujos con altos numeros de Reynolds, tales como los que se
encuentran en la practica.
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Figura 3.6. Pérdidas menores por turbulencia en estructuras:

Caso | Alcantarilla en la linea principal (a) planta y (b) corte.

Caso Il Alcantarilla en la linea principal con ramal lateral (a) planta y (b) corte.

Caso lll Pozo de visita en la linea principal con ramal a 45° (a) planta y (b) corte.

Caso IV Pozo de visita en la linea principal con ramal a 90°.
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Para el caso VII, la pérdida de carga aplicada en el
punto PC para unalongitud de curva:
Vz
- Radio = Diametro del tubo: 4, = 0.502—1
£
2
- Radio = 2 a 8 veces el diametro del tubo: 4, = 0.252—1
g
2
- Radio = 8 a 20 veces el diametro del tubo: 4, = 0.402—1
g
- Radio mayor a 20 veces el diametro del tubo: 4, =0

Cuando se utilizan curvas con angulo diferente de 90°¢ se
aplican los siguientes factores a los de una curva de 90 ©
- Curva de 60°: 85%,
- Curva de 45°: 70% y
- Curva de 22.5°: 40%.

Para el caso VI, la pérdida de
carga aplicada al principio de la

curva es:
2

Vl
Curvade 90°: 4, =0.50——

28

2

Curva de 60° 4, =0.43——
28

2

Curvade 45° h, =0.35——
28

2

Curvade 22.5° /, =0.20——
28

Figura 3.7. Pérdidas menores por turbulencia en estructuras:

Regresar

Caso V Conexion en “Y” de 45° (a) planta y (b) corte.
Caso VI Cabeza de atarjea al principio de una linea (a) planta y (b) corte.
Caso VIl Curvas a 90°,y

Caso VIII Curvas donde el radio de la curva esigual al diametro de la tuberia.
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Figura 3.8. Coeficiente de pérdida de carga en curvas de colectores.
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Coeficiente de pérdidas por salida. Esta pérdida por salida vale:

donde K se obtiene de la tabla 3.6

Tabla 3.6. Coeficientes de pérdida por salida.

Aq

As/Aq K
0.1 0.83
0.2 0.84
0.3 0.85
04 0.87
0.5 0.88
0.6 0.90
0.7 0.92
0.8 0.94
0.9 0.965

1 1.0
__ \/
As
Vs
V,

Figura 3.9. Pérdida por salida.
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3.5. FLUJO EN CONDUCTOS CERRADOS

El flujo en conductos cerrados puede ser a presion a superficie libre. En las redes de
alcantarillado se recomienda que los conductos se disefien con suficiente capacidad
para trabajar con superficie libre y en la practica, ellos se disefan para funcionar con
gasto maximo a superficie libre. Sin embargo, en ocasiones trabajan a presiéon por
obstrucciones, hundimientos, etc.

En este apartado se presenta en forma breve las formas en que pueden calcularse
los flujos en colectores de alcantarillado pluvial.

3.5.2 Flujo a presion

El calculo del flujo permanente a presion en tuberias es mas sencillo en comparacion
al flujo con superficie libre En la mayoria de los casos, sera de interés obtener la
capacidad de conduccion de una tuberia asi como las pérdidas de carga
involucradas, dado que se conocen las caracteristicas de la tuberia (material, seccién
transversal, pendiente). Por otra parte, en el disefio de redes de alcantarillado los
gastos de diseno son obtenidos por métodos hidrolégicos, por lo que interesa
determinar las condiciones geométricas de una tuberia dados el material de la misma
y las pendientes minima y maxima de diseno.

En general, se utilizan las ecuaciones de continuidad (3.10) y de energia (3.17b).
Ademas, se recomienda emplear la ecuacién de Darcy-Weisbach para calcular las
pérdidas de carga.

Ejemplo 3.1

Calcular el diametro de una tuberia de concreto de seccion circular que debe
conducir un gasto de 5 m%s entre dos puntos alejados una distancia de 1,000 m. Es
conveniente que la pérdida de carga no sea mayor a 30 m por restricciones locales
del terreno y de construccion.

Solucién

Existe una serie de diametros de la tuberia, que podrian cumplir con las condiciones
de diseno; sin embargo, el criterio del menor costo econémico exige que el diametro
sea el minimo necesario.

Para encontrarlo se prueba con una serie de diametros comerciales hasta que uno
de ellos cumpla con las condiciones de disefio.

Por ejemplo, para una tuberia de 1 m de diametro:

Parametros geométricos de la seccion circular:

- Area hidraulica: A=——=—""-=078m
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- Perimetro mojado: P=nD=mn(l)=3142 m

e A 0785 m’ .
- Radio hidraulico: R=—=——=025m o)
P 3142 m
D 1m
R=—=—=025m
4 4

Pérdidas de carga:
Se aplicara la ecuacion de Darcy - Weisbach:
Sea la viscosidad cinematica del agua (a 20 °C): v=1x10" m’/s

Por otra parte, de la ecuacion 3.9, la velocidad es

m
I ===——1" 637 mfs
A 0.785m

Asi, el numero de Reynolds (ecuacion 3.4) es

D 637 m/sx1m
v 1x107 m?%/s

=6'366,198

De la tabla 3.1, para tubos de concreto reforzado con acabado liso y varios afios de
servicio, la rugosidad absoluta £ varia de 0.2 a 0.3 mm, o de 0.0002 a 0.0003 m, por
lo que se tomara el valor medio: 4= 0.00025 m.

Para obtener el factor de resistencia / se emplea la ecuacion 3.24 o el diagrama
universal de Moody para flujo en tuberias (Figura 3.11). De esta forma:

0.25 0.25
f= = —=0.0146

£ 574\ 0.00025 m 5.74
log + 0.9 log + 0.9
37D R 37x1m | (6366198)

valor que puede compararse con el obtenido a partir del diagrama de Moody, por lo
que finalmente las pérdidas son (ecuacién 3.22):

L1? 1,000 m (6.37 mjs)’
b, = f———=00146 5
D 2g Im 2x981 m/s

=30.2 m

Se aprecia que el diametro propuesto cumple practicamente con la restriccion de las
pérdidas de carga permisibles, por o que se acepta el diametro propuesto de 1 m.
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3.5.2. Flujo con seccidn parcialmente llena

Cuando en un conducto cerrado el flujo se realiza a superficie libre, se dice que
funciona parcialmente lleno. Se recomienda este tipo de funcionamiento hidraulico en
redes de alcantarillado, para evitar que los conductos trabajen a presién porque el
agua podria brotar de las alcantarillas hacia las calles.

Se acostumbra disefiar los conductos de una red de alcantarillado para que trabajen
a superficie libre, por ejemplo, entre el 80 y 90 % de su diametro al conducir el gasto
de disefio. Por ello resulta importante el calculo del flujo en tuberias con esta
condicion.

En una seccidn circular los parametros hidraulicos con seccidén parcialmente llena,
tales como el area hidraulica, el perimetro mojado y el ancho de superficie libre
pueden calcularse con las expresiones siguientes:

2 [—
En grados: A= %ang cos(r Jj —(r= )\ (D= ) (3.29%)
r
_m r —Jj .
=0 208 cos( ; (3.30%)
B=2\y(D-y) (3.31)
En radianes: A =r%ang cos(r — Jj —(r— )\ (D -y (3.29b)
r
P=2rang cos(r_yj (3.30b)
r

B=2y(D-y) (3.30c)

donde A es el area hidraulica; P el perimetro mojado; B el ancho superficial; » el
radio de la seccion (r = D/2); D el didmetro; y el tirante en la seccion.

Para simplificar los calculos se han obtenido relaciones entre las diferentes variables
hidraulicas de interés en una tuberia de seccién circular, teniendo como base las
calculadas a seccion llena con la férmula de Manning, con respecto a las
correspondientes a un tirante determinado (Figura 3.10). Por otra parte, también se
dispone de tablas de diferentes parametros hidraulicos (Tabla 3.7).

Se aprecia en la figura 3.10 que los efectos de la rugosidad de las paredes del
conducto no son constantes a medida que cambia el tirante, por lo que se han
corregido las curvas correspondientes a la velocidad y al gasto para diferentes
tirantes considerando tanto a los coeficientes de resistencia, de Manning y de Darcy-
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Weisbach, como variables. También se observa que el gasto maximo que puede
conducir una tuberia se da con un tirante cercano al 95% del diametro de la tuberia.

1.00

VIV

9Q

0.80

a/A

n/N

r/R

0.60

v/V nvar

q/Q var

0.40

0.20

0.00 =
0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20 o

v/V, q/Q, a/A, y r/R

Figura 3.10. Relaciones entre elementos hidraulicos de una tuberia de seccién
circular.

Ejemplo 3.2

Calcular el gasto critico y el normal que puede conducir una tuberia de concreto a
superficie libre con un tirante igual al 80% del diametro. La pendiente de la tuberia es
0.004 y el diametro de ella es de 1.2 m.

Solucién

Para una tuberia de concreto, el coeficiente de rugosidad de Manning es n = 0.013
(Tabla 3.2). De la tabla 3.7, para una relaciéon y/D = 0.8, puede obtenerse el gasto
critico de

13%2 =1.93583 por lo cual

0. =193583 D”” =1.93583(1.2)"* = 3.054 m’/s
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J A nQ 12} 2 A nQ 12}
D D2 D8/3 . 51/2 D5/2 D D2 D8/3 . 51/2 DS/Z
0.01 0.0013 0.00005 0.00034 0.51 0.4027 0.16115 0.80048
0.02 0.0037 0.00021 0.00136 0.52 0.4127 0.16648 0.83071
0.03 0.0069 0.00050 0.00305 0.53 0.4227 0.17182 0.86148
0.04 0.0105 0.00093 0.00541 0.54 0.4327 0.17719 0.89278
0.05 0.0147 0.00150 0.00844 0.55 0.4426 0.18256 0.92463
0.06 0.0192 0.00221 0.01213 0.56 0.4526 0.18794 0.95701
0.07 0.0242 0.00306 0.01647 0.57 0.4625 0.19331 0.98994
0.08 0.0294 0.00407 0.02147 0.58 0.4724 0.19869 1.02342
0.09 0.0350 0.00521 0.02712 0.59 0.4822 0.20405 1.05746
0.10 0.0409 0.00651 0.03342 0.60 0.4920 0.20940 1.09207
0.11 0.0470 0.00795 0.04035 0.61 0.5018 0.21473 1.12726
0.12 0.0534 0.00953 0.04792 0.62 0.5115 0.22004 1.16303
0.13 0.0600 0.01126 0.05613 0.63 0.5212 0.22532 1.19940
0.14 0.0668 0.01314 0.06496 0.64 0.5308 0.23056 1.23638
0.15 0.0739 0.01515 0.07442 0.65 0.5404 0.23576 1.27400
0.16 0.0811 0.01731 0.08450 0.66 0.5499 0.24092 1.31226
0.17 0.0885 0.01960 0.09520 0.67 0.5594 0.24602 1.35118
0.18 0.0961 0.02203 0.10650 0.68 0.5687 0.25106 1.39080
0.19 0.1039 0.02460 0.11842 0.69 0.5780 0.25604 1.43114
0.20 0.1118 0.02729 0.13095 0.70 0.5872 0.26095 1.47223
0.21 0.1199 0.03012 0.14407 0.71 0.5964 0.26579 1.51411
0.22 0.1281 0.03308 0.15779 0.72 0.6054 0.27054 1.55682
0.23 0.1365 0.03616 0.17211 0.73 0.6143 0.27520 1.60040
0.24 0.1449 0.03937 0.18701 0.74 0.6231 0.27976 1.64491
0.25 0.1535 0.04270 0.20250 0.75 0.6319 0.28422 1.69041
0.26 0.1623 0.04614 0.21857 0.76 0.6405 0.28856 1.73698
0.27 0.1711 0.04970 0.23522 0.77 0.6489 0.29279 1.78470
0.28 0.1800 0.05337 0.25245 0.78 0.6573 0.29689 1.83367
0.29 0.1890 0.05715 0.27025 0.79 0.6655 0.30085 1.88400
0.30 0.1982 0.06104 0.28861 0.80 0.6736 0.30466 1.93583
0.31 0.2074 0.06503 0.30754 0.81 0.6815 0.30832 1.98933
0.32 0.2167 0.06912 0.32703 0.82 0.6893 0.31181 2.04468
0.33 0.2260 0.07330 0.34708 0.83 0.6969 0.31513 2.10212
0.34 0.2355 0.07758 0.36769 0.84 0.7043 0.31825 2.16194
0.35 0.2450 0.08195 0.38884 0.85 0.7115 0.32117 2.22447
0.36 0.2546 0.08641 0.41054 0.86 0.7186 0.32388 2.29014
0.37 0.2642 0.09095 0.43279 0.87 0.7254 0.32635 2.35950
0.38 0.2739 0.09557 0.45559 0.88 0.7320 0.32858 2.43322
0.39 0.2836 0.10027 0.47892 0.89 0.7384 0.33053 2.51220
0.40 0.2934 0.10503 0.50279 0.90 0.7445 0.33219 2.59762
0.41 0.3032 0.10987 0.52720 0.91 0.7504 0.33354 2.69108
0.42 0.3130 0.11477 0.55215 0.92 0.7560 0.33453 2.79480
0.43 0.3229 0.11973 0.57762 0.93 0.7612 0.33512 2.91204
0.44 0.3328 0.12475 0.60363 0.94 0.7662 0.33527 3.04774
0.45 0.3428 0.12983 0.63016 0.95 0.7707 0.33491 3.20988
0.46 0.3527 0.13495 0.65723 0.96 0.7749 0.33393 3.41249
0.47 0.3627 0.14011 0.68482 0.97 0.7785 0.33218 3.68351
0.48 0.3727 0.14532 0.71294 0.98 0.7817 0.32936 4.09047
0.49 0.3827 0.15057 0.74159 0.99 0.7841 0.32476 4.87463
0.50 0.3927 0.15584 0.77077 1.00 0.7854 0.31169 |  ———---
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y el gasto normal de la relacion D:“—%/z =0.30466 con lo que
0.30466 0.30466
= DSV = 013 (1.2)"°(0.004)"* = 2.41 m’/s
n .

Adicionalmente pueden obtenerse otros parametros como el area hidraulica a partir
de la misma Tabla vy, la velocidad conociendo el gasto y el area correspondientes a
cierto tirante.

3.6. FLUJO EN CONDUCTORES ABIERTOS

El flujo en conductos abiertos o canales es con superficie libre. También se presenta
en conductos cerrados con seccion parcialmente llena. Tal como se indicé a
principios de este capitulo, dicho flujo puede ser uniforme, gradualmente variado,
rapidamente variado, y con respecto al tiempo permanente o no permanente.

Es importante distinguir el tipo de flujo, debido a que de acuerdo a ello deberan
escogerse las ecuaciones que los describen y aplicar ciertas consideraciones.

3.6.1. Flujo uniforme

El flujo uniforme se da en canales de gran longitud y de seccion prismatica (con
seccion transversal y pendiente constantes a lo largo del cauce), lo cual permite el
establecimiento de un flujo con tirantes y velocidades idénticos en cualquier seccion
de la conduccién. En este tipo de flujo se observa que el escurrimiento se mantiene
con cierto tirante cuando existe un equilibrio entre la fuerza gravitacional que provoca
el flujo y la resistencia generada en las paredes y fondo del cauce.

Este tirante se le conoce como normal. Para él existe una relacion unica entre las
condiciones geométricas y de construccion de un canal y el gasto que puede
conducir. El analisis de tal relacion conduce a la formulacion de las ecuaciones
empiricas de pérdida de carga (Manning, Darcy - Weisbach, etc.), de donde se
observa que la pendiente de friccion §, es paralela a la pendiente del cauce Sy por
consiguiente del mismo valor. Lo anterior se expresa como

= (3.32)

El calculo del flujo uniforme interesa en dos tipos de problemas:

1) Revision: Conocida la geometria y el material del canal, determinar los
parametros hidraulicos del flujo con cierto gasto o tirante.

2) Disefio: Dados ciertos parametros hidraulicos, determinar alguna de las
condiciones geométricas del canal.
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En ambos tipos de problemas se emplea una ecuacion de pérdida de carga, por
ejemplo la de Manning (ecuacién 3.25), expresada en funcion de la velocidad o del
gasto (aplicando la ecuacién de continuidad), sustituyendo los valores de los
parametros conocidos y las expresiones correspondientes a variables desconocidas
y resolviendo en funcién de una sola incognita, figura 3.11.

La solucion de la ecuacién final requiere en ocasiones el empleo de un método
numérico para resolver ecuaciones no lineales, entre los que pueden figurar el
método de biseccion, de Newton - Raphson, etc. (Burden, Faires; 1985). Ver
programa en el apéndice A.

Ejemplo 3.3

Se tiene una tuberia de concreto de 1.5 m de diametro (n = 0.013, tabla 3.2), con una
pendiente de plantilla de 0.004. Interesa determinar el tirante normal (y,), el tirante
critico (y) y la pendiente critica (S,) para un gasto de 1 m?/s.

Solucién

Para resolver este problema, deben sustituirse los parametros hidraulicos de una
seccion circular (ecuaciones 3.29 a 3.31) en la ecuacion 3.25, expresada en funcion
del gasto (0 = Al”) puesto que es el dato conocido, considerando que en flujo
uniforme §, =

0= Rz/3 1/2

Introduciendo las expresiones 3.29 y 3.30, y simplificando se llega a
nr’ r—y "
(180 ang COS( ) —(r= D~ ])]

r

2/3
o mecod ")
(90 ang cos .

donde la unica variable desconocida es el tirante 5. Resolviendo para y se obtiene
que el tirante normal es y =, = 0.482 m.

51/2 —

Adicionalmente, el lector puede comprobar otras caracteristicas del flujo:

I7=2.04m/s, IF =1.1 (régimen supercritico), A =0.490 m?,
P=1.81m, R =0.27 m, B=14m y Y =0.35m.
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Para el calculo del tirante critico se utiliza la ecuacidon 3.19, donde se sustituyen las
expresiones correspondientes a una seccion circular (ecuaciones 3.29y 3.31):

(fgo angood 7~2) - <r—y>\/y<D—y>j

r

z
2 3(D = y) g

Al igual que en la obtencion del tirante normal, al resolver la ecuacion anterior para y
se obtiene el tirante critico y =y = 0.506 m.

Para obtener la pendiente critica, se utiliza la ecuacion de Manning, tomando como
incognita a la pendiente y como tirante al critico, por lo que:

2
- nQ
S=3, :[ARZ/J

Al evaluar el area hidraulica A, el perimetro mojado P y el radio hidraulico R con las
expresiones correspondientes a seccion circular (ecuaciones 3.29, 3.30 y 3.3) en
funcién del tirante critico, y hacer las operaciones indicadas en la ecuacion anterior
se obtiene § =5 =0.003314.

Se observa que la pendiente critica es menor a la indicada en el problema, por lo que
se comprueba que el flujo sera supercritico. Adicionalmente, el lector puede
comprobar otras caracteristicas del flujo considerando régimen critico:

I7.=1.90 m/s, IF =1 (régimen critico), A =0.525m’
P:=1.86 m, R.=0.28 m, Bc=1.42m y  Yc=037m.
3.6.2. Flujo gradualmente variado

Este tipo de flujo es de los mas comunes en la practica, especialmente en redes de
alcantarillado. Se le reconoce por la variacion del tirante y la velocidad en cada una
de las secciones transversales a lo largo de un cauce.

Para el calculo de este tipo de flujo se requiere de la integracién de la ecuacion
diferencial de flujo gradualmente variado (Chaudhry, 1993):

dy S$-94,
——=— 3.32a
dx 1- IF? ( )
Esta ecuacion describe la variacion del tirante y con respecto a la distancia x en
funcion de la pendiente del cauce S, la pendiente de friccién §, y el numero de
Froude IF . Cabe destacar que en una conduccion a superficie libre, la pendiente de
friccion se calcula como el promedio de las pendientes de friccion de los extremos
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del tramo en analisis.

Cuando debe considerarse la variacién del gasto (flujo espacialmente variado), la
ecuacion anterior es de la forma (Casey, 1992):

aQ’ dQ
S8, ==
dy S gA” dx
T - B0 (3.32b)
g A’

La variacion del tirante con respecto a la distancia representa en si un perfil de flujo
que equivale a la superficie del agua a lo largo del canal. Existen varios posibles
perfiles, los cuales dependen de la geometria del canal, la rugosidad de las paredes
del mismo y las condiciones de frontera en los extremos de la seccién de calculo.

Los perfiles del flujo se han clasificado de acuerdo a la pendiente del canal y a la
zona de su ubicacién. La pendiente del canal puede ser del tipo: Suave “M” (mild),
Pronunciada “S” (steep), Critica “C”, Horizontal “H” o Adversa “A”. Se le llama
pendiente suave a aquella que es menor que la critica, y pronunciada a aquella que
es mayor a la critica.

La zona de ubicacion del perfil se refiere a una limitacion de zonas marcada por la
ubicacién de los tirantes normal y critico. Si el perfil se ubica sobre ambos es “17,
entre ambos es “2” y debajo de ambos es “3”. La clasificacién de los perfiles de flujo
se aprecia con mayor detalle en la figura 3.12.

El calculo del flujo gradualmente variado consiste en determinar los tirantes en cada
seccidn de interés. Lo anterior puede hacerse mediante métodos numeéricos e incluso
graficos que permiten el calculo de un perfil de flujo. Entre ellos se encuentran los
métodos del paso directo y del paso estandar, que resuelven la ecuacion de la
energia entre dos secciones del canal; y aquellos que integran numéricamente la
ecuacion 3.32: Euler, Euler mejorado, Euler modificado y de Runge - Kutta. Ademas,
se dispone de métodos predictor - corrector y de otros que permiten el calculo de
perfiles en redes de canales empleando matrices.

3.6.3. Flujo réapidamente variado

Este se observa en estructuras hidraulicas, tales como transiciones, vertedores y
disipadores de energia. También se presenta en el fendmeno conocido como salto
hidraulico y en estructuras disefadas para su control tales como vertedores, vados y
tanques amortiguadores.

Dada la complejidad de este tipo de flujo, se han desarrollado gran cantidad de
relaciones empiricas derivadas de estudios de laboratorio y de investigaciones en
campo. Los primeros esfuerzos en analizarlo se han llevado a cabo en canales de
seccion rectangular donde se presenta un salto hidraulico. Asi, se han obtenido
expresiones que relacionan los tirantes conjugados, ademas de la pérdida de carga y
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la longitud del salto. También se han hecho experimentos en otros tipos de secciones
y en canales con pendiente.

En el disefio de estructuras que trabajan con flujo rapidamente variado debera
recurrirse a bibliografia especializada en Hidraulica.

En una red de alcantarillado pueden tenerse saltos hidraulicos y requerirse en ciertos
casos estructuras para su control. A continuacién se presenta cierto material que
sirve para calcular el salto hidraulico en secciones rectangulares y circulares.

3.6.3.1. Salto hidraulico en secciones rectangulares

Al aplicar la funcién cantidad de movimiento entre las secciones antes y después del
salto en un canal de seccién rectangular (M, = M,), y después de sustituir las
expresiones correspondientes al centroide de la seccién y al area hidraulica, se
puede obtener la expresion:

5, :%(JHSJE 1) (3.33a)
La cual permite conocer el tirante conjugado mayor j,, cuando se conoce el menor y, y el

numero de Froude antes del salto. En caso de que se conozca el tirante conjugado mayor .,
entonces

3 =2JI+8F 1) (3.33b)

3.6.3.2. Salto hidraulico en secciones circulares

En este caso, dado que se trata de una seccidn cerrada, existen las posibilidades de
que el salto sea con seccion parcialmente llena antes y después del salto, o de que
el salto ahogue la seccion.

a) Flujo con superficie libre antes y después del salto.
Cuando se conoce el régimen supercritico (y,), se utiliza la expresion

m R, (J/ZJ - ”712'%1
i ] (3.34)

5 4
1 (ﬂ) (1 o
D .,

o
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Figura 3.12. Clasificacion de los perfiles en flujo gradualmente variado.
donde » y £ son parametros que se calculan con las expresiones
2}) 1(1 2}) by
D) 2 D/\D D?

1
m=", ang cos(l — (3.35)
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D, 21=y/Dy"(y/D)"
2y 3m

k=1 (3.36)

Los subindices 1 y 2, indican el parametro valuado con el tirante conjugado menor
(1) o con el tirante conjugado mayor (2). Se aprecia que el valor de y, debe
suponerse inicialmente y aplicar un procedimiento de busqueda de raices hasta
determinarlo.

Cuando se conoce el régimen subcritico (y,), la ecuacion a resolver es

- (3.37)

teniendo a los parametros » y £ tal como lo indican las ecuaciones 3.35 y 3.36.
b) Flujo a presion después del salto.

En este caso, la seccion se ahoga con el salto por lo que

=t (3.38)

b =1-—
2(3,/D)

(3.39)

El area total de la seccion es A, y corresponde al area de la seccion llena; por otra
parte, el tirante conjugado mayor es y, y representa la altura del gradiente de
presiones en la seccion 2 (Figura 3.13).

Se observa que las ecuaciones 3.34 y 3.37 son validas también para flujos
conocidos, supercritico y subcritico, respectivamente. Considerando las ecuaciones
3.38 y 3.39, segun corresponda, ver Figuras 3.14 y 3.15.

3.6.4. Flujo no permanente

El tipo de flujo que se presenta generalmente en una red de alcantarillado es no
permanente y gradualmente variado. Se refiere propiamente a la variacion en el
tiempo del gasto conducido y por consiguiente, de los tirantes y velocidades del flujo
en cada seccion transversal a lo largo de la red. Dicha variacién es ocasionada por
una situacion de cambio en las caracteristicas del flujo denominada como transitorio,
que generalmente, es causado por el cambio de los gastos de ingreso desde aguas
arriba en cada tramo de la red, aunque también puede generarse por un cambio en
las condiciones de descarga aguas abajo (por ejemplo: el cierre de una compuerta, la
operacion intermitente de una planta de bombeo, etc.).
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b) Salto ahogado dentro de la tuberia.

Figura 3.13. Salto hidraulico en un conducto de seccidn circular.
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Figura 3.14. Grafica para la determinacion del tirante subcritico, conocido el
régimen supercritico.
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Dados los cambios del flujo en la distancia y en el tiempo, el par de ecuaciones que
describen este tipo de flujo, conocidas como ecuaciones de Saint Venant, involucran
necesariamente derivadas parciales con respecto al tiempo y a la distancia (ecuacion
de continuidad 3.12 y de cantidad de movimiento 3.15):

0A oV oA

Vg#—AE—FE:O (3.12)
o o oy
E+V8—X+ga—X=g(S—Sf) (3.15)

En la mayoria de los casos, no se dispone de una solucion analitica para tales
ecuaciones, por lo que se utilizan métodos numéricos para su integracion. Uno de los
primeros métodos, desarrollado inicialmente como un procedimiento grafico, es el
método de las caracteristicas. Otros métodos son: de diferencias finitas, del elemento
finito, espectrales y del elemento frontera. Los mas usuales actualmente, son los de
diferencias finitas por su adaptabilidad, convergencia y estabilidad.

Dada la sencillez del método de las caracteristicas (por ser grafico), se haran
algunas observaciones sobre el mismo, que a final de cuentas también son ciertas
para otros métodos. En dicho método se determinan las condiciones del flujo, tirantes
y velocidades, en un tiempo posterior a partir de las condiciones existentes en dos
puntos en tiempos anteriores al de calculo, lo cual se puede interpretar en un plano
distancia - tiempo (Figuras 3.16). Al analizar el comportamiento del flujo en el tiempo
en el mismo plano, se aprecia la existencia de lineas caracteristicas (unién de puntos
distancia - tiempo cuyas condiciones tirante - velocidad estan ligadas entre si).
Ademas, se observa que las lineas caracteristicas en régimen subcritico y
supercritico son diferentes (Figura 3.16a y 3.16b).

tA t4

@
@}

> >
b ¢ X

(a) En régimen subcritico.  (b) En régimen superecritico. (c) En régimen critico.

Figura 3.16. Lineas caracteristicas en el plano distancia-tiempo.

El analisis del comportamiento del flujo no permanente en el plano distancia - tiempo,
con las lineas caracteristicas, permite demostrar que el calculo debe considerar,
ademas, de la condicidn que provoca el transitorio siguiente:

a) Una condicion inicial del flujo en un tiempo base t0, la cual se obtiene
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considerando usualmente flujo uniforme (Figuras 3.17ay 3.17b).

b) Dos condiciones conocidas de frontera:

b.1) Una condicién aguas arriba y otra aguas abajo en flujo subcritico, segun se
aprecia en la Figura 3.17a.

b.2) Dos condiciones aguas arriba en flujo supercritico (Figura 3.17b).
1:_1 oy T
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a) Flujo subcritico. b) Flujo supercritico.

Figura 3.17. Condiciones de frontera.

Una condicion de frontera es una ley de comportamiento del flujo en una seccion, ya
sea aguas arriba o aguas abajo del tramo de cauce en analisis. Cuando se tiene flujo
supercritico, se requiere conocer tanto los tirantes como las velocidades en la
seccion de aguas arriba; mientras que en flujo subcritico se pueden requerir las
velocidades aguas arriba y los tirantes aguas abajo.

Las condiciones de frontera se definen de acuerdo al tipo de fronteras que se
consideran en el analisis. Los tipos de frontera mas comunes en redes de
alcantarillado son: almacenamientos, compuertas, curvas elevaciones - gastos y
uniones de canales (Figura 3.18). Estas condiciones de frontera se complementan
con la situacion que provoca el cambio del flujo en el tiempo, conocida como
transitorio, que puede ser el transito de un hidrograma desde aguas arriba de un
canal o el cierre de una compuerta aguas abajo. El hidrograma corresponde a la
grafica del gasto contra el tiempo.

k+1,2
‘ K(Vn,o )

2
/ iy

W0) in)
a) Almacenamiento aguas arriba. b) Aimacenamiento aguas abajo.

Figura 3.18. Condiciones tipicas de frontera.
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c) Compuerta aguas abajo. Q
d) Curva elevaciones - gastos.

, k1 .2
LV i 1.0)
2g
. k+1 .2
Vit

————

Seceion (i,n)

e) Uniones de canales.
Figura 3.19. Condiciones tipicas de frontera (continuacion).

Los tipos de frontera indicados en la Figura anterior se expresan en el calculo
mediante ecuaciones complementarias de calculo, definidas de acuerdo al tipo de
frontera por medio de simplificaciones de las ecuaciones de continuidad y de
energia. Asi, segun la Figura 3.19, se pueden obtener las expresiones de frontera
siguientes:

a) Almacenamiento aguas arriba:

i)
Vi = Jaw =M+ K)=— = (3.40)
4

b) Almacenamiento aguas abajo:

( ’.k+1)2
o=, —(1-K)— = (3.41)
g
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c) Compuerta deslizante:

O =C, A 297" (3.42)

in in

d) Curva elevaciones - gastos:

ot = () (3.43)
e) Uniones de canales:
AV = ALV (3.44)
2 2
o ) (Vi)
BtV T ’ =0 T Vi T (1+£) 2 (345)
g £

donde
i tirante del agua en el canal i, en la seccion j.
z,,  elevacion del nivel del fondo del canal i en la seccion j.
.,  tirante en el almacenamiento.
k coeficiente de pérdida (por entrada, salida o union).

v velocidad media del flujo en el canal i, en la seccion |.

J

g aceleracion de la gravedad.

9,

C, coeficiente de descarga de la compuerta.

gasto en el canal i, en la seccion |.

<

A area de descarga de la compuerta.

c

En las ecuaciones anteriores, los subindices indican el numero de canal (i) y el
numero de seccion en analisis (j), y los superindices se refieren al tiempo de calculo
(k). La notacion anterior es empleada en los métodos de diferencias finitas donde se
definen intervalos fijos de distancia (Ax) y de tiempo (At), con lo cual cada seccidn
puede ubicarse a (jJAx), donde j varia desde 0 (seccion inicial) hasta el numero total
de secciones (n), y el tiempo k varia desde 0 (tiempo inicial) hasta el tiempo deseado
de calculo (kAt).

3.7. DRENAJE PLUVIAL EN CAMINOS

Las estructuras de captacion y conduccion empleadas en el disefio y construccion de
alcantarillados pluviales se desarrollaron a partir del mejoramiento del drenaje pluvial
en caminos. Por ello, conviene tratar desde el punto de vista hidraulico algunas de
las estructuras originales utilizadas en el drenaje en caminos.
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El drenaje en caminos se compone de estructuras superficiales y subterraneas, que
se clasifican segun la posicién que tienen con respecto al eje del camino. Asi, se
tienen estructuras de drenaje longitudinal y transversal.

El drenaje longitudinal tiene un trazo paralelo al eje del camino y tiene como objetivo
captar los escurrimientos que fluyen hacia o desde el camino en forma transversal al
mismo. Entre las estructuras que forman este tipo de drenaje se encuentran:
cunetas, contracunetas, bordillos y canales de encauzamiento.

El drenaje transversal por su parte, da cauce al agua que cae sobre la corona del
camino, asi como a aquellas corrientes naturales que cruzan de un lado a otro del
mismo. En este tipo de estructuras se encuentran: alcantarillas (tubos, cajones y
bovedas), lavaderos, vados, sifones invertidos, puentes y el propio bombeo de la
corona.

Varias de las estructuras mencionadas anteriormente son utilizadas, en menor o
mayor grado, para dar drenaje a caminos urbanos, rurales y semiurbanos, asi como
en autopistas y carreteras.

Para fines de este manual, las estructuras de drenaje en caminos que conviene
analizar desde el punto de vista hidraulico, son las cunetas y las alcantarillas,
tratando ademas las coladeras pluviales cuyo uso es comun como estructuras de
captacion en calles y avenidas.

3.7.1. Flujo en cunetas

Las cunetas son pequefios canales cuyo trazo es paralelo al eje del camino. Se
ubican a los lados del camino y permiten captar y conducir el agua que fluye sobre el
camino hacia las orillas del mismo (debido al bombeo o ligera pendiente que existe
desde el centro y hacia los lados del camino). En la Figura 3.20 se muestra una
seccion transversal (con escala vertical exagerada) de una cuneta tipica, mostrada a
partir del centro de la calle (eje de la calle).

|
RN
¥ Banqueta 1

Figura 3.20. Seccién transversal de una cuneta tipica en una calle.

Para calcular la capacidad de conducciéon de una cuneta se aplican las ecuaciones
de flujo uniforme en canales. De esta forma, dada una geometria de la cuneta, se
puede hacer una relacion tal como la indicada en la Tabla 3.8 En ella se anotan las
velocidades esperadas del flujo (V;), asi como los gastos maximos correspondientes
(Qi); esto se hace de acuerdo a la geometria definida por el area transversal del flujo,
A, el tirante maximo permisible (ymax) y varias posibles pendientes de la calle (S;).

65



Regresar

El mismo analisis se puede aplicar a cunetas con otro tipo de seccion transversal,
como las que se muestran en la Figura 3.21.

Tabla 3.8. Velocidad y gasto en cunetas segun diferentes pendientes
longitudinales de la calle.

Pendiente longitudinal de la calle
Ymax | A | S1 S Ss3 S4 Ss Se
Vi | Qr | Vo | Q2| V3 | Q3 | V4 | Qs | Vs | Qs | Ve | Qs

e

‘ 0.40 m

(a) (b)

S =pendiente transversal
y =tirante del agua

“

x

0.60 m
(© |

Figura 3.21. Otras secciones transversales de cunetas.
3.7.2. Sumideros o coladeras pluviales

Las coladeras pluviales tienen como objetivo captar los escurrimientos superficiales
debidos a la lluvia y conducirlos a la red de alcantarillado. Su dimensionamiento y
ubicacion dependen basicamente de dos factores: el tamafo y tipo de area a la que
sirven y la capacidad de las mismas.

Del primer factor depende la cantidad de agua que llegara a la alcantarilla, ya que el
flujo de agua es proporcional al area de servicio y al tipo de superficie de dicha area
segun su permeabilidad. La forma de cuantificar dicho flujo es mediante relaciones
lluvia - escurrimiento, tal como se muestra en el capitulo siguiente.

Por otra parte, la capacidad de una alcantarilla puede ser estimada en forma
aproximada mediante algunos principios de Hidraulica. Para ello, supdéngase que se
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tiene una coladera pluvial como la mostrada en la Figura 3.22.

/— Guarnicidn |
b I3 *
| |

Albarial
/E de 15 cm)

Figura 3.22. Coladera de piso.

Para analizar |la capacidad de la coladera se considera que ella funcionara como un
orificio, por lo que empleando la formula de orificios se puede estimar el gasto que
puede fluir a través de las aberturas como

0=1000C, A[24h (3.46)

0 Capacidad de la coladera [I/s].

C,  Coeficiente de descarga, se recomienda C, = 0.6.

A Area neta de entrada a la coladera, es decir, el area libre total entre las
rejillas [m?].

g Aceleracion de la gravedad [m/s?].

h Tirante del agua sobre la coladera [m].

Es conveniente aplicar un factor de reduccién, por obstruccion de basura, que puede
ser de 2; por lo que la capacidad de la coladera se multiplica por 0.5.

El tipo de coladeras mostradas en la Figura 3.22 es usualmente estandar, es decir,
tienen dimensiones prefijadas. Dado que no es posible dimensionar cada coladera
segun su gasto de disefio, se dispone de coladeras tipo que tienen cierta capacidad
estandar (ver capitulo 9). Su uso implica la colocacién de tantas coladeras como sea
necesario para captar el gasto de disefio, o la particion del area de aportacion
(definiendo subcuencas), colocando otras coladeras hasta que ellas sean suficientes
para captar el gasto de disefo.
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En la ecuacion 3.46 se observa que la capacidad de la coladera es directamente
proporcional al tirante de agua sobre la misma, por lo que para aumentar su
confiabilidad en ocasiones se hacen arreglos al pavimento, tales como los mostrados
en la Figura 3.23, considerando pendientes transversales y longitudinales a la calle.

L:uarniciin

2%

Marco de coladera

CORTE LONGITUDINAL

/ Cuarnicion

of

1%

CORTE TRANSVERSAL

Figura 3.23. Cortes longitudinal y transversal de un pavimento con pendientes
hacia la coladera de piso.

3.7.3. Alcantarillas pluviales

Este tipo de alcantarillas pluviales sirve para dar paso a una corriente a través del
terraplén de un camino. Son mas utilizadas en carreteras y autopistas, aunque
pueden requerirse algunas de ellas aun en localidades urbanas.

Para dimensionar una se requiere hacer un estudio previo que abarque,
principalmente los aspectos siguientes: analisis de la precipitacién pluvial, tamafo y
tipo de area a servir, pendiente y formacion geoldgica de la cuenca, ademas del uso
que tendra el terreno aguas arriba de la misma.

Una vez establecido lo anterior, se calcula el gasto maximo que debera conducir la
alcantarilla y se propone una geometria de la misma. Cada caso es diferente, por lo
que suele complementarse el disefio al analizar el funcionamiento hidraulico de la
estructura mediante curvas de funcionamiento, con lo cual se obtiene su capacidad.

En la practica, suelen emplearse diversos métodos para predimensionar una
alcantarilla, pero generalmente se utiliza la férmula de Talbot para alcantarillas y el
método de seccion pendiente, con la férmula de Manning, en puentes.

La férmula de Talbot se determind empiricamente a partir de multiples observaciones
en zonas de alta precipitacion pluvial en Estados Unidos. Se escribe como
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O X 8

a=0183C AY* (3.47)

area hidraulica necesaria en la alcantarilla [m?].
area de la cuenca [ha].
coeficiente que varia de acuerdo a las caracteristicas del terreno:

C = 1 para terrenos montaiosos con suelos de roca y pendientes
pronunciadas; C = 0.65 para terrenos accidentados con pendientes
moderadas; C = 0.50 para cuencas irregulares, muy largas, C = (.33 para
terrenos agricolas ondulados, en los que el largo de la cuenca es de tres a
cuatro veces el ancho; C = 0.20 para terrenos llanos, sensiblemente
horizontales, no afectados por inundaciones fuertes.

En terrenos permeables, estos valores de C, deben disminuirse en 50%, por lo que
ademas de la formacién geoldgica de la zona, debe conocerse el tipo de cubierta
vegetal y el futuro uso del terreno.

Conociendo el area a servir y el coeficiente C, puede emplearse la Figura 3.24 para

obtener el
calcularse

area hidraulica necesaria en la alcantarilla y si se trata de un tubo, puede
su diametro.
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FORMULA DE TALBOT

a=0183 C ¥

5 —
b
E 4 7 i
=
= /A "
5 / A
™ D 1/
1 5
8 y
5=
Im E
P
, 750 dd
]
% %k
n 4 b
m
(13
0. Z = 1.0 Terreno mortanoso y escanpacdo i
C =08 Terreno con lomerio accicentado |
0. C=0.7 Terreno con lomerio sueve
C =06 Terreno con lomerio muy suave
} C=0.5 Terreno muy ondulacks
0. C =04 Terreno pooo anculado i
C=0.3 Terreno plano
0. I N I T I O I I O W
1° 2 3 17 2 3 12 2 3 1° 2 3 14

A= Area drenadh (hectareas)

Figura 3.24. Disefio de alcantarillas pluviales segun la formula de Talbot.

Existen otros métodos empiricos y racionales para el céalculo del area hidraulica en
alcantarillas. Entre los primeros se encuentran el de Jewis - Meyers y el de Dickens..
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4. ASPECTOS DE HIDROLOGIA

Se llama Hidrologia a la rama de la Hidraulica encargada del estudio de los procesos
de circulacion, ocurrencia y distribucion del agua sobre la superficie terrestre, asi
como su interaccién con el medio ambiente.

A continuacion se presentan algunos conceptos basicos relativos a la cuenca, el
parteaguas y el sistema hidrolégico.

Una cuenca es la unidad basica en un estudio Hidrologico y se define como aquella
area de terreno donde el agua de lluvia que cae sobre su superficie y que no se
infiltra, es conducida hasta un punto de salida (cuenca abierta) o de almacenamiento
(cuenca cerrada). Es importante remarcar que el tamafio de una cuenca depende de
la ubicacion del punto de salida.

Dentro de la cuenca se considera la existencia de una corriente principal y de
tributarios, que son afluentes de la primera. Por otra parte, el parteaguas es el limite
de la cuenca, de modo que los puntos de mayor elevacidén topografica sefalan la
zona hacia donde escurren las gotas (Figura 4.1).

Precipitacion I{t)

- T
\“h..________________.-v-""#

————— . )
f-"‘.— Superficie defla cuenca
Parteaguas — ™ \

”/’—\ Gasto (1)
—
‘-‘_\‘-}

Frontera del sistema

Figura 4.1. Representacion esquematica de una cuenca.

Finalmente, se le llama sistema hidroldgico al conjunto formado por la cuenca, las
caracteristicas locales del terreno (topografia, tipo de suelo, vegetacion, etc.), las
corrientes (subterraneas y superficiales) y todos aquellos factores que tienen
influencia sobre la cantidad de agua existente en la cuenca (la precipitacion, el clima,
etc.). De lo anterior se desprende que no existen dos cuencas iguales, aunque para
efectos de cuantificacion del escurrimiento dos cuencas cercanas pudieran ser
consideradas similares hidrolégicamente.

Por otra parte, se le denomina Drenaje a la forma de desalojo del agua en una
cuenca. Es toda estructura, natural o artificial, que facilitan el escurrimiento y evita el
almacenamiento del agua en una zona particular. Ademas, existen dos tipos de
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drenaje: el natural, formado por las corrientes superficiales y subterraneas, y el
artificial, el cual esta integrado por aquellas conducciones construidas por el hombre.

De acuerdo a su importancia, también se definen dos sistemas de drenaje en una
cuenca: el mayor o principal o primario y el menor o secundario. Aunque es dificil
establecer una division entre ambos, el primario corresponde a la corriente principal y
a algunos de sus afluentes, y el secundario es entonces la red de corrientes
secundarias naturales y conducciones hechas por el hombre que transportan el agua
hacia el sistema de drenaje mayor (Figura 4.2).

/- Area
y_' / 1 V /
7 7 lare
ANCAAA
I 7 |~
Parteagua Poblacis, /’/ /Aﬂ% /A e dar

{limite de la (Al drenaje

Salida
de la

lar
g0
Corrients Ria

Caorriantzs

Figura 4.2. Sistemas de drenaje mayor y menor.
4.1. CICLO HIDROLOGICO

El ciclo hidrolégico se refiere a los procesos por los que pasa el agua durante su
transporte continuo entre los océanos, la atmdsfera, y la tierra (Figura 4.3). El ciclo
hidrolégico puede comenzar desde cualquiera de estos aunque la explicacion de él
suele hacerse de la manera siguiente:

La evaporaciéon del agua de la superficie de los océanos forma grandes masas de
vapor de agua que al condensarse forman las nubes. Estas viajan por la atmdsfera
impulsadas por los vientos y, cuando algun mecanismo climatico ocurre provocan
las. De esta una parte del agua puede ser interceptada por la vegetacion y regresar a
la atmdsfera al evaporarse; otra parte se infiltra en la tierra o escurre superficialmente
hacia rios, lagos o depresiones del terreno, donde puede ingresar al terreno o
evaporarse. El agua infiltrada puede fluir en forma subterrdnea hasta brotar en
manantiales o corrientes, o llegar a formar parte de los mantos acuiferos, donde es
almacenada o transportada hacia los océanos. Ademas, el agua que escurre
superficialmente puede ser conducida hacia corrientes mayores o rios que
desemboquen al mar (Chow, 1994).

72



Regresar

Sl
{i&—i Condensacian
%‘1 Ly

"-."IEI'I
Irh . . p Bk ¥ ‘\-..3\——}
_EJ-JJ'} superficia L E\ra:-_rac::-n o $ . HEGIEUIGF solar
] T ‘—h-_-_.l.._. )
w Y
&g Reftnnclcn FP‘_UIFIEEGIIJ"I I"utnr“ep{::un .
! Infiliraciaon L 51_,|:.E|—|.:,|_3| Transpiracicn Escurnmiento
NAF ‘: . \__ E ap-araclu:ﬂ :" E';'r
,f/ ——— —L._*_
. I'1f lracion
Capilaridad \q'

Flujo 5ub5|..perﬁc|al
— .

|

Agua subterransa

,,_-/H Percolacion profunda M

Figura 4.3. El ciclo hidroldgico.

Las fases del ciclo hidrolégico que interesa para fines de este Manual son la
precipitacion y el escurrimiento superficial, pues sus efectos pueden llegar a provocar
graves dafios a las poblaciones que no estan preparadas para tales eventos. En la
literatura técnica, la cuantificacion de la lluvia y del escurrimiento superficial y las
técnicas para su control y manejo son temas de la Hidrologia.

4.2. PRECIPITACION

Se llama precipitacion a aquellos procesos mediante los cuales el agua cae de la
atmosfera a la superficie de la tierra, en forma de lluvia (precipitacion pluvial), nieve o
granizo. En nuestro pais, la primera es la que genera aquellos escurrimientos
superficiales que interesa controlar para fines de este Manual.

La magnitud de los escurrimientos superficiales esta ligada proporcionalmente a la
magnitud de la precipitacion pluvial. Por este motivo, los estudios de drenaje parten
del estudio de la precipitaciéon para estimar los gastos de disefio que permiten
dimensionar las obras de drenaje.

La medicién de la precipitacion se ha llevado a cabo, principalmente, con aparatos
climatolégicos conocidos como pluvidmetros y pluviografos. Ambos se basan en la
medicion de una lamina de lluvia (mm), la cual se interpreta como la altura del nivel
del agua que se acumularia sobre el terreno sin infiltrarse o evaporarse sobre un
area unitaria. La diferencia entre los dispositivos de medicién consiste que el primero
mide la precipitacion acumulada entre un cierto intervalo de tiempo de lectura
(usualmente de 24 h), y el segundo registra en una grafica ( pluviograma) la altura de
lluvia acumulada de acuerdo al tiempo (Figura 4.4), esto ultimo resulta mas util para
el ingeniero encargado de disefiar las obras de drenaje.
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Figura 4.4. Registro de pluviografo.

La ventaja de usar los registros de los pluviografos con respecto a los de los
pluviometros radica en que se pueden calcular intensidades maximas de lluvia para
duraciones predeterminadas, que posteriormente pueden ser transformadas a gastos
de disefio para estructuras de drenaje.

4.2.1. Intensidad de lluviay duracién

La intensidad de lluvia y la duracion son dos conceptos asociados entre si. La
primera se define como la altura de lluvia acumulada por unidad de tiempo
(usualmente se especifica en mm/h) y la segunda es simplemente un intervalo de
tiempo (en minutos).
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Dado que la lluvia varia con el tiempo, la intensidad de lluvia depende del intervalo
de tiempo considerado o duracién (min). Para calcular la intensidad de lluvia es
preciso conocer el pluviograma de una tormenta (Figura 4.4). A partir de éste, se
define una duracion, por ejemplo de 10 minutos, para ubicar en él algun segmento de
curva con dicha duracién. La magnitud del desnivel del segmento de curva (mm)
dividida entre la duracién predefinida convertida en horas dara como resultado la
intensidad de lluvia (mm/h) para dicha duracién en particular. En nuestro caso
interesa localizar el segmento de curva con mayor desnivel o pendiente, con lo cual
se podra obtener la intensidad maxima de lluvia para la duracién selecionada en una
tormenta en particular.

4.2.2. Distribucion espacial y temporal de la lluvia

La lluvia es variable en el tiempo y en el espacio. Por esta razén, es recomendable
que se instalen un numero suficiente de pluvidégrafos en la zona de interés. Cuando
no sea posible esto se recurrira a usar pluviometros.

La variacion espacial de la lluvia se puede conocer a partir de la comparacion de los
registros de lluvia de pluvibmetros y pluviografos. Por otra parte, la variacion
temporal de la lluvia es fielmente representada en los pluviégrafos.

Los estudios de drenaje se basan en analisis de los registros de precipitacion de una
o varias estaciones climatoldgicas, dependiendo del tamafio de la cuenca en estudio.
Sin embargo, debido a que las lecturas disponibles son diferentes en cada estacion,
deben seguirse ciertos procedimientos para utilizar la informacion disponible en el
disefio.

4.3. ANALISIS DE REGISTROS DE LA PRECIPITACION

El tamano de la cuenca en estudio indicara de cuantas estaciones climatoldgicas
deben obtenerse registros de precipitacion. Se recomienda emplear todas las
estaciones que se ubiquen dentro de la zona de estudio y aquellas que se
encuentren cerca del parteaguas. A continuacion se presentan varios métodos para
determinar las caracteristicas principales de una tormenta sobre una zona de interés.

4.3.1. Precipitacion media

La precipitacion media es el cociente de dividir el volumen total de agua generado
por una tormenta entre el area de la cuenca. Es equivalente a suponer una
distribucion uniforme de la lluvia sobre toda la cuenca dando como resultado el
registro de la misma altura de lluvia en cualquier punto de la cuenca.

Para calcular la precipitacion media de una tormenta dada se dispone de tres
métodos de uso generalizado en la practica y son los siguientes:

a) Método aritmético. Se obtiene dividiendo la suma de las alturas de lluvia
registradas en todas las estaciones cercanas y dentro de la cuenca entre el
numero de estaciones.
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(4.1)

vl
Il
X |~
M-
Ry

donde

P altura de precipitacion media (mm).
P, altura de precipitacion registrada en la estacion i.

7

7  numero de estaciones en analisis.

b) Poligonos de Thiessen.- Este método consiste primero en obtener el area
tributaria de cada estacion empleando poligonos y luego se calcula la lluvia
media como un promedio pesado de la manera siguiente:

b.1) Unir mediante lineas rectas dibujadas en un plano de la cuenca las estaciones
mas proximas entre si, con ello se forman triangulos en cuyos vértices se
ubican las estaciones pluviométricas o pluviografica (lineas rectas discontinuas
en la Figura 4.5).

b.2) Trazar perpendiculares mediatrices a los lados de los triangulos. Por geometria,
las lineas correspondientes a cada triangulo convergeran en un punto unico
(lineas rectas continuas en la Figura 4.5).

b.3) Cada estacion pluviografica o pluviométrica quedara rodeada por las lineas
rectas trazadas en el paso anterior y en algunos casos, por el parteaguas de la
cuenca, que forman los llamados poligonos de Thiessen. El area encerrada por
ellos se conoce como el area de influencia de las estaciones correspondientes.

b.4) La precipitacibn media se calcula como el promedio pesado de las
precipitaciones registradas en cada estacion, usando como factor de peso el
area de influencia:

_ 1 &
P=—-)> AP (4.2)
Ar 3
donde
P altura de precipitacion media (mm).
A, area de influencia de la estacion i (km?).
P altura de precipitacion registrada en la estacion i (mm).
A, area total de la cuenca (km?), igual a ZA[, .

=1
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Estacidn ploviométrica

Parteazuas

Poligonos de Thicssen

Figura 4.5. Descripcion de la aplicacién del método de los poligonos de
Thiessen.

c) Método de las isoyetas. Consiste en trazar sobre un plano de la cuenca donde se
ubiquen las estaciones y los valores de lluvia registrados en cada estacion, las
lineas que unen puntos de igual altura de precipitacion se les llama isoyetas, y se
dibujan forma semejante a como se hace las curvas de nivel en topografia, esto se
muestra en la Figura 4.6.

d) Para calcular la precipitacion media se consideran como factor de peso al area
entre dos isoyetas, el valor medio entre ambas isoyetas y el parteaguas de la
cuenca. De esta forma:

_ 1 &
P=—)> AP (4.3)
AT i=1
donde
P altura de precipitacién media (mm).
P altura media de precipitacion entre dos isoyetas consecutivas i (mm).
A area entre las dos isoyetas consecutivas i (km?).
A,  area total de la cuenca (km?), igual a ZA, .

i=1
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n numero de areas entre isoyetas consecutivas.
==

23 Precipitacion total en mm
°

Estacion pluviogréafica

Py Altura de precipitacion
—_—

Isoyeta

Parteaguas

15 mm

Py= 175mm

20 mm

256 mm

Isoyetas

2; +

Figura 4.6. Descripcion de la aplicacién del método de las isoyetas.

Para emplear cualquiera de los métodos mencionados se requiere del plano de la
cuenca en estudio, y en él que se indique la localizacion de los pluvidmetros y/o
pluvidgrafos existentes, tanto dentro como fuera de la cuenca, con respecto a esto
ultimo solo se consideran aquellos cercanos al parteaguas de la cuenca.

4.3.2. Curva masa media.

Cuando se requiere conocer la variacion en el tiempo de la precipitacion media
sobre la cuenca, es necesario determinar una curva masa media de precipitacion.

Dicha curva se construye aplicando en forma similar, ya sea el método aritmético o el
de los poligonos de Thiessen, a las alturas de precipitacién acumuladas en cada
estacion para diferentes tiempos. El resultado obtenido es una curva masa media
que se debe ajustar para ello se calcula la precipitacion media de toda la tormenta
con el método de las isoyetas y el de Thiessen, se obtiene un factor de ajuste igual
al cociente de los anteriores valores:

(4.4)

-
I
el|z

donde

F  factor de ajuste (adimensional).
P, altura de precipitacion media de la tormenta calculada con el Método de las
Isoyetas (mm).
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P. altura de precipitacion media de la tormenta calculada con el Método

Aritmético o el de poligonos de Thiessen.

Por ultimo, cada ordenada de la curva masa media se multiplica por el factor anterior
y el resultado se conoce como curva masa media ajustada.

4.3.3. Hietograma

A partir de una curva masa de precipitacion es posible dibujar diagramas de barras
que representen las variaciones de la altura de precipitacion o de su intensidad en
intervalos de tiempo previamente seleccionados (véase Figura 4.7). Estos diagramas
de barras se llaman hietogramas.

hp, mm i, mm/h
| 40
Y. JEN
- —
B 20 B
' 10 l

Hietograma de alturas de b Hietograma de intensidades.
precipitacion.

Figura 4.7. Hietogramas.

El hietograma de la Figura 4.7a se construye dividiendo el tiempo que duré la
tormenta en n intervalos (que pueden ser iguales o no) y midiendo la altura de
precipitacion que se tuvo en cada uno de ellos. El hietograma de la Figura 4.7b
puede obtenerse a partir del de la Figura 4.7a, dividiendo la altura de precipitacion de
cada barra entre el tiempo At que dura la misma. Ambos tipos de hietogramas son
equivalentes, pero uno puede ser mas util que el otro dependiendo del tipo de
analisis, como se vera mas adelante.

El intervalo At seleccionado es importante en cuanto a la informacién que
proporciona el hietograma; un valor de At demasiado grande arrojaria muy poca
informacion y uno muy pequeno la daria excesiva y dificil de manejar.

4.3.4. Deduccion de datos faltantes

Cuando en una determinada estacién faltan valores de uno o de varios dias en
registros de lluvia, se pueden estimar los datos faltantes si se cuenta con registros
simultaneos de estaciones situadas cerca de la estacion en estudio. Lo anterior se
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puede hacer correlacionando las precipitaciones existentes con las de una estacion
cercana u obteniendo el promedio de las mediciones en varias estaciones
circundantes con respecto a la estacion en estudio.

Si la correlacion de los datos es aceptable, bastara con conocer la precipitaciéon en la
estacion mas cercana, o bien, la precipitacion media obtenida de las estaciones
circundantes en aquellos dias donde no se tiene informacion en la estacién de
interés.

Cuando la correlacion obtenida del analisis no es aceptable se puede usar otro
meétodo, basado en la precipitacion media anual, de acuerdo a uno de los dos
criterios siguientes:

a) Si la precipitacion media anual en cada una de las estaciones circundantes
difiere en menos del 10% de la registrada en la estacion en estudio, los datos
faltantes se estiman haciendo un promedio aritmético de los registrados en las
estaciones circundantes.

b) Si la precipitacion media anual de cualquiera de las estaciones circundantes
difieren en mas de 10%, se utiliza la expresion:

1[B. P P
P=—|=P+=P+ - - - +=7P (4.5)
" BT P,

donde

P.  altura de precipitacion faltante en la estacion x en estudio (mm).

P altura de precipitacion registrada en la estacion auxiliari (i=1, 2, ..., n), el dia
que faltan datos en la estacion x en estudio (mm).

P.  precipitacién media anual en la estacién x en estudio (mm).

P, precipitacion media anual en la estacion auxiliar i (mm).

numero de estaciones auxiliares.

X

Mientras mayor sea el numero de estaciones auxiliares, mas confiables seran los
resultados obtenidos. Para aplicar este criterio, se requieren como minimo tres
estaciones auxiliares.

4.3.5. Ajuste de registros

Durante el tiempo que una estacidén se encuentra en operacion, se pueden presentar
modificaciones en las condiciones de medicion; como, por ejemplo, cambio de
operador, de localizacién o de las condiciones adyacentes, por lo que los registros de
lluvia sufren alteraciones que pueden llegar a ser importantes en cuanto a su no
homogeneidad.

Para conocer cuanto se han afectado los registros se usa la técnica llamada curva

80



Regresar

masa doble, que se basa en observaciones hechas en el sentido de que la
precipitacion media acumulada para varias estaciones no es muy sensible a cambios
en una de ellas, debido a que muchos de los errores se compensan mientras que la
lluvia acumulada de una estacion en particular se afecta de inmediato ante la
presencia de cambios importantes.

Asi, si en una grafica se presenta en un eje la precipitacion media anual acumulada
de varias estaciones circundantes a la estacion en estudio y en el otro eje la lluvia
anual acumulada de la estacidon en cuestidén, se obtendra una linea recta, siempre
que en ésta no hayan existido modificaciones o no sean importantes; en caso
contrario la linea altera la pendiente en el afio a partir del cual la estacion comenzo a
operar en condiciones diferentes.

Entonces para que los datos registrados en la estacion en todos los afios sean
consistentes, los registros anteriores al cambio de pendiente se deben corregir
multiplicandolos por un factor de ajuste.

Conviene que para que el ajuste sea confiable se cuente con registros de cuando
menos diez estaciones y se puede hacer, si se considera adecuado, un ajuste para la
época de lluvias y otro para el estiaje.

4.3.6. Curvas altura de precipitacion-duracion-area (P-d-A)

En la mayoria de los estudios hidrolégicos es importante conocer la variacion de la
lluvia con respecto al area. Para conocer esto es necesario contar, dentro de la
cuenca o cerca de ella, con un numero adecuado de estaciones que cuenten con
pluviografo y como apoyo se pueden utilizar las estaciones pluviométricas. El analisis
de la informacion para diferentes tormentas permite calcular las combinaciones de
precipitacion con respecto al area de distribucion para diferentes duraciones. Las
tormentas seleccionadas deberan ser las mas desfavorables que hayan ocurrido en
la zona y el resultado del analisis anterior permite la construccion de las curvas de
altura de precipitacion-duracion-area.

El procedimiento de calculo puede resumirse en los pasos siguientes:
a) Dibujar las curvas masa de las estaciones que cuentan con pluvidgrafo.
b) Trazar los poligonos de Thiessen para las estaciones pluviograficas.

c) Dibujar las isoyetas correspondientes a la altura de precipitacion total de la
tormenta, medida tanto con estaciones pluviograficas como pluviométricas.

d) Calcular el area encerrada entre dos isoyetas consecutivas y el parteaguas de
la cuenca, asi como la precipitacion media en esa area. Para las isoyetas
proximas al parteaguas, el area sera la encerrada entre la isoyeta y el
parteaguas.

e) Superponer el plano de isoyetas al de los poligonos de Thiessen incisos c) y b),
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respectivamente y calcular la porcion del area de influencia de cada estacién
pluviografica localizada entre cada dos isoyetas.

f) Determinar la curva masa media correspondiente al area encerrada por cada
isoyeta y el parteaguas, partiendo de la de mayor precipitacién, como si ésta
fuera una cuenca.

g) Seleccionar diferentes duraciones que en, general, pueden ser multiplos de 6 h,
aunque este intervalo puede variar en funcion del area de la cuenca.

h) Para cada duracion, seleccionar los maximos incrementos de precipitacion de
las curvas masa calculadas en el inciso f), de manera que estén situados en
intervalos de tiempos contiguos.

g) Se dibujan los datos de area, altura de precipitacion y duracién en una grafica. En
el eje de las abcisas se presentan las alturas de precipitacion en mm, en escala
aritmética; en el de las ordenadas se muestran las areas en kilbmetros cuadrados,
en escala logaritmica por ultimo se dibujan envolventes a los puntos que
corresponden a la misma duracion.

Ejemplo 4.1

Construir las curvas altura de precipitacion-area-duracion para la tormenta de la
Figura 4.8 que se presento en la cuenca de la Figura 4.9.

| hp, mm
301
251 @
20 o /-
- '.- '../J _
o // :
151 r// .". /_ / —t—— _.
of S T ®
PN ,’; _/,-’ @
/ ._° » K ./‘
51/ /'/,,/—f‘"
[ o7
2 1’.1’ T T T T T T T T T -
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 t,h

Figura 4.8. Tormenta presentada.
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Estacion pluviométrica

e ~~
—— ~

Poligonos de Thiessen

Isoyectas X

Km

0 10 20 30 40 50
ESCALA GRAFICA

Figura 4.9. Cuenca con poligonos de Thiessen.

Solucion:
a) Las curvas masa de encuentran en la Figura 4.8

b) En este caso, todas las estaciones son pluviograficas. En la Figura 4.10 se
muestran los poligonos de Thiessen.

Km

e ™ s ™

0 10 20 30 40 50
ESCALA GRAFICA

Figura 4.10. Division en areas de influencia de la cuenca.
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c) Las isoyetas se han dibujado en la Figura 4.11.

10 mm 15 mm

20 mm : hipsz 27.5 mm .

Km

0 10 20 30 40 50
ESCALA GRAFICA

Figura 4.11. Trazo de Isoyetas.

d) Las areas encerradas entre cada dos isoyetas, asi como la precipitacion media
en esas areas son:

i Area, Ai Precipitacion
Km? Media hy;,

mm

1 368 7.5

2 7 295 12.5

3 5452 17.5

4 2 237 22.5

5 1998 27.5

e) En la Figura 4.12 se muestra la superposicion de los planos de isoyetas y
poligonos y las porciones de las areas de influencia correspondientes.
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10 mm 15 mm 20 mm

Km

0 10 20 30 40 50
ESCALA GRAFICA

Figura 4.12. Plano de isoyetas, poligonos, y areas de influencia.
f) Enseguida se calculan las curvas masa medias.

ISOYETA DE 25 mm

Estacion Area (km®)

3 96

5 459

6 1443

Total = 1998

Factor de ajuste: 27.5/25.70=1.07

hpsAs hpsAs hpeAs h, Npsj Incremento
Hora mm . km?> |mm.km? |[mm.km? |mm mm mm
0 0 0 0 0 0 -
1 0 4 590 7215 5.91 6.33 6.33
2 240 6 885 14 430 10.79 11.55 5.25
3 720 8 033 21 645 15.21 16.28 4.73
4 1200 8 033 28 860 19.07 20.41 413
5 1320 8 033 32 468 20.93 22.40 1.99
6 1440 9180 36 075 23.37 25.01 2.61
7 1680 10 557 38 240 25.26 27.03 2.02
8 1824 10 557 38 961 25.70 27.50 0.47
9 1824 10 557 38 961 25.70 27.50 -
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ISOYETA DE 20 mm

Estacién (km®)

3 624

4 6

5 2 145

6 1443

Total 4218

Factor de ajuste: 24.87/23.76 =1.05

hosAs hpaAs hpsAs hoeAs h, Npaj Incremento

hora mm . km?> |mm.km? |[mm.km? |mm.km? |[mm mm mm
0 0 0 0 0 0 0 0
1 0 0 21 450 7215 6.80 7.12 712
2 1560 0 32175 14 430 11.42 11.95 4.83
3 4680 15 37 538 21 645 15.14 15.85 3.90
4 7800 45 37 538 28 865 17.60 18.42 2.57
5 8580 60 37 538 32 468 18.65 19.52 1.10
6 9360 75 42 960 36 075 20.96 21.94 2.42
7 10920 84 49 335 38 240 23.37 24.46 2.52
8 11856 84 49 335 38 961 23.76 24.87 0.41
9 11856 84 49 335 38 961 23.76 24.87 -

ISOYETA DE 15 mm

Estacién (km°)

1 695

3 2 706

4 1486

5 3 308

6 1443

Total 9638

Factor de ajuste: 20.91/20.30 = 1.03

hp3A3 hp4A4 hp5A5 hp5A6 hp hpaj Incremento
Hora |mm . km? |mm . km? |[mm .km?|mm.km? |[mm.km?> |mm mm mm
0 0 0 0 0 0 0 -
1 1738 0 0 33080 7215 4.36 4.49 4.49
2 3475 6 765 0 49 620 14430 7.71 7.94 3.45
3 6 950 20 295 3715 57 890 21645 11.47 11.82 3.88
4 8 340 33825 11 145 57 890 28860 14.53 14.97 3.15
5 8 340 37 208 14 860 57 890 32468 15.64 16.11 1.14
6 8 340 40 590 18 575 66 160 36075 17.61 18.14 2.03
7 8 340 47 355 20 804 76084 38240 19.80 20.40 2.26
8 8 340 51414 20 804 76084 38961 20.30 20.91 0.51
9 8 340 51414 20 804 76084 38961 20.30 20.91 -
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ISOYETA DE 10 mm

Estacién (km°)
1 4 245
2 1170
3 2706
4 4 067
5 3 308
6 1443
Total 16 939
Factor de ajuste: 17.18/16.81 = 1.022

hp1A1 hp2A2 hp3A3 Hp4A4 hp5A5 hp6A6 hp hpaj Increment

Hor |mm . km? |mm . km? |mm . km? |Mm.km? |mm . km? |mm . km? | mm mm o

a Mm
0 0 0 0 0 0 0 0 0 -

1 10613 1170 0 0 33080 7215 3.07 |3.14 |3.14
2 21225 2340 6765 0 49620 14430 557 569 |255
3 42450 4680 20295 10167 57890 21645 9.28 19.49 ]3.80
4 50940 5850 33825 30502.5 |[57890 28860 12.27 [12.54 |3.05
5 50940 8775 37208 40670 57890 32468 13.46 [13.76 [1.22
6 50940 10530 40590 50837 66160 36075 15.06 [15.39 [1.63
7 50940 10530 47355 56938 76084 38240 16.54 [16.91 [1.52
8 50940 10530 51414 56854 76084 38961 16.81 [17.18 [0.27
9 50940 10530 51414 56854 76084 38961 16.81 [17.18 |-

Cuenca completa. Este calculo ya se hizo. Los resultados son:

Hora 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9

[ hpa- Mm 0 310 [5.63 [9.44 [12.47 [13.64 [1524 [16.72 [17.00 [17.00

Incremento - 310 [253 [3.81 [3.03 [117 [160 [1.48 [0.28 |-
Tabla 4.1. Célculo de los incrementos maximos.

Area Incremento maximo, mm.

Km® 1h 2h 4h 6h 8h

1998 6.33 11.58 20.41 25.01 27.5

4218 7.12 11.95 18.42 21.94 24.87

9638 4.49 7.94 14.97 18.14 20.91

16933 3.80 6.86 12.57 15.43 17.24

17350 3.81 6.84 12.47 15.24 17.00
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Figura 4.13. Graficas de los datos de la Tabla 4.1.

g) Se seleccionaron para este caso duracionesde 1,2,4,6y 8 h.
h) Enla Tabla 4.1 se muestra el célculo de los incrementos maximos.
1) Enla Figura 4.13 se muestran las graficas de los datos de la Tabla 4.1

4.3.7. Transposicion de tormenta

Cuando no se cuenta con informacidon suficiente o confiable o cuando se desea
ampliar ésta sobre tormentas extremas ocurridas en la cuenca, puede resultar
conveniente transponer, a la cuenca en estudio, tormentas ocurridas en diferentes
sitios. Esto tiene desde luego limitaciones metereoldgicas, ya que no es valido
transponer una tormenta ciclonica a una zona donde sélo se presentan tormentas
convectivas.

Al transponer una tormenta de un sitio a otro, se plantea la hipotesis de que no hay
cambios en la estratificacion de su humedad, en sus dimensiones espaciales, ni en la
magnitud y distribucion de los vientos de entrada y salida.

La infiltracién de la tormenta que se desea transponer debe presentarse en la forma
de curvas P-d-A. La transposicién consiste simplemente en multiplicar los valores de
la precipitacion por el factor de ajuste

K d. 4.6
= (4.6)
donde:
K factor de ajuste.
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P, agua precipitable en la cuenca en estudio, para el punto de rocio persistente
durante 12 horas en el lapso de duracion de la tormenta (mm).

P: agua precipitable en el punto de ocurrencia de la tormenta por transponer,
para el mismo punto de rocio (mm).

Los valores de P, y P; se determinan mediante las Figuras 4.7 y 4.8. Con el area de
la cuenca, se establecen alturas de precipitacion para diferentes duraciones de las
curvas P-d-A, ajustadas con el factor K, con lo que se obtiene una curva masa, con la
que se calculan las alturas de precipitacion en intervalos de tiempo At previamente
seleccionados y, por ultimo, se conforman diferentes hietogramas, colocando dichas
alturas en diferentes posiciones, respetando las alturas de precipitacion acumulada
hasta obtener la condicion mas desfavorable.

PRECIPITACI N
Tq ,Temperatura punto de rocgo, en :::C
10 0 5 10 18 20 24 25 27
300 L
\
I~ ~—|
— 1
wod M~ T 7.92
L] 732
\\\ 6.71
—
<00 ~1 | 6.10
\
I~ 5.49
=
E I~ 4.88
£ 600
& I~ 427
& 3.66
St
~ 700 - 3.05
2.44
800 | Altitud, km
1.83
900 | 1.22
0.61
1000 T T T T T T T T T T
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
W, LBmina precipitable, en mm

Figura 4.14. Grafica para punto de rocio.

La tormenta se puede maximizar multiplicando sus areas de precipitacion por el
factor de maximizacion

a4

P
K =2 (4.7)
Pp

donde:

Ky factor de maximizacion.

Pm agua precipitable, correspondiente a la temperatura de rocio maxima

89

Regresar



persistente durante 12 horas en el sitio de estudio (mm).

P, agua precipitable en la cuenca en estudio, para el punto de rocio persistente
durante 12 horas en el lapso de duracion de la tormenta.

4.3.8. Curvas intensidad de la lluvia-duracién-periodo de retorno (i-d-T,)

Los valores de lluvia que se miden en una estacion son de tipo puntual y permiten
conocer la variacién de la misma con respecto al tiempo. Al realizar el analisis de la
informacion también se puede determinar el periodo de retorno que tiene cada una
de las lluvias registradas. El proceso de calculo de las curvas i-d-T, es el siguiente:

a) Se define una duracion.

PRECIPITACI LN

N Q\%\\\

\\\\ \

10 15 20 25 30
Temperatura, en ;:C

[a—y

77577
9P

15 997

<
()]

Figura 4.15. Diagrama para ajustar los valores de punto de rocio, referidos al
nivel medio del mar (1000mb).

b) De cada tormenta registrada se obtiene la maxima intensidad de la lluvia para la
duracion definida en el inciso a).

c) Se obtiene, para cada ano de registro, el maximo de los valores obtenidos en el
punto b).

d) Se regresa al primer punto tantas veces como duraciones se definieron.

e) Con los valores obtenidos en los primeros cuatro pasos se forma una Tabla, tal
como la que se muestra en la Tabla 4.2.
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Tabla 4.2. Registro de intensidades maximas (mm/h).

Estacion:

FECHA

M

N U T O S

15

20

30

45

60

80

100

120

Finalmente se ha encontrado que la formula que relaciona simultaneamente las tres

variables, es de la forma

- KT,
(d+c)"
donde
i intensidad de precipitacion (mm/h).
T periodo de retorno (afios).
d duracion (minutos).

k, m, n,c parametros que se calculan a partir de los datos, mediante un analisis de
correlacion lineal multiple.

Si los datos registrados de i, d, T, se dibujan en papel logaritmico, usualmente se
agrupan en torno a lineas rectas. Si las lineas resultan ligeramente curvas se
corrigen agregando a la duracién un valor constante ¢, o bien, cuando la pendiente de
las lineas varia mucho, dividiendo las lineas para cada periodo de retorno en dos
rectas. Si los datos se agrupan lo suficiente en torno a lineas rectas, el valor de ¢ se

toma como cero, quedando la ecuacion simplemente como
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La desventaja al utilizar estas curvas es que para areas grandes, mayores de 10 km?,
como el valor de la intensidad de lluvia permanece constante, se pueden originar
errores de consideracion en la determinacion del caudal debido a que no se toma en
cuenta la variacion de la lluvia dentro del area.

Como dato adicional, cabe destacar que existen mapas de cada estado de la
republica donde, con base en analisis semejantes al anterior, se han dibujado las
isoyetas correspondientes a diferentes duraciones y periodos de retorno (SCT,
1990).

Ejemplo 4.2.

Obtener las curvas i-d-T,; suponiendo que en una estacion pluviografica se han
registrado las alturas de precipitacion maxima (mm) para diferentes duraciones,
mostradas en la Tabla 4.3.

Tabla 4.3. Alturas de precipitacién (mm).

FECHA D U R A C I O N
ANO MES DIA 5 10 20 45 80 120
1954 OCT 5 10.5 | 12.8 | 14.2

OoCT 8 8.0 9.0 9.3 --- --- ---
1955 JUL 8 8.0 8.0 --- --- --- ---
NOV 2 8.0 14.5 | 20.5 | 34.0 | 48.0
1956 MAY 15 125 | 1565 | 20.0 | 248 | 255 | 25.6
1957 SEP 21 7.5 11.0 | 143 | 19.0 | 25.7 | 29.0
1958 SIN DATOS
1959 JUN 14 5.7 9.2 10.0 | 15.2 | 156
AGO 13 6.8 --- --- --- ---
1960 AGO 11 9.8 117 | 18.0 | 206 | 21.1 | 22.6
1961 JUL 10 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1
1962 SEP 10 13.5 | 185 | 20.7 | 38.5 | 60.0 | 80.0
1963 MAY 17 8.0 10.0 | 115 --- --- --—-
JUN 16 --- --- --- 20.3 | 23.1 | 30.0
1964 MAY 31 10.0 | 175 | 17.7 | 18.7 | 18.7 | 19.8

Solucién

Primero se establece el sistema de ecuaciones que hay que resolver. Si se toman
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logaritmos en la ecuacion 4.8, se obtiene

log i=1log £+ mlog T —nlog (d +¢) (4.10)

ecuacion que es de la forma
y=a,+ax, +a,x, 4.11)
donde
y=logi x, =logT x, =log (d +¢)
a, =log £ a, =m a,=-n

La ecuacion 4.11 define una familia de lineas rectas con pendiente 4, ordenada al
origen 4, y espaciamiento 4,.

Al hacer un ajuste de correlacién lineal multiple de una serie de tres tipos de datos,
se obtiene un sistema de ecuaciones como el siguiente

ZJ’:N‘ZO +ﬂ1zx1 +"ZZX2
Z(X1J/):ﬂozx1+”1zx12+”22(X1X2) (4.12)
Z(Xz»)/): ﬂozx2 +“1Z(X1X2)+422X§

donde N es el numero de datos; las incognitas son a, 4, Y a5 x;,, x, Y y son los
logaritmos del periodo de retorno, la duracién (con el valor agregado de ¢ si es
necesario) y la intensidad, obtenidos de un registro de precipitacion. Una vez
calculados los coeficientes 4, 4, y a, €s posible valuar los parametros £, », y » para la
ecuacion 4.8.

En el Servicio Meteorologico Nacional y en otras dependencias se cuentan con
tablas similares a la 4.3 para un gran numero de estaciones en la Republica
Mexicana. Es recomendable utilizar estaciones que cuenten con registros de mas de
25 afos, para que el analisis sea confiable, aunque puede hacerse con datos de 10
afos.

El primer paso es transformar las alturas de precipitacion de la Tabla 4.2 a
intensidades, las cuales se indican en la Tabla 4.4. Para ello, se divide la altura de
precipitacion entre su respectiva duracion. Un ejemplo numérico de este paso es el
siguiente:
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Para obtener el primer valor de la Tabla 4.4, se toman los primeros datos de la Tabla
4.3:

La altura de precipitacion es de 8 mm, la duracion es de 5 min; por lo tanto, la
intensidad es

8 mm
1h

60 min

= 96 mm/h

5 min-

Los demas valores se obtienen de igual forma (Tabla 4.4).

Tabla 4.4. Intensidades (mm/h).
ANO | D U R A Cc | O N (min)
5 10 20 45 80 120

1954 96 54 28 14 10 7

1955 96 48 44 27 26 24
1956 | 150 93 60 33 19 13
1957 90 66 43 25 19 15
1959 68 41 28 13 11 8

1960 | 118 70 54 27 16 11
1961 85 43 21 9 5 4

1962 | 162 111 62 51 45 40
1963 96 60 35 27 17 15
1964 | 120 105 53 25 14 10

Una vez transformados los datos a intensidades, es necesario asignar a cada uno de
ellos un periodo de retorno. En la Tabla 4.5 se han ordenado los datos para cada
duracion, de mayor a menor, y se les ha asignado un periodo de retorno de acuerdo
con la ecuacion de Weibull:

T=n+1

r

(4.13)

donde
T. periodo de retorno (afos).
7n  numero de datos.
m  numero de orden en una lista, de mayor a menor de los datos.
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Tabla 4.5. Intensidades (mm/h).

NUMERO D U R A C I O N (min)

DE ORDEN [T 5 10 20 45 80 120
1 11.00 162 111 62 51 45 40
2 5.50 150 105 60 33 26 24
3 3.67 120 93 54 27 19 15
4 2.75 118 70 53 27 19 15
5 2.20 96 66 44 27 17 13
6 1.83 96 60 43 25 16 11
7 1.57 96 54 35 25 14 10
8 1.38 90 48 28 14 11 8
9 1.22 85 43 28 13 10 7
10 1.10 68 41 21 9 5 4

En la Figura 4.16, se muestran los puntos correspondientes a los datos de la Tabla
4.5. Como se puede observar, los datos tienden a agruparse en torno a lineas rectas,
salvo para periodos de retorno de 11 y 5.5 afos, por lo que en este ejemplo se

tomara = 0.
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Figura 4.16. Curvas i-d-T.
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En la Tabla 4.6 se han calculado los parametros y, x, y x,, hecesarios para resolver el
sistema de ecuaciones. Los valores de estos parametros, son calculados aplicando
logaritmos a cada valor de la Tabla 4.5 de acuerdo al numero de orden, para
después efectuar los productos, cuadrados y sumas.

Sustituyendo los resultados de la Tabla 4.6 en el sistema de ecuaciones 4.12,
resulta:

60 4, + 23.125 4, + 86.355 4, = 90.719

23.125 4, + 14.385 4, + 33.283 4, = 38.104

86.355 4, + 33.283 4, + 138.591 4, = 120.800

96



Tabla 4.6. Célculo de pardmetros.
N X5 Xy J Xy X3y (x 1)2 ( X.?)Z XX
1 0.6990 1.0414 2.2095 2.3010 1.5444 1.0845 0.4886 0.7279
2 0.6990 0.7404 2.1761 1.6111 1.5210 0.5481 0.4886 0.5175
3 0.6990 0.5643 2.0792 1.1732 1.4533 0.3184 0.4886 0.3944
4 0.6990 0.4393 2.0719 0.9102 1.4482 0.1930 0.4886 0.3071
5 0.6990 0.3424 1.9823 0.6788 1.3855 0.1173 0.4886 0.2393
6 0.6990 0.2632 1.9823 0.5218 1.3855 0.0693 0.4886 0.1840
7 0.6990 0.1963 1.9823 0.3891 1.3855 0.0385 0.4886 0.1372
8 0.6990 0.1383 1.9542 0.2703 1.3660 0.0191 0.4886 0.0967
9 0.6990 0.0872 1.9294 0.1681 1.3486 0.0076 0.4886 0.0609
10 0.6990 0.0414 1.8325 0.0759 1.2809 0.0017 0.4886 0.0289
11 1.0000 1.0414 2.0453 2.1300 2.0453 1.0845 1.0000 1.0414
12 1.0000 0.7404 2.0212 1.4964 2.0212 0.5481 1.0000 0.7404
13 1.0000 0.5643 1.9685 1.1108 1.9685 0.3184 1.0000 0.5643
14 1.0000 0.4393 1.8451 0.8106 1.8451 0.1930 1.0000 0.4393
15 1.0000 0.3424 1.8195 0.6231 1.8195 0.1173 1.0000 0.3424
16 1.0000 0.2632 1.7782 0.4681 1.7782 0.0693 1.0000 0.2632
17 1.0000 0.1963 1.7324 0.3401 1.7324 0.0385 1.0000 0.1963
18 1.0000 0.1383 1.6812 0.2325 1.6812 0.0191 1.0000 0.1383
19 1.0000 0.0872 1.6335 0.1424 1.6335 0.0076 1.0000 0.0872
20 1.0000 0.0414 1.6128 0.0668 1.6128 0.0017 1.0000 0.0414
21 1.3010 1.0414 1.7924 1.8666 2.3320 1.0845 1.6927 1.3549
22 1.3010 0.7404 1.7782 1.3165 2.3134 0.5481 1.6927 0.9632
23 1.3010 0.5643 1.7324 0.9775 2.2539 0.3184 1.6927 0.7341
24 1.3010 0.4393 1.7243 0.7575 2.2433 0.1930 1.6927 0.5716
25 1.3010 0.3424 1.6435 0.5628 2.1382 0.1173 1.6927 0.4455
26 1.3010 0.2632 1.6335 0.4300 2.1252 0.0693 1.6927 0.3425
27 1.3010 0.1963 1.5441 0.3031 2.0089 0.0385 1.6927 0.2554
28 1.3010 0.1383 1.4472 0.2001 1.8828 0.0191 1.6927 0.1799
29 1.3010 0.0872 1.4472 0.1261 1.8828 0.0076 1.6927 0.1134
30 1.3010 0.0414 1.3222 0.0547 1.7202 0.0017 1.6927 0.0539
31 1.6532 1.0414 1.7076 1.7783 2.8230 1.0845 2.7331 1.7216
32 1.6532 0.7404 1.5185 1.1243 2.5104 0.5481 2.7331 1.2240
33 1.6532 0.5643 1.4314 0.8077 2.3663 0.3184 2.7331 0.9329
34 1.6532 0.4393 1.4314 0.6288 2.3663 0.1930 2.7331 0.7263
35 1.6532 0.3424 1.4314 0.4901 2.3663 0.1173 2.7331 0.5661
36 1.6532 0.2632 1.3979 0.3680 2.3111 0.0693 2.7331 0.4352
37 1.6532 0.1963 1.3979 0.2744 2.3111 0.0385 2.7331 0.3245
38 1.6532 0.1383 1.1461 0.1585 1.8948 0.0191 2.7331 0.2286
39 1.6532 0.0872 1.1139 0.0971 1.8416 0.0076 2.7331 0.1441
40 1.6532 0.0414 0.9542 0.0395 1.5776 0.0017 2.7331 0.0684
41 1.9031 1.0414 1.6532 1.7216 3.1462 1.0845 3.6218 1.9819
42 1.9031 0.7404 1.4150 1.0476 2.6928 0.5481 3.6218 1.4090
43 1.9031 0.5643 1.2788 0.7216 2.4336 0.3184 3.6218 1.0739
44 1.9031 0.4393 1.2788 0.5618 2.4336 0.1930 3.6218 0.8361
45 1.9031 0.3424 1.2304 0.4213 2.3417 0.1173 3.6218 0.6517
46 1.9031 0.2632 1.2041 0.3170 2.2915 0.0693 3.6218 0.5010
47 1.9031 0.1963 1.1461 0.2250 2.1812 0.0385 3.6218 0.3736
48 1.9031 0.1383 1.0414 0.1440 1.9819 0.0191 3.6218 0.2632
49 1.9031 0.0872 1.0000 0.0872 1.9031 0.0076 3.6218 0.1659
50 1.9031 0.0414 0.6990 0.0289 1.3302 0.0017 3.6218 0.0788
51 2.0792 1.0414 1.6021 1.6684 3.3310 1.0845 4.3230 2.1652
52 2.0792 0.7404 1.3802 1.0219 2.8697 0.5481 4.3230 1.5393
53 2.0792 0.5643 1.1761 0.6636 2.4453 0.3184 4.3230 1.1732
54 2.0792 0.4393 1.1761 0.5167 2.4453 0.1930 4.3230 0.9135
55 2.0792 0.3424 1.1139 0.3814 2.3161 0.1173 4.3230 0.7120
56 2.0792 0.2632 1.0414 0.2741 2.1652 0.0693 4.3230 0.5473
57 2.0792 0.1963 1.0000 0.1963 2.0792 0.0385 4.3230 0.4081
58 2.0792 0.1383 0.9031 0.1249 1.8777 0.0191 4.3230 0.2876
59 2.0792 0.0872 0.8451 0.0737 1.7571 0.0076 4.3230 0.1812
60 2.0792 0.0414 0.6021 0.0249 1.2518 0.0017 4.3230 0.0861
Sumas 86.3548 23.1250 90.7192 38.1036 120.8001 14.3854 138.5910 33.2826
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Resolviendo el sistema de ecuaciones anterior se obtiene

a,=2.274 a,=0.574 a,=-0.683
por lo que los valores de los parametros de la ecuacion 4.8, son
k£ =187.759 m=0.574 n=0.683

quedando la ecuacion 4.8, relativa a las curvas intensidad - duracion - periodo de
retorno, de la forma

i__187.76T,°57“

d0.683

(4.14)

En la Figura 4.16 se muestran las curvas dibujadas segun la ecuacién 4.14. Cada
una de las rectas, para un periodo de retorno dado, se interpreta como una curva
masa de precipitacién. Por ejemplo, si se tiene un periodo de retorno de 10 afios, de
la ecuacién 4.14, tenemos

i=704.0547"% (4.15)

Si multiplicamos la ecuacion 4.15 por la duracion 4 se obtiene la altura de
precipitacion:

d
P=f€6=1t73J“” (4.16)

En la Figura 4.17 se muestra la grafica de la ecuacion 4.16 en forma de curva masa.
De esa gréfica es posible obtener un hietograma, mismo que puede usarse como
tormenta de disefio para alimentar a algun modelo de relacién lluvia - escurrimiento.

4.3.9. Ajuste de precipitaciones diarias

Los boletines hidrologicos proporcionan registros de lluvia cada 24 horas, por lo que
no se conoce la duracion real de la tormenta. El problema se presenta cuando la
tormenta dura menos de 24 horas. En este caso se requiere contar con una estacion
pluviografica para tratar de relacionar los registros diarios de los pluviometros,
empleando la curva - masa.

Si la duracién de la tormenta es mayor de 24 horas, se puede hacer un ajuste para
obtener la lluvia correspondiente a esta duracién.

Si se desea conocer la precipitacion maxima en un intervalo de 24 horas y se tiene
un registro de una tormenta que, se sabe, ha durado n dias, esta puede calcularse
usando la expresion siguiente:

1
P=P +—=P

OB (4.17)
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Figura 4.17. Curva masa de precipitacion.
donde

P precipitacion maxima en 24 horas (mm).

P, precipitacion maxima registrada en un dia, dentro de los n dias que dura la
tormenta (mm).

maxima precipitacion un dia antes o un dia después de presentarse P, (mm).
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4.3.10. Regionalizacion de tormentas

En los estudios de Hidrologia Urbana es frecuente que la informacién disponible sea
escasa, problema que se acentua cuando, como se hace con los métodos
tradicionales, los parametros mas significativos para el disefio se obtienen
empleando solo la informacién de la estacion mas cercana al sitio en estudio y se
desprecia aquella proporcionada por otras estaciones vecinas.

En cambio, un estudio regional permite aprovechar muchas caracteristicas que son
comunes para todos los puntos de la region, aun considerando las diferencias que
distinguen un punto de otro en la regidn. En este sentido, puede decirse que
regionalizar equivale a obtener formulas o procedimientos que pueden aplicarse a
toda una region, aprovechando las caracteristicas comunes a todos los puntos y
sefalando la forma en la que influyen para el fenémeno en estudio las no comunes.

Es necesario aclarar que la utilizacion de este método solo es aconsejable cuando se
cuenta con suficientes estaciones que aporten informacién confiable; lo cual en la
mayoria de los casos no se logra. Sin embargo, se considera de importancia plantear
en este manual, en qué consiste el método y las consideraciones que el proyectista
debe tomar en cuenta.

a) Regionalizacion de precipitaciones maximas

La regionalizacion de la precipitacibn maxima se hace mediante la elaboracién de
planos de isoyetas para una duracion de 24 horas y para otra menor a dos horas, ya
que ellos permiten tomar en cuenta la variacion espacial de la lluvia.

Se recomienda utilizar la duracion de 24 horas porque la precipitacion es medida
generalmente en pluviometros, cuyo registro se hace para ese tiempo. El plano de
isoyetas para una duracion menor a dos horas tiene como objetivo tomar en cuenta
que la mayoria de las lluvias que provocan incrementos notables en el escurrimiento
en cuencas urbanas tienen una duracion menor a dos horas.

Los planos de isoyetas indicados anteriormente deben tener asignado un periodo de
retorno comun, por ejemplo, en obras de drenaje urbano el periodo de retorno que
generalmente, se elige es de 2 anos, pero se puede escoger uno mayor si en todas
las estaciones utilizadas en el dibujo de las isoyetas se dispone de un registro
grande, ya que de esta manera los resultados generales son confiables y a la vez se
puede detectar si existe informacidn incongruente en algunas estaciones con
respecto a la obtenida para toda la cuenca.

b) Planos de isoyetas

Si se considera que el tipo de fendmeno que provoca las precipitaciones maximas en
la cuenca (ciclonico, convectivo, etc.), es el mismo para cualquier duracién que se
considere, puede suponerse que la forma de las isoyetas sera igual para las
diferentes duraciones y solamente cambiara el valor asignado en cada isoyeta. En
estas condiciones, se puede utilizar la forma de las isoyetas medias anuales como
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base y, con la informacion correspondiente a otras duraciones, determinar el valor
que debe asignarse a cada una de ellas.

A continuacion, se describe con mayor detalle la elaboracion de estos planos para
duraciones de 30 minutos y 24 horas.

b.1) Plano de isoyetas para una duracién de 30 min y un periodo de retorno dado

Para dibujar un plano de isoyetas se utiliza una relacién entre la intensidad de lluvia,
medida en forma puntual, y la duracién correspondiente, tomando ambos valores
para un periodo de retorno comun.

La relacion anterior es valida para duraciones entre 5 y 120 minutos, y se expresa
con la férmula

(4.18)

; intensidad de la lluvia (mm/h).
d  duracién (min).

o, B coeficientes que se obtienen al hacer el ajuste con los datos registrados en
cada estacion.

Conocido el valor de la intensidad de lluvia para una duracién dada, se obtiene su
correspondiente valor de precipitacién para cada estacion, y se dibuja el plano de
isoyetas, tomando como base la forma de las isoyetas medias anuales, de manera
que si el valor de precipitacion calculado para alguna estacion no corresponde al
asignado a las isoyetas éste se desecha.

b.2) Plano de isoyetas para una duracién de 24 h y un periodo de retorno dado

Para su construccion se utiliza la misma metodologia que se describié en el inciso
b.1), solo que los valores son obtenidos del analisis estadistico de las precipitaciones
registradas en los pluviometros. Este analisis consiste en ajustar para cada estacion
una funcién de distribucion de probabilidad como: Gumbel, exponencial, etc., a los
valores de precipitacion registrados en ella; es decir, se obtienen los valores
maximos anuales registrados en la estacion, para una duracion de 24 horas y
posteriormente se les ajusta una funcién de distribucion.

4.3.11. Factores de ajuste por duracioén, periodo de retorno y area

Para determinar el valor de la precipitacion correspondiente a cualquier duracion,
periodo de retorno y area, se calculan los llamados factores de ajuste que permiten
transformar el valor puntual a uno promedio para la zona en estudio. A continuacion
se describe la manera se calcular cada uno de ellos, asi como algunas
observaciones sobre la obtencién del factor de ajuste por area.
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l. Factor de ajuste por duracion
Este factor se obtiene de acuerdo al procedimiento siguiente:

a) Se comprueba si los factores para cada duracién son unicos en toda la cuenca;
es decir, son o no independientes del punto en estudio, para ello se procede de
la manera siguiente:

a.1) Se establece una relacion entre la intensidad de la lluvia y la duracion, se puede
usar la ecuacion 4.18.

a.2) Se seleccionan dos valores de a y sus correspondientes 8, los cuales deben
corresponder al maximo y minimo de los valores de dicha variable, exceptuando
aquellos valores que estén fuera del orden.

a.3) Para cada condicion de o y B, se calcula la intensidad de lluvia, para duraciones
entre 15 minutos y 24 horas. Cada intensidad se trasforma a precipitacion y los
valores obtenidos se expresan como un factor de la de 24 horas, es decir, se
divide cada valor de precipitacion entre el correspondiente al de 24 horas.

a.4) Se comparan los valores obtenidos para cada a y para duraciones comunes. Si
en general, los valores calculados no difieren en 10% entre ellos, se acepta que
el factor de ajuste para cada duracion es independiente de la ubicacion del
punto en la cuenca; si por el contrario, los valores son diferentes entre si, se
tiene que hacer una divisién de la cuenca en regiones para lograr que el factor
de ajuste por duracion sea independiente de la ubicacion en cada region donde
se hace el analisis. En ambos casos, la secuencia de calculo de los pasos b), c)
y d), que se describe a continuacion, es igual.

b) Para cada estacion se calcula la precipitacion correspondiente a una duracion
de 24 horas utilizando la relacibn que se menciona en el paso a.1) y se
comparan con las que se obtienen del analisis estadistico de las precipitaciones
registradas en los pluviometros. Esto tiene como objeto el determinar si el factor
de ajuste por duracion es unico o se tienen que calcular factores de ajuste para
diferentes rangos de duracién.

c) Se definen cuantos factores de ajuste por duracion se necesitan.

c.1) Sila comparacién de los resultados obtenidos en el paso b) tienen semejanza
entre ellos, se calcula un factor unico de ajuste.

c.2) Sila comparacion de los resultados obtenidos en el paso b) no tiene semejanza
entre ellos, se debe calcular un grupo de factores de ajuste.

d) Dependiendo de la duracion, se calculan los factores de ajuste de la manera
siguiente:

d.1) Factor de ajuste para duraciones menores de 2 horas
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a) De la relacion elegida en el paso a.1), se obtienen los valores de intensidad de
lluvia correspondiente a diferentes duraciones; por ejemplo, 15, 30, 60 y 120
minutos, luego se trasforman a precipitaciones.

b) Se escoge una duracién dentro del intervalo como, por ejemplo, la de 30
minutos y se calcula la intensidad de lluvia correspondiente.

c) Se dividen los valores calculados en el inciso a) entre los del inciso b); los
resultados obtenidos son los factores de ajuste para cada duracion.

d.2) Factor de ajuste para duraciones entre 4 y 24 horas

a) Se seleccionan las estaciones que tengan valores de precipitacion registrados
en pluviégrafos y pluviometros.

b) Para un periodo de retorno de n anos, se obtiene para cada estacién el valor de
las intensidades de lluvia correspondientes a duraciones entre 2 y 24 horas y se
transforman a altura de precipitacion. Ademas, del analisis estadistico de cada
estacidon, se calcula la precipitacion para 24 horas y n afios de periodo de
retorno.

c) Para cada estacién se construye una Figura como la que se muestra en la
Figura 4.18, con los valores calculados en el inciso b); las escalas de la Figura
4.18 son logaritmicas, ya que la precipitacion y la duracién estan ligadas con
una relacion de la forma

P=ad’ (4.19)

donde

P altura de precipitacion (mm).
d duracion (h).
a, b parametros que se obtienen del ajuste de los valores.
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Figura 4.18. Recta para obtener el factor de ajuste.

La linea punteada corresponde a los valores de precipitacion que se obtienen

para diferentes duraciones utilizando para ello la relacion elegida en el paso A),
ecuacion 4.18.

Los valores de precipitacion para una duracion de 24 horas, calculados con el
analisis estadistico de los pluviometros, son diferentes por lo que para la
precipitacion para duraciones comprendidas entre 4 y 24 horas se utiliza la linea
llena. Para determinar la ecuacion de la recta, en papel logaritmico, que pasa

por los puntos 4/, se utiliza la expresion

InP=a+blnd (4.20)

Los valores de « y / se obtienen al hacer el ajuste con los puntos conocidos vy,
una vez hecho esto, se calculan los valores de precipitacion para duraciones
entre 4 y 24 horas.

d) Se repite el paso c) tantas veces como estaciones se seleccionaron en el inciso
a).

e) Para cada estacion, se dividen los valores de precipitacion para diferentes
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duraciones entre la de 24 horas.

f)  Se calcula el factor de ajuste, promediando los valores calculados en el inciso
e) para duraciones comunes.

II.  Factor de ajuste por periodo de retorno

Para calcular este factor se requieren mediciones de altura de lluvia para una
duracion de 24 horas, registrados en cada una de las estaciones que se encuentran
en la cuenca. El procedimiento para calcular el factor de ajuste consiste en lo
siguiente:

a) Para cada estacion, se seleccionan los registros maximos de lluvia para cada
afno y se les ajusta una funcion de distribucion de probabilidad, como son las del
tipo exponencial, Gumbel, etc.

b) Una vez conocida la funcién de distribucidn, se obtienen los valores de
precipitacion para diferentes periodos de retorno.

c) Se selecciona un periodo de retorno y se calcula su valor de precipitacion
correspondiente; el periodo de retorno debe ser el mismo que se escogié para
el factor de ajuste por duracion.

d) Se divide cada uno de los valores del inciso b) entre los del inciso c).

e) Se comparan los valores obtenidos en el inciso d) con los de todas las
estaciones. Si son muy parecidos, se toma un valor medio para cada periodo de
retorno y dicho valor corresponde al factor de ajuste. Si por el contrario, no se
tiene semejanza, se divide la zona en regiones hasta lograr que los valores del
inciso d) sean semejantes entre si de acuerdo con el grupo de estaciones de
cada region.

[ll.  Factor de ajuste por areas

Una gran parte de los problemas practicos estan relacionados con el volumen de
lluvia que cae sobre cierta area, por lo que se necesita estimar la precipitacion media
que cae sobre ella. Esta precipitacion es menor que la precipitacion puntual y puede
ser obtenida como una proporcion de esta. Para encontrar la proporcién en que debe
modificarse el valor de la precipitacion puntual, se calcula un factor de ajuste por
area, valido para una duracion determinada, y que normalmente no varia con el
periodo de retorno.

Para obtener el factor de ajuste por area existen diversos criterios, a continuacion se
describen tres de ellos.

[11.1) Factor de ajuste por area considerando tormentas centradas

Se denomina de tormenta centrada, porque el area en estudio se ubica de modo que
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el maximo valor de lluvia puntual registrado se ubique en medio de ella. El factor de
ajuste se obtiene con la relacion

F = (4.21)

ST |

donde

F, factor de reduccion por area.

P, precipitacion media maxima en la cuenca para una determinada duracion.

P, precipitacion maxima puntual para la misma tormenta y duracién para la que
se calcula P,.

Para obtener F, se realizan los pasos siguientes:

a) Se elige un conjunto de tormentas para una duracion determinada, por ejemplo,
de 24 horas.

b) Se dibuja el plano de isoyetas para cada una de las tormentas.

c) Se forma una grafica, donde en las abcisas se colocan los valores de las areas
que forman las isoyetas y, en las ordenadas las alturas de precipitacion
correspondientes (Figura 4.19). Se obtienen tantas Figuras de este tipo como
planos de isoyetas se tengan.

Altura de precipitacion

‘\ rea

(a) (b)

Figura 4.19. Obtencion del factor de ajuste por area considerando tormentas
centradas.

d) De la Figura anterior, se obtiene la precipitacién media (P,) para el area que se
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desea estudiar.

e) Elvalor de P,, corresponde al maximo valor puntual que se tenga en el plano de
isoyetas.

f)  Se calcula el cociente P,/P,.
g) Se calcula F,como un promedio de todos los valores de P,/P, calculados.

h)  El procedimiento descrito se aplica para diferentes areas y se obtiene el F, para
cada una de ellas.

[11.2) Factor de ajuste por area considerando areas fijas
Se llama de areas fijas, debido a que la ubicacion de esta corresponde a la cuenca

en estudio, y por tanto, no cambia en la secuencia de calculo. El factor de ajuste se
obtiene con la relacion:

(4.22)

s
I
5|

F  factor de reduccion por area.
P, precipitacion media maxima anual para una duracion y area dadas.

P, precipitacion puntual media maxima anual sobre toda el area para la misma
duracion para la cual se obtiene P,.

La manera de obtener F, con este criterio consiste en el procedimiento siguiente:

a) Con los registros de las estaciones de la cuenca, se calcula para cada
tormenta, la precipitacion media sobre toda el area, ya sea con el método de
isoyetas o él de Thiessen, y se designa como P.

b) Se selecciona el maximo valor de P para cada afio; es decir, se tiene P(1) en el
primer afio; P(2) en el segundo afo y asi sucesivamente hasta el afio n.

c) Se calcula la precipitacion media maxima anual como:

j iip@ (4.23)

donde

P, precipitacion media maxima anual para una duracion y area dadas.
PG precipitacion maxima anual correspondiente al afio i.
7n  numero de afos.
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d) En los registros de cada estacion, se selecciona la precipitacion maxima
registrada en el ano; es decir, se tiene P(7), P(2),..., P(») en la estacion |, para
todas las estaciones.

e) Se calcula la precipitacion media maxima puntual para cada estacion como

P=-Y0 (4.24)

Y/

donde
1_>j precipitacion media maxima puntual.
P(:) precipitacion maxima registrada en la estacion j para el afo i.
7n  numero de anos.
f)  Se calcula la precipitacién puntual media maxima anual sobre toda el area, con
la expresidn
P=oP+0,P+ - +o P, (4.25)

donde

P, precipitacion puntual media maxima anual sobre toda el area para la misma
duracion para la cual se obtiene p,.

o, porcentaje del area de influencia de cada estacion j dentro de la cuenca,
calculado con el método de Thiessen.

1_?/ precipitacion media maxima puntual en la estacion j.
g) Se calcula el cociente P;/P,.
h)  Se repite el procedimiento para otras duraciones.
[11.3) Factor de ajuste por area empleando el criterio inglés

Este método considera que el factor de ajuste por area (F,) es simplemente la
relacion entre la precipitacion media en toda el area y la puntual, para el mismo
periodo de retorno y duracion. El factor de ajuste se obtiene con la expresion:

F = (4.26)

53 |

donde

F, factor de reduccion por area.

P, precipitacion en cualquier punto dentro de una determinada area,
correspondiente al dia en que ocurrié la precipitacion maxima anual sobre
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toda la cuenca.

P, precipitacion maxima anual sobre toda la cuenca para el mismo punto,
duracién y aio que P..

La manera de obtener el factor de ajuste con este criterio es la siguiente:

a) Para cada dia de interés, con los valores de precipitacion registrados en las
estaciones, se calcula la precipitacion media sobre toda el area y se designa
como P.

b) Se selecciona entre todos los valores de P calculados en el paso a), el maximo.
Lo anterior se hace para cada afno y se anota el dia en que ocurrio.

c) Se anota el valor de lluvia puntual que se registré en cada estacion para el dia
seleccionado en el paso b) y se designa como p,, p, ..., p. Asi, p es la
precipitacion puntual registrada en la estacion j que corresponde al dia para el
cual se tiene la P maxima en el afio.

d) Para el mismo afo, se busca el valor de precipitacion maxima registrada en
cada estacion, independientemente del dia en que haya ocurrido y se indica
como P,, P, ..., P, siendo P, la precipitacion puntual maxima registrada en la

estacion j. Algunas veces p,y P, pueden ser iguales y en otras P, es mayor que p,.
e) Para cada estacion se calcula p,/ P.
f)  Se repiten los pasos a) a e) para todos los afios.

g) Se calcula el factor de ajuste como un promedio de los valores calculados en el
paso f).

h)  Se repite el procedimiento para otras duraciones.
IV. Influencia de la relacion entre la forma de las isoyetas y la de la cuenca

En el analisis para calcular el factor de ajuste por area, de acuerdo a los criterios
presentados, no se considera la forma de las isoyetas ni la manera como estas
pueden acomodarse sobre la cuenca. Para tomar en cuenta lo anterior, se necesita
primero, con base en la informacién registrada, construir los planos de isoyetas para
diferentes tormentas y de éstos, revisando cada uno, definir de manera general si las
isoyetas tienen alguna forma geométrica aproximada a un circulo o a una elipse. Una
vez que se define la forma que puedan tener las isoyetas, se calcula el valor de la
lluvia de disefio con los factores descritos en los apartados | a Ill y, se procede a
construir el plano de las mismas.

Para construir el plano de isoyetas a partir del valor de la lluvia de disefo, se pueden
utilizar los dos procedimientos que se describen a continuacion; por otra parte, con
ayuda de este plano es posible calcular una precipitacion media sobre la cuenca que
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es mas representativa que el valor puntual. Para realizar lo anterior es necesario
conocer la forma de la cuenca.

IV.1) Plano de isoyetas circulares

Para construir el plano se utiliza la ecuacion siguiente:

P=p¢*" (4.27)
donde

P precipitacion media sobre la cuenca.

P precipitacion calculada y corregida con los factores de ajuste descritos.
&, n constantes que se obtienen a partir de los valores registrados.

A area de la isoyeta, igual al area de un circulo.

Para calcular los parametros £y » se procede de la manera siguiente:

a) Se seleccionan dos parejas de valores conocidos:

R P,
F’Al y ?’AZ

P y P, se calculan con el método de isoyetas o él de Thiessen y P corresponde
al valor de la lluvia que se tiene en el centro de la tormenta.

b) Con los valores de /P y P,/P se obtienen los valores correspondientes de
#A". Los valores calculados se designan como x;, y x..

c) Elvalor de » se determina con la expresion

A n
{_1} X (4.28)
A, X
d) El valor de £ se calcula con la ecuacion
R R (4.29)
A1 A2

e) Conocidos £y #, se dibuja el plano de isoyetas, tomando para ello diferentes
areas.

f) El plano de las isoyetas se ubica en el centro de la cuenca.
IV.2) Plano de isoyetas elipticas

Este método es mas complicado de realizar y los resultados que arroja no son
significativamente diferentes al de isoyetas circulares, por lo que solamente se hace
mencidén de su existencia. Para aquel que desee profundizar sobre el tema, se
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recomienda consultar (Court, A.; “Area - Rainfall Depth Formulas”).
4.4. ANALISIS ESTADISTICO Y PROBABILISTICO EN HIDROLOGIA

En el disefio o planeacidon de ciertas obras hidraulicas se requiere de estimaciones
de eventos futuros, ya sea extremos, como los gastos maximos o minimos en un
cauce, la precipitacion maxima en un intervalo de tiempo, etc.; o acumulados en un
intervalo de tiempo, como la precipitacién anual, los volumenes de escurrimiento
anuales, etc. Dichas estimaciones de un evento futuro son utiles para determinar por
ejemplo: la capacidad de almacenamiento de una presa, el dimensionamiento de un
vertedor, la magnitud de una sequia, el disefio de un sistema de alcantarillado, etc.

Por la complicacion de los procesos fisicos que intervienen en la generacion del
fendmeno, en la mayoria de los casos resulta imposible una estimacion confiable del
mismo por métodos basados en las leyes de la mecanica o la fisica, ya sea por ser
éstos insuficientes o porque el modelo matematico respectivo resultaria
exageradamente grande y dificii de manejar, pues necesitaria gran cantidad de
informacion. Por ello resulta mas conveniente un analisis estadistico y probabilistico.

La estimacion de un fenémeno futuro esta ligada a una probabilidad de ocurrencia, la
cual se determina segun una serie de criterios entre los que destacan: la vida util de
la obra, la economia de la obra, los posibles dafios humanos y materiales en caso de
falla, etc.

Asi, con base en la historia del fendbmeno es posible estimar la magnitud de un
fendbmeno de acuerdo a una probabilidad de ocurrencia. Por ello, se llevan a cabo
mediciones periodicas de procesos hidrologicos entre los que se encuentran: la
precipitacion, el escurrimiento en cauces naturales, volumenes, etc. Estos registros
presentan variaciones en el espacio y en el tiempo, cuyo comportamiento es en parte
predecible o deterministico y en parte aleatorio.

Cuando la variabilidad deterministica de un fendmeno es considerada como
despreciable en comparacion a la variabilidad aleatoria, es posible tratar al proceso
como puramente aleatorio, donde cada observacidn es independiente de las
anteriores (no existe correlacion), y las propiedades estadisticas de todas las
observaciones son iguales.

Un proceso aleatorio involucra una variable X cuyo comportamiento puede ser
descrito por medio de una funcién de distribucién de probabilidad. Dicha distribucion
determina la probabilidad de que una observacion x de la variable aleatoria se
encuentre en un intervalo especifico de X. Por ejemplo, si X es la precipitacién anual
en un lugar cualquiera, entonces la distribucion de probabilidad de X determina la
probabilidad de que la precipitaciéon anual observada en un aio se encuentre en un
rango, tal como menos de 250 mm, entre 300 y 400 mm, y asi sucesivamente.
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4.4.1. Conceptos béasicos de Probabilidad y Estadistica

De acuerdo a los principios de Probabilidad y Estadistica, los registros hidroldgicos
representan una muestra de una poblacién infinita y desconocida. En el analisis, se
supone una similitud entre las caracteristicas estadisticas de la muestra y las de la
poblacién, las cuales se asemejan mas conforme el tamafo de la muestra se
aproxima mas al de la poblacion. Por ello, las estimaciones son mas confiables a
medida de que se dispone de mayor volumen de informacion.

El analisis estadistico se inicia cuando los valores de una muestra son utilizados para
construir un histograma de la funcion de frecuencias, donde se presenta en una
grafica de barras el numero de veces que una observacion se encuentra en un
intervalo predefinido. Cuando dicho numero de veces, se divide entre el nUmero total
de datos, se obtiene un histograma de la funcidn de frecuencias relativas. De este
ultimo, se pueden acumular los valores para formar un histograma de la funcién de
frecuencias relativas acumuladas.

Si la muestra es lo suficientemente grande y los intervalos tienden a ser pequefios, la
curva que se obtendria en el histograma de la funcion de frecuencias relativas es la
llamada funcién de densidad de probabilidad, y para el caso del histograma de la
funcidn de frecuencias relativas acumuladas se obtiene la funcion de distribucion de
probabilidad (Figura 4.30).

P F(x) P(x) A
026 20 —

l: 1.0 //

15 0.8

0.6

0.13 10

0.4

0.2

0 o0 | L 0
0 10 20 30 40 50 60 70 80 y 0 20 30 40 50 60 70

o /

Figura 4.20. Funciones de densidad y distribucién de probabilidad.

A continuacion, se anotan las principales expresiones para obtener dichas funciones,
asi como la probabilidad de un evento dado, referidas tanto a una muestra como a
una poblacion.

Para una muestra (m), la frecuencia relativa

m

(x) se define como
S == (4.30)
n

donde /,(x) es la frecuencia relativa de la muestra en el intervalo [x; - Ax, x], # es el
numero de datos x contenidos en el intervalo mencionado vy, » es el numero total de

datos de la muestra.

112



Regresar

El valor de /,(x) es un estimativo de la probabilidad de que una observacion de X se
encuentre en el intervalo [x; - Ax, x], €s decir P(x; - Ax <X <x).

La suma de los valores de las frecuencias relativas hasta un valor dado x; es la
frecuencia acumulada F,(x):

F, ()= 2, f.(x) (4.31)

Este valor es un estimativo de la probabilidad de que X sea menor o igual que x;, lo
cual se escribe como P(X <x) o simplemente p(x).

En el caso de una poblacién, la funcién de densidad de probabilidad de una
poblacion fx) se obtiene como:

o Su(x)  dF(x)
J )= lﬂl—gl Ax  dx
Ax—0 (432)

donde F(x) es la funcion de distribucion de probabilidad de una poblacion. Se aprecia
que en el limite, la funcion de frecuencias relativas dividida entre el intervalo Ax se
convierte en la funcién de densidad de probabilidad.

Por otra parte, la probabilidad de que X sea menor o igual que un valor x, se estima
como

P(X<x)=F(X) =] f(x)dx (4.33)

Notese que f{x) y F(x) son funciones de x cuya forma aun no se define.

De acuerdo a los axiomas de Probabilidad y empleando la funcién de distribucion de
probabilidad, es posible establecer otras expresiones complementarias para calcular
la probabilidad de un evento o de varios de ellos:

a) La probabilidad de ocurrencia de un evento x es positiva y se encuentra en el
intervalo [0, 1]:

0<p(x)<1 (4.34)

b) La suma de las probabilidades de todos los eventos posibles es igual a 1.

Zp(xgxi):r f(x)dx =1 (4.35)
i=1 -
c) La probabilidad de no ocurrencia (o de excedencia dado que se trata de X > x) de
un evento x es igual al complemento de la probabilidad del evento.

P(X > x) =Q(x) = 1- P(x) (4.36)
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d) La probabilidad de que una observacién de X sea exactamente igual a un valor
dado es igual a “cero”, es decir, P(X = x)=0.

f) La probabilidad de que una observacién de X se encuentre en un intervalo de
valores [q, /] es

Pla< X <h) = F(b)—F(a):Lb f(x)dx—f f(x)dx:j:f(x)dx (4.37)
d) Tratandose de la probabilidad de ocurrencia de varios eventos (se pueden

generalizar las siguientes expresiones para un mayor numero de eventos), la
probabilidad de ocurrencia de dos eventos es

P(x, ux,)=P(x;)+P(x,)—P(Xx,"X,) (4.38)

donde el primer término es la llamada “unién de probabilidades” (probabilidad de
ocurrencia de dos eventos) y el ultimo es la “interseccion de probabilidades”
(probabilidad de ocurrencia simultanea o en sucesion de dos eventos).

El céalculo de la interseccién de probabilidades depende de las caracteristicas de
ocurrencia entre eventos: (a) Dos eventos son mutuamente excluyentes si solo
puede suceder uno de ellos a la vez, y (b) Dos eventos son independientes si la
ocurrencia de alguno de ellos no depende de la ocurrencia del otro. Asi, pueden
tenerse tres casos:

d.1) Cuando los dos eventos no son mutuamente excluyentes, pero son
independientes, la probabilidad de ocurrencia simultanea o en sucesion de ambos
eventos (interseccion de probabilidades) es el producto de sus probabilidades:

P(x, N X,)=P(X;)xP(x,) (4.39)
d.2) Si los eventos no son independientes, ni mutuamente excluyentes:
P(x, nX,) =P(x;)xP(x, | x,) (4.40)

donde el ultimo término se conoce como la probabilidad condicional de ocurrencia del
evento x,, dado que ya ocurrio el evento .

d.3) Por ultimo, si los eventos son mutuamente excluyentes:

P(x,"X,)=0 (4.41)
4.4.2. Periodo de retorno y riesgo
En Hidrologia es comun tratar con los conceptos de periodo de retorno y probabilidad

de riesgo. El periodo de retorno o intervalo de recurrencia (en afios), se define como
el numero de afos en que en promedio, se presenta un evento y se calcula como:
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T = 500 (4.42)

donde P(x) representa la probabilidad de ocurrencia de un evento mayor o igual a x.
El periodo de retorno no es un intervalo fijo de ocurrencia de un evento, sino el
promedio de los intervalos de recurrencia.

La ecuacion anterior y varias de las expresiones basicas de probabilidad permiten
hacer las deducciones siguientes:

1) La probabilidad de que un evento X > ocurra en algun afo es

P(x) = 'I% (4.43)

2) La probabilidad de que un evento x no ocurra en algun afo

Q) =1-P(X) :1—Tl (4.44)

r

3) La probabilidad de que x no ocurra durante » afos sucesivos:

Q) xQ,(x)x---xQ,(x) = {QMX)}" = (1— le (4.45)

r

4) La probabilidad R, llamada riesgo, de que x ocurra al menos una vez durante »
anos sucesivos o vida util es:

R=1-{QM)}" =1- [1— le (4.46)

r

En la Tabla 4.7 se anotan los periodos de retorno asociados con diferentes niveles
de riesgo.
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Tabla 4.7. Periodos de retorno asociados con diferente niveles de riesgo y
vida util esperada de la obra.

Riesgo Vida util de diseno de la obra

(%) 2 5 10 15 20 25 50 100

100 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

90 1.46 2.71 4.86 7.03 9.20 11.37 22.22 43.93
80 1.81 3.63 6.73 9.83 12.93 16.04 31.57 62.63
75 2.00 4.13 7.73 11.33 14.93 18.54 36.57 72.64
70 2.21 4.67 8.82 12.97 17.12 21.27 42.03 83.56
60 2.72 5.97 11.42 16.88 22.33 27.79 55.07 109.64
50 3.41 7.73 14.93 22.14 29.36 36.57 72.64 144.77
40 4.44 10.30 20.08 29.87 39.65 49.44 98.38 196.26
30 6.12 14.52 28.54 42.56 56.57 70.59 140.68 280.87
25 7.46 17.89 35.26 52.64 70.02 87.40 174.30 348.11
20 9.47 22.91 45.32 67.72 90.13 112.54 224.57 448.64
15 12.81 31.27 62.03 92.80 123.56 154.33 308.16 615.81
10 19.49 47.96 95.41 142.87 190.32 237.78 475.06 949.62
5 39.49 97.98 195.46 292.94 390.41 487.89 975.29 1950.07
2 99.50 247.99 495.48 742.97 990.47 1237.96 |2475.42 |4950.33
1 199.50 498.00 995.49 1492.99 11990.48 [2487.98 [4975.46 (9950.42

Para mostrar como emplear esta Tabla, supdngase que se tiene una obra con una
vida util de 50 anos, y que se desea que el riesgo o probabilidad de falla de la obra
sea como maximo igual al 10%; entonces la obra se debe disenar con un evento que
tenga como periodo de retorno de 475 afos.

Otro ejemplo, con una obra disefiada con un evento con periodo de retorno de 20
anos y vida util estimada de 10 afos, se desea saber cual es la probabilidad de falla
durante su vida util. Empleando la ecuacion 4.46, se obtiene:

1 10
R=1- (1 —5] =0.4013=40.13%

En Hidrologia, normalmente se prefiere trabajar con periodos de retorno en lugar de
probabilidades, pues es un concepto que resulta facil de manejar ya que tiene las
mismas unidades (tiempo) que la vida util de la obra.

Por otra parte, cuando se analizan registros histéricos de un fendmeno, se les asigna
un periodo de retorno de acuerdo a la frecuencia de cada evento. Para calcularlo, es
comun suponer que la frecuencia o intervalo de recurrencia de cada evento del grupo
es similar a la observada; por ello, se han propuesto varias formulas que permiten
asignar un periodo de retorno a cada dato de la muestra en funcién de su frecuencia.
Una de las mas usuales es la formula de Weibull (ecuacién 4.13), la cual se escribe
como
N+l
m

donde » es el numero de orden en una lista (de mayor a menor en el caso de
maximos anuales), y » es el numero de datos de la muestra.
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La expresion anterior permite expresar la probabilidad de no excedencia de un
evento como

Q(x) =1-Q(x) =1—nT1 (4.47)

4.4.3. Parametros estadisticos

Los parametros estadisticos son valores representativos de las caracteristicas
generales de una muestra de datos. Por otra parte, ellos definen las caracteristicas
de una poblacién. Existen ecuaciones para evaluar tanto los parametros estadisticos
de una poblacién como los de una muestra.

Los parametros estadisticos y sus estimadores estadisticos mas comunes, se
relacionan con la tendencia central, la dispersion, la simetria y el sesgo. En la Tabla
4.8 se resumen las ecuaciones para calcular algunos parametros de una poblacion y
las estadisticas de una muestra. Se aprecia que varios de los parametros
estadisticos se obtienen en funcién de la esperanza matematica E(x) (0 momento de
orden cero de la funcion de densidad de probabilidad), la cual se define como la
integral del producto del valor entre paréntesis (x en este caso) y la correspondiente
funcion de densidad de probabilidad fx), sobre el rango completo de la variable
aleatoria.
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Tabla 4.8. Algunos pardmetros estadisticos de la poblacién y de la muestra.

Parametro estadistico de la poblacion

Estadistica de la muestra

(1) Tendencia central o punto medio:

a) Media aritmética:
n=EX)=] x f(x)dx
b) Mediana:
x tal que F(x)=0.5
c) Media geométrica:

x = antilog [E(log x)]

X

Il
N
i N

X

Valor de la informacion en el

500. Percentil

_ n Yn
o
i=1

(2) Dispersion:

a) Varianza:

ot =[x -n)’]

b) Desviacion estandar:

o= {efls-ur ]

c) Coeficiente de variacion:

C,=—

v

n

(3) Simetria:

a) Coeficiente de asimetria (oblicuidad):

El(x - n)

Y= i

4.4.4. Funciones de distribucion de probabilidad

Una funcién de distribucién de probabilidad representa la probabilidad de ocurrencia
de una variable aleatoria en un rango predefinido. Su importancia radica en que es
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posible la estimacion, ya sea como interpolacidn o extrapolaciéon, de los valores de
dicha variable cuando se conoce la probabilidad asociada de ocurrencia o viceversa.
Su aplicacion en el analisis de registros hidrolégicos facilita la reduccion de una gran
cantidad de datos a una sola funcion y a sus parametros asociados, los cuales se
derivan de las caracteristicas estadisticas de la muestra.

Existen diversas funciones de distribucién de probabilidad, pero las que se han
empleado con mayor éxito en Hidrologia son: normal, log-normal, exponencial,
gamma, Pearson tipo lll (o0 gamma de tres parametros), log-Pearson tipo Ill y de
valores extremos (VE tipos I, Il y lll; o respectivamente Gumbel, Frechet y Weibull),
asi como algunas variantes para muestras cuya composicion esta definida por dos
poblaciones con caracteristicas diferentes. Estas funciones tienen parametros como
o y B entre otros. En la Tabla 4.9 se anotan las ecuaciones de las principales
funciones de distribucion de probabilidad empleadas en Hidrologia, asi como las
correspondientes a la estimacidon de sus parametros determinada con el método de
los momentos (Apartado 4.4.5).

La seleccion de una de las funciones de distribucion se basa en el criterio del mejor
ajuste, es decir, se elige aquella que representa los datos de la muestra con mayor
precision reduciendo por consiguiente los errores en las estimaciones. Existen varios
criterios para definir cual es la funcién con mejor ajuste, y no siempre es la misma,
segun el criterio que se aplique.

A continuacién, se explica la forma de ajustar los datos de una muestra a una
distribucion de probabilidad, algunas observaciones sobre las distribuciones de
probabilidad mencionadas y el procedimiento que se sigue para evaluar el mejor
ajuste de alguna de ellas a la muestra.

4.4.5. Ajuste auna funcién de distribucion de probabilidad
Se dispone de dos métodos para el ajuste de distribuciones de probabilidad:
a) Método de los momentos.

Se basa en considerar que los mejores estimativos de los parametros de una funcién
de probabilidad son aquellos para los cuales los momentos de la funcién de densidad
de probabilidad alrededor del origen son iguales a los momentos correspondientes a
la informacién de la muestra.

Se considera como momentos de la funcién de densidad a: la media u (1*" momento),
la varianza o? (2° momento central) y el coeficiente de asimetria y (3* momento
central estandarizado). Los momentos de la muestra, cuyo valor se estima igual a los
anteriores, son respectivamente: la media x, la varianza & y el coeficiente de
asimetria C.
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Tabla 4.9. Funcién Distribucion de probabilidad para el ajuste con datos hidroldgicos.

Distribucion

Funcion de distribucién de probabilidad

Rango

Estimadores de los parametros en
términos de los momentos de la muestra

Normal

Fs) = 1 Jw _l(x—ajz d
(X)——B\/% _exp 2B x

—0 < x < a=x Y PB=s,
1 s 1 lnx—a)
Log-normal F(X):Bxﬂjo exp| =7 B dx x>0 a=73 Yy B=s,, para y=lnx
Normal B R [_l 2] B B _x—a
estandarizada F(X)_F(@_\/ﬂ-‘.we}(p 23 |d% —w<zSool  o=X Yy PB=s, para 3= B
Exponencial F(x)zl—exp{—xéa} x> o B=s. y a=x-B
1 o2\ ( xj 5 ? 1
Gamma F=5re) J, (Ej () dx vzl =% Y BTy
Pearson tipo Il s\ B 3 5\
(Gamma de tres F(x)= ! j (X 8) exp(_x_sjdx > 8 B:(C—j L o=y d=x—ap
parametros) al'@) ot a o ; JB
Log P 00 1l 1 jx(lnx—ﬁjﬁ_l ( lnx—S) 5 B:(sz , a:i y 8=j-aB,
og Pearson tipo F(X)_OLF(B) ) . exp| == Jd« In x > C.(y) JB

para C(»>0 y y=Ilnx

Valores Extremo
tipo |
(Gumbel)

F(x) = exp {_ exp (_ Xgo‘ﬂ

6
B=—s_y a=x—05772p
TT
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b) Método de maxima verosimilitud

Este método considera que el mejor valor de un parametro de una distribucién de
probabilidad es aquel que maximiza la verosimilitud o probabilidad conjunta de
ocurrencia de la muestra.

La probabilidad conjunta de ocurrencia de dos eventos independientes se calcula
como el producto de las probabilidades de cada evento. Partiendo de esto, la funcion
de verosimilitud a maximizar es el producto de las probabilidades de cada evento de
la muestra:

L=11f(x) (4.48)

Cuando se trabaja con funciones exponenciales de densidad de probabilidad, es mas
conveniente emplear la funcién logaritmica de verosimilitud:

In Lzzﬂ:lnf(xl.) (4.49)

El método de maxima verosimilitud es tedricamente el mas apropiado para ajustar
distribuciones de probabilidad, sin embargo, en ocasiones no se puede aplicar a
todas ellas ya que la maximizacion debe hacerse numéricamente y no de forma
analitica. Por ello, para propdsitos practicos, el método de los momentos es mas facil
de aplicar y apropiado en analisis hidrolégicos.

4.4.6. Observaciones sobre las funciones de distribucion de probabilidad
empleadas en Hidrologia

Un primer método que se usa para seleccionar la funcion consiste simplemente en
inspeccionar una grafica donde se haya dibujado cada una de las diferentes
funciones junto con los puntos medidos. La funcién de distribucién de probabilidad
que se selecciona sera la que se apegue visualmente mejor a los datos medidos.

Este método se usa a veces, incluso, para ajustar las funciones de distribucién de
probabilidad a los datos medidos, dibujando en un papel especial para cada funcion
dichos datos, escogiendo la funcion para la que el conjunto de puntos sea semejante
a una linea recta y finalmente trazando a ojo dicha linea recta para poder hacer las
extrapolaciones necesarias.

Este es un método con alto grado de subjetividad y, usado aisladamente, puede ser
un tanto peligroso. Sin embargo, es muy ilustrativo y recomendable para ser usado
con otros métodos. Si lo aplica un ingeniero con experiencia, puede resultar el mejor
de todos.

4.4.6.1. Distribucion Normal (o de Gauss)

La curva de campana definida por esta distribucion es de las mas conocidas, y tiene
por ecuacion
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fx) = Bj% exp H("goﬂ (4.50)

donde a y B son los parametros de esta distribucion, los cuales corresponden a la
media (n) y a la desviacion estandar (o), respectivamente. Estos parametros pueden
sustituirse por los estadisticos muéstrales correspondientes: pn=x y o= tal como

se muestra en la Tabla 4.9.

La funcion anterior puede simplificarse definiendo la variable normal estandar z como

= 4.51
=", (4.51)
Resultando entonces la funcién de densidad normal estandarizada
()= f)=— Z (4.52)
JSlx —f(%)—mexp 5 :

a la funcién de distribucidn normal estandarizada de la forma

F(z)=éTT [ exp {—ﬂd 2 (4.53)

Los valores que toma la funcion anterior se pueden tomar de la Tabla 4.10, o pueden
aproximarse mediante la expresion (Abramowitz y Stegun, 1965):

B= %[1 +0.196854 |2] + 0115194 5| +0.000344]z]" + 0.019527\{]74 (4.54)

donde H es el valor absoluto de z y la distribucion normal estandar tiene los valores:

F(z) =B para z>0 y F(z)=1-B para z <0 (4.55)
El error en la evaluacion de F(z) utilizando esta formula es menor de 0.00025.

Ciertas variables hidrologicas, tales como la precipitacion anual, que representan la
suma de eventos independientes, tienden a seguir la distribucion normal. Las
principales limitaciones de esta distribucion son: (a) Su variacion en un rango
continuo [-o,0], cuando la mayor parte de las variables hidrolégicas son positivas, y
(b) Es simétrica con respecto a la media, mientras que la informacién hidrolégica
tiende a ser asimétrica.
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Tabla 4.10. Probabilidad acumulada de la distribucién normal estandar*.
Z lo.00 [0.01 0.02 [0.03 [0.04 [0.05 [0.06 [0.07 [0.08 [0.09

0.0[0.5000 |0.5040 [0.5080 [0.5120 [0.5160 [0.5199 [0.5239 [0.5279 [0.5319 [0.5359
0.1]0.5398 |0.5438 [0.5478 |0.5517 [0.5557 |0.5596 |0.5636 |0.5675 |0.5714 |0.5753
0.2]0.5793 |0.5832 [0.5871 |0.5910 [0.5948 |0.5987 [0.6026 |0.6064 |0.6103 |0.6141
0.3]0.6179 |0.6217 [0.6255 |0.6293 [0.6331 |0.6368 [0.6406 |0.6443 |0.6480 |0.6517
0.4]0.6554 |0.6591 [0.6628 |0.6664 [0.6700 |0.6736 [0.6772 |0.6808 |0.6844 |0.6879
0.5[0.6915 |0.6950 [0.6985 [0.7019 [0.7054 |0.7088 [0.7123 [0.7157 [0.7190 [0.7224
0.6]0.7257 |0.7291 [0.7324 |0.7357 [0.7389 |0.7422 |0.7454 |0.7486 |0.7517 |0.7549
0.7]0.7580 |0.7611 [0.7642 [0.7673 |0.7704 |0.7734 |0.7764 |0.7794 [0.7823 |0.7852
0.8]0.7881 |0.7910 [0.7939 |0.7967 [0.7995 |0.8023 [0.8051 |0.8078 |0.8106 |0.8133
0.8159 |0.8186 |0.8212 [0.8238 |0.8264 [0.8289 |0.8315 [0.8340 |0.8365 [0.8389
0.8413 [0.8438 |0.8461 [0.8485 |0.8508 [0.8531 |0.8554 [0.8577 |0.8599 [0.8621
0.8643 |0.8665 |0.8686 |0.8708 |0.8729 [0.8749 |0.8770 [0.8790 |0.8810 [0.8830
0.8849 |0.8869 |0.8888 [0.8907 |0.8925 [0.8944 |0.8962 [0.8980 |0.8997 [0.9015
0.9032 [0.9049 |0.9066 [0.9082 |0.9099 [0.9115 |0.9131 [0.9147 |0.9162 [0.9177
0.9192 [0.9207 |0.9222 [0.9236 |0.9251 [0.9265 |0.9279 [0.9292 |0.9306 [0.9319
0.9332 [0.9345 (0.9357 [0.9370 [0.9382 [0.9394 [0.9406 [0.9418 |0.9429 (0.9441
0.9452 |0.9463 |0.9474 [0.9484 |0.9495 [0.9505 |0.9515 [0.9525 |0.9535 |0.9545
0.9554 |0.9564 |0.9573 [0.9582 |0.9591 [0.9599 |0.9608 [0.9616 |0.9625 [0.9633
0.9641 |0.9649 |0.9656 [0.9664 |0.9671 [0.9678 |0.9686 [0.9693 |0.9699 [0.9706
0.9713 [0.9719 |0.9726 [0.9732 |0.9738 [0.9744 |0.9750 [0.9756 |0.9761 [0.9767
0.9772 [0.9778 |0.9783 [0.9788 [0.9793 [0.9798 [0.9803 [0.9808 [0.9812 [0.9817
0.9821 [0.9826 |0.9830 [0.9834 |0.9838 [0.9842 |0.9846 [0.9850 |0.9854 |0.9857
0.9861 |0.9864 |0.9868 [0.9871 |0.9875 [0.9878 |0.9881 [0.9884 |0.9887 [0.9890
0.9893 [0.9896 |0.9898 [0.9901 |0.9904 [0.9906 |0.9909 [0.9911 [0.9913 [0.9916
0.9918 [0.9920 |0.9922 [0.9925 |0.9927 [0.9929 |0.9931 [0.9932 [0.9934 (0.9936
0.9938 [0.9940 [0.9941 [0.9943 |0.9945 [0.9946 [0.9948 [0.9949 [0.9951 [0.9952
0.9953 [0.9955 |0.9956 [0.9957 |0.9959 [0.9960 |0.9961 [0.9962 |0.9963 [0.9964
0.9965 [0.9966 |0.9967 [0.9968 |0.9969 [0.9970 |0.9971 [0.9972 |0.9973 (0.9974
0.9974 [0.9975 |0.9976 [0.9977 |0.9977 [0.9978 |0.9979 [0.9979 |0.9980 [0.9981
0.9981 [0.9982 |0.9982 [0.9983 |0.9984 [0.9984 |0.9985 [0.9985 |0.9986 [0.9986
0.9987 [0.9987 [0.9987 [0.9988 |0.9988 [0.9989 [0.9989 [0.9989 [0.9990 [0.9990
0.9990 [0.9991 |0.9991 [0.9991 |0.9992 [0.9992 |0.9992 [0.9992 |0.9993 [0.9993
0.9993 [0.9993 |0.9994 [0.9994 |0.9994 [0.9994 |0.9994 [0.9995 |0.9995 |0.9995
0.9995 [0.9995 |0.9995 [0.9996 |0.9996 [0.9996 |0.9996 [0.9996 |0.9996 [0.9997
0.9997 [0.9997 |0.9997 [0.9997 |0.9997 [0.9997 |0.9997 [0.9997 |0.9997 (0.9998

En la Tabla se anotan los valores correspondientes a F(|z|). Cuando se requiere un valor
de z < 0, F(z) se obtiene como F(z) =1 - F(|z]).
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4.4.6.2. Distribucion Log-normal

Esta distribucidn es una variante de la distribucion Normal. Es asimétrica, por lo que
existe una mayor proporcion de los valores altos de la muestra que de los bajos.
Ademas, en esta distribucion los valores de la muestra son siempre positivos.

Cumple con el requisito de que los logaritmos de los datos sean simétricos con
respecto a su media.

En esta distribucion también se pueden utilizar variables estandarizadas en el
calculo.
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4.4.6.3. Distribucion Exponencial

Cuando una secuencia de eventos hidrolégicos es considerada como un proceso de
Poisson, donde los eventos suceden instantanea e independientemente a lo largo del
tiempo, puede aplicarse la distribucion exponencial. En ésta, el tiempo entre cada
evento (tiempo de interarribo) esta descrito por una distribucion exponencial cuyo
parametro 1/p es la tasa media de ocurrencia de los eventos.

La ventaja de la distribucion exponencial consiste en la facilidad de estimar el
parametro B a partir de la informacién observada. Por otra parte, su desventaja es
que considera la ocurrencia de cada evento como completamente independiente de
sus vecinos, lo cual puede no ser cierto segun sea el evento y fendmeno de que se
trate.

4.4 6.4. Distribucion Gamma

El tiempo que toma la ocurrencia de un numero de eventos en un proceso de
Poisson esta descrito por la distribucion Gamma, la cual es la distribucion de una
suma de [ \variables aleatorias independientes e idénticas, distribuidas
exponencialmente.

Esta distribucion es util para la descripcion de variables hidrolégicas asimétricas sin
el uso de la transformacion log. Por ejemplo, se ha aplicado a la descripcion de la
distribucion de alturas de precipitacion en tormentas.

La distribucion Gamma incluye el uso de la funcion gamma I'(B), la cual esta dada
por

Gy =B-D=P-DP-2)...3-2-1 (4.56)

para un entero positivo 3, y en general por (Abramowitz y Stegun, 1965):
re)=| :%ﬁ*&r” du (4.57)

La distribucién Gamma de dos parametros (B y o) tiene como limite inferior a “cero”,
lo cual es una desventaja para la aplicacion a variables hidrolégicas con limite inferior
mayor a cero.

4.4.6.5. Distribucion Pearson tipo

Esta distribucion introduce un tercer parametro, el limite inferior 8, de tal manera que
por el método de los momentos, los tres momentos de la muestra (la media, la
desviacién estandar y el coeficiente de asimetria) pueden transformarse en los tres
parametros o, B y 6 de la distribucién de probabilidad. Esta distribucion es muy
flexible, puesto que puede tomar diferentes formas a medida que varian sus
parametros.
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4.4.6.6. Distribucion Log Pearson tipo Il (Gamma de tres parametros)

Esta distribucion es una variante de la distribucion anterior, donde se aplica la
transformacion log a cada uno de los valores de la muestra. Esto trae como ventaja
la reduccién de la asimetria de la muestra.

4 .4.6.7. Distribuciones de valores extremos

Los valores extremos son valores maximos o minimos seleccionados de conjuntos
de datos. Un ejemplo de ellos son los gastos maximos anuales registrados en una
estacion hidrométrica.

Existen tres tipos de distribuciones de valores extremos (VE tipos I, Il y Ill),
desarrolladas a mayor detalle por Gumbel, Frechet y Weibull, respectivamente. Las
tres distribuciones son casos especiales de una distribucién unica llamada
distribucion general de valores extremos, la cual tiene como funcion de distribucion
de probabilidad a la expresion

n
F(x) = exp —(1—@Xgaj (4.58)

donde k, a y p son parametros a determinar.

Los tres casos limitantes son:

1) Para k = 0, la distribucién de valor extremo tipo | (Gumbel), cuya funcién de
distribucion de probabilidad se incluyo en la Tabla 4.8.

2) Para k < 0, la distribuciéon de valor extremo tipo Il (Frechet), para la cual la
expresion general se aplica con (a+p/k) < X < o, y

3) Para k > 0, la distribucién de valor extremo tipo Ill (Weibull), la cual se aplica con
la expresiéon general siendo - < X < (at+p/K).

En los tres casos anteriores B es positivo. Si una variable x esta descrita por la
distribucion de valores extremos tipo lll, entonces se dice que x tiene una distribucion
Weibull.

4.4.6.8. Funciones de distribucion de dos poblaciones

Algunas variables hidrolégicas, tales como los gastos maximos anuales, pueden
pertenecer a dos poblaciones diferentes, como sucede especialmente en las zonas
costeras de Meéxico. La primera poblacion es la de los gastos producidos por
precipitaciones relacionadas con los fendbmenos meteorolégicos dominantes en la
region en estudio y la segunda es la de los gastos producidos por precipitaciones
ciclénicas, que son mayores que los primeros.

También sucede en algunas zonas, como el noroeste de la Republica Mexicana, que
una poblacidbn estd compuesta por gastos producidos directamente por
precipitaciones y otra por gastos provenientes de deshielos. En adelante se hablara
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de gastos producidos por tormentas ciclonicas o no ciclénicas por ser el caso mas
comun, pero no debe olvidarse que las mismas ideas se pueden aplicar también a
otros casos relacionados con fendbmenos meteoroldgicos.

La funcién de distribucién de probabilidad se puede expresar como:
F(x)= p F(x)+ 1= p) F(x) (4.59)

donde Fi(X) y Fa(x) son, respectivamente, las funciones de distribuciéon de
probabilidad de los gastos maximos anuales no producidos por tormentas ciclonicas
y de los producidos por ellas, y p es la probabilidad de que en un afio cualquiera el
gasto maximo no sea producido por una tormenta ciclonica. EI numero de
parametros de la funcion es:

n=n +n,+1 (4.60)
donde:
Ny numero de parametros de F;(x).
n, numero de parametros de Fy(x).

Para calcular el valor de los parametros se usa un método numérico de minimizacién
del error, primero es necesario estimar p, la probabilidad de que un afo cualquiera el
gasto sea no ciclonico. Esto se hace utilizando la informacion de los boletines
meteoroldgicos; donde puede observarse con cierta claridad un salto brusco entre los
valores de los gastos no ciclonicos a los ciclonicos. El valor de p es entonces:

p=rte (4.61)

donde:

Nhc Numero de afnos de registro en que el gasto maximo no se produjo por
tormentas ciclonicas.

n  numero total de datos anuales de registro (o el total del numero de afios no
ciclonicos mas los ciclonicos).

Una vez estimado el numero de afios en que se presentaron los ciclones y el valor de
p, el resto de los parametros se evaluan mediante las formulas vistas anteriormente
aplicadas a cada una de las poblaciones respectivamente.

Suponiendo que Fi(x) y Fz(x) son del tipo Gumbel. La funciéon de distribucion de
probabilidad sera
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F(x)= pexp {— exp(— a E 0‘1)} +(1- p)exp {— exp(— a E azj} (4.62)

donde:
parametros o, 1 correspondientes a la poblacion no ciclonica.
parametros oy, B2 correspondientes a la poblacion ciclonica.

4.4.7. Limites de aplicabilidad y seleccion de la funcion de distribucién de
probabilidad

La diferencia de resultados entre una funcién y otra pueden ser apreciables. Una
seleccion apresurada de cualquiera de las funciones podria traducirse en una
estructura subdisenada y peligrosa o sobredisefiada y costosa. Por ello se debe
seleccionar la funcién con cuidado.

A continuacion se listan algunos criterios que pueden emplearse para la seleccién de
la funcién de distribucion.

4.4.7.1. Analisis grafico

Un primer método que se usa para seleccionar la funcidon consiste simplemente en
inspeccionar varias graficas donde se hayan dibujado cada una de las diferentes
funciones, junto con los puntos medidos u observaciones. La funcion de distribucion
de probabilidad que se seleccionara sera la que se apegue visualmente mejor a los
datos medidos.

En ocasiones se usa este método para ajustar las funciones de distribucion de
probabilidad a los datos, dibujando en un papel especial cada funcién y los datos,
escogiendo la funcién para la que el conjunto de puntos sea semejante a una linea
recta y extrapolando la informacion para obtener la deseada. Este es un método con
un alto grado de subjetividad y, usado aisladamente, puede ser un tanto incierto. Sin
embargo, es ilustrativo y recomendable para ser usado en conjunto con otros
métodos.

4.4.7.2. Método del error cuadratico minimo

Consiste en calcular para cada funcion de distribucion, el error cuadratico como:

E=| 2 (%-x) (4.63)
=1
donde:
X, i-esimo dato estimado con la funcion de distribucion en analisis.
x, i-ésimo dato medido u observado.
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La funcién de distribucion con menor error cuadratico es la que mejor se ajusta para
el conjunto dado de datos.

4.4.7.3. Pruebas de bondad del ajuste

Entre las pruebas de bondad de ajuste mas conocidas esta la y*; la cual fue

propuesta por Karl Pearson en 1900. Para aplicar la prueba, el primer paso es dividir
los datos en un numero k de intervalos de clase. Posteriormente, se calcula el
parametro estadistico:

D= i (6_—8) (4.64)

donde:
0

€j

numero observado de eventos en el intervalo i.
numero esperado de eventos en el mismo intervalo, que se calcula como

g, =n[F(8)-F(1)] siendo i=1,2, ...,k (4.65)

siendo F(S)) la funcion de distribucion de probabilidad en el limite superior del
intervalo i, F(l;) la misma funcién en el limite inferior del intervalo, y n es el
numero total de eventos.

Una vez calculado el parametro D para cada funcidn de distribucion considerada, se
determina el valor de una variable aleatoria con distribucion y? para v=4—1-m
grados de libertad y un nivel de significancia o, donde m es el numero de parametros
estimados a partir de los datos.

Para aceptar una funcién de distribucion dada, se debe cumplir que:
D <l i (4.66)

El valor de y; ., ., se obtiene de las tablas de la funcién de distribucion x? (que

esta contenida en textos de Estadistica y Probabilidad, por ejemplo; Waypole y
Myers, 1986), o calculandola en computadora.

Esta prueba es en si una prueba de hipétesis, donde los valores de a que se
emplean normalmente son del 10, 5 y 1%. Estos valores representan la probabilidad
de rechazar la hipotesis nula cuando en realidad es cierta (error tipo I).

La hipdtesis nula es entonces:

Ho: La funcion de distribucién de probabilidad es F(a, B, ...) (4.67)

donde F; es la funcién de distribucién de probabilidad considerada y a, B, etc. son
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sus parametros.

Los valores de a no se pueden disminuir arbitrariamente sin incrementar al mismo
tiempo la probabilidad de cometer un error Tipo Il, que es el de aceptar Hy cuando en
realidad no es verdadera.

El valor mas comun de a es del 5%, y con este nivel de significancia suelen
aceptarse varias funciones de distribucion de probabilidad. Si se aplica este criterio
para aceptar solamente una funcion, se escogera aquella que tiene el menor valor de
D.

Se debe tener precaucion al aplicar la prueba, pues los resultados dependen de la
seleccion de los intervalos y del tamano de la muestra, e incluso pueden resultar
contradictorios para una misma muestra. Los resultados deben de tomarse con
mucha reserva, en especial, cuando se usan para discriminar una funciéon de
distribucion de probabilidad de otra. En la practica, resultan mas utiles solo para
compararlas.

Ejemplo 4.3.

Para los datos de lluvias maximas en 24 h en la estacion climatolégica Acayucan,
mostrados en la Tabla 4.11, se desea obtener la precipitacidn maxima esperada para
un periodo de retorno de 50 anos.

Solucidn

De acuerdo a lo expuesto en este subcapitulo, un procedimiento sencillo de ajuste
podria consistir en:

a) Ordenar los datos de mayor a menor.
Obtener el periodo de retorno y la probabilidad de excedencia.

)
c) Calcular los estadisticos de la muestra.
)

Determinar los parametros de cada una de las funciones a las que se desea
ajustar los datos.

e) Calcular para cada una de las funciones el error cuadratico, y buscar aquella para
el cual, este minimo.

f) Obtener con la funcion de ajuste seleccionada, mediante el criterio propuesto, la
precipitacion maxima esperada para 50 anos.
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Tabla 4.11. Registros de lluvias maximas en 24 h en la estacién Acayucén.

Siguiendo el procedimiento descrito anteriormente, y sin mostrar todos los calculos (a
fin de que el lector los compruebe), pueden obtenerse los resultados siguientes:

Los estadisticos de la muestra son: media * = 106.108 mm, desviacion estandar sy =

Afo P2sn (mm) Afo P2sn (mm)
1950 69.1 1963 166.5
1951 78.0 1964 86.5
1952 73.0 1965 95.0
1953 141.3 1966 125.0
1954 100.0 1967 168.0
1955 88.0 1968 123.0
1956 135.0 1969 124.3
1957 98.5 1970 115.7
1958 70.5 1971 89.0
1959 108.0 1972 121.4
1960 84.0 1973 154.0
1961 57.5 1974 67.5
1962 112.7 1975 107.3

30.517 mm y el coeficiente de asimetria C, = 0.456.

Con las expresiones mostradas en la Tabla 4.9, es posible obtener los parametros de
algunas de las funciones de distribucién de probabilidad, sus errores cuadraticos
totales en comparacioén con los datos y una estimacion de la precipitacion en 24 h
para 50 afos de periodo de retorno (Tabla 4.13). Los resultados mencionados se
obtuvieron empleando un programa de hoja de calculo, pues en ellos se incluyen

dentro funciones de distribucion de probabilidad.
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Tabla 4.12. Calculo del periodo de retorno y probabilidad de excedencia.

No. de Poan T, Q(x) =1-P(x)
orden (mm) (afos)

1 168.00 27.00 0.9630
2 166.50 13.50 0.9259
3 154.00 9.00 0.8889
4 141.30 6.75 0.8519
5 135.00 5.40 0.8148
6 125.00 4.50 0.7778
7 124.30 3.86 0.7407
8 123.00 3.38 0.7037
9 121.40 3.00 0.6667
10 115.70 2.70 0.6296
11 112.70 2.45 0.5926
12 108.00 2.25 0.5556
13 107.30 2.08 0.5185
14 100.00 1.93 0.4815
15 98.50 1.80 0.4444
16 95.00 1.69 0.4074
17 89.00 1.59 0.3704
18 88.00 1.50 0.3333
19 86.50 1.42 0.2963
20 84.00 1.35 0.2593
21 78.00 1.29 0.2222
22 73.00 1.23 0.1852
23 70.50 1.17 0.1481
24 69.10 1.13 0.1111
25 67.50 1.08 0.0741
26 57.50 1.04 0.0370

Tabla 4.13. Resumen de parametros, errores cuadraticos y estimaciones para
algunas funciones de distribucién de probabilidad de la Tabla 4.8.

Distribucion Parametro 1 Parametro 2 Error cuadratico Estimacion
(o) (B) P24 h, 50 afios
Normal 106.1077 30.5166 27.45 168.78
Log-normal 4.6245 0.2901 20.96 184.98
Exponencial 75.5911 30.5166 4418 194 .97
Gamma 8.7766 12.0898 18.82 191.89
Gumbel 92.3740 23.7937 27.00 185.22

Se aprecia en la Tabla anterior que la distribucién con el error cuadratico minimo es
la Gamma (18.82), y que el valor estimado de la precipitacion es de 191.89 mm.

Con la asimetria se pude definir si la funcion de densidad de probabilidad esta
cargada a la derecha o izquierda.

Muchas de las funciones no son invertibles, pues para determinar la lluvia de 50 afios
de periodo de retorno deberan hacerse tanteos o buscar algun método alterno hasta
determinar la lluvia con el periodo deseado. En el caso de una funcién invertible, por
ejemplo la distribucion Gumbel, se tiene la expresién
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F(x) = exp {- exp(- Xg“ﬂ

donde o y B son los parametros de la funcion, y F(x) es la probabilidad de no
ocurrencia del evento x.

Segun la ecuacidn 4.44 se tiene que

1
F(X)ZQ(X)=1—?

t

Sustituyendo la expresidn anterior en la ecuacién de la funcion de distribucion de
Gumbel, y despejando se puede obtener el valor esperado de la precipitacién para el

periodo de retorno deseado:
1
X=o-BIn—In1--

Haciendo calculos, para T, = 50 afos, se obtiene que x = 185.22 mm, que es el valor
estimado para la precipitacion con el periodo pedido.

Finalmente, en las Figuras 4.21 a 4.24 se muestran los diferentes ajustes de los
datos a algunas de las distribuciones (indicadas por lineas recta), asi como los datos
considerados para el ajuste.

4.5. ESCURRIMIENTO E HIDROGRAMAS

El escurrimiento se define como el agua proveniente de la precipitacion que fluye
sobre la superficie del terreno natural, y que conforme pasa el tiempo, se integra a
las corrientes para ser conducida hacia rios, lagos y en la mayoria de las ocasiones
hasta el mar (Inciso 4.1, “Ciclo hidrologico”).

El propdsito de los sistemas de alcantarillado pluvial es controlar y conducir los
escurrimientos superficiales generados por el agua de lluvia sobre una zona
particular o de servicio hacia un sitio donde no provoquen afectaciones. A fin de que
tales sistemas sean disefiados de manera eficiente y econdmica, es preciso
cuantificar el escurrimiento. Para ello se utilizan diversos métodos, con los cuales es
posible proponer un hidrograma de disefio, aunque en ocasiones solo interesa
determinar el gasto maximo para el disefio de una estructura.
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Figura 4.23. Distribucién exponencial. Figura 4.24. Distribuciéon Gumbel.

Un hidrograma es la variacion del gasto (en cierta seccion transversal de un cauce)
en funcién del tiempo. Por ejemplo, al medir el volumen de agua que pasa a través
de una seccién transversal de un cauce por unidad de tiempo, podria obtenerse una
Figura como la 4.25. En ellas se aprecia una serie de valores maximos (“picos”), que
son ocasionados por una tormenta en particular. Cabe destacar que el area
comprendida bajo la curva del hidrograma es el volumen de escurrimiento.
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Figura 4.25. Hidrograma observado en un cauce.

Si a partir de la Figura anterior, se amplia la escala del tiempo para observar solo un
evento de lluvia, el hidrograma tendria la forma indicada en la Figura 4.26.

La forma del hidrograma mencionado varia dependiendo de una serie de
caracteristicas, tanto de la cuenca donde llueve, como de la propia lluvia. Entre
dichas caracteristicas conviene citar para la cuenca: forma, tamano, topografia, tipo
de suelo y permeabilidad, vegetacion existente, etc. En el caso de la lluvia, la

magnitud y distribucidn de la misma tanto sobre el area de la cuenca como a traves
del tiempo.
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Figura 4.26. Hidrograma generado por una tormenta particular.

Aunque la forma de cada hidrograma producido cada tormenta varia, es posible
identificar en el sus caracteristicas principales de cada uno de ellos (Figura 4.26):

a) Punto de levantamiento (A). Es donde la magnitud del gasto comienza a
incrementarse por efecto de la lluvia. La ubicacion de este punto dependera
desde luego, del tiempo en que el escurrimiento generado por la lluvia alcanza la
seccion donde se registra el hidrograma en cuestion (Figura 4.26).
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Figura 4.27. Puntos caracteristicos de un hidrograma.

b) Pico (B). Es el gasto maximo producido por la tormenta. En muchos casos, se
requiere conocer este valor con fines de disefo (Figura 4.26).

c) Punto de inflexién (C). Es donde termina de reflejarse el flujo superficial, y a partir
de donde solo se registra el escurrimiento subterraneo, que tarda mayor tiempo
en abandonar la cuenca (Figura 4.26).

d) Final del escurrimiento directo (D). Se le da este nombre al punto donde el
escurrimiento  registrado proviene ya solamente del flujo subterraneo.
Normalmente se acepta que sea el punto de mayor curvatura de la curva de
recesion (o de descenso) del hidrograma.

e) Tiempo de pico (t,). Es el tiempo que transcurre desde el punto de levantamiento
hasta el correspondiente al pico del hidrograma (Figura 4.26).

f) Tiempo base (,). Se le llama asi al tiempo que transcurre entre el punto de
levantamiento (punto A) hasta el correspondiente al final del escurrimiento directo.
Corresponde a la duracion del escurrimiento directo (Figura 4.26).

g) Rama ascendente. Es la curva de ascenso del hidrograma, comprendida entre el
punto de levantamiento y el gasto maximo o pico (Figura 4.26).

h) Rama descendente. Es la curva del hidrograma, que parte desde el pico hasta el
final del escurrimiento directo (Figura 4.26).

En los hidrogramas observados en rios y arroyos se aprecia que el tiempo base de
los mismos varia desde minutos hasta dias, y el pico desde algunos litros por
segundo hasta miles de metros cubicos por segundo.

Los hidrogramas utilizados usualmente para el disefio de redes de alcantarillado
poseen tiempos base desde 10 minutos hasta algunas horas, dependiendo del
tamafio de la cuenca y de la duracion de la lluvia. La duracién considerada para una
lluvia de disefio es usualmente corta ya que las lluvias de corta duracion y alta
intensidad generan hidrogramas con tiempos base cortos y picos grandes, mas
adecuados para el disefio de redes de alcantarillado.

Los hidrogramas que se utilizan en el disefio de redes de alcantarillado pluvial, se
obtienen a partir de relaciones lluvia - escurrimiento, las cuales se han deducido al
analizar registros simultaneos de precipitacion y escurrimiento (hidrogramas).
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Debido a que los hidrogramas registrados en un cauce se componen del
escurrimiento directo generado por la tormenta, y por el escurrimiento base, formado
normalmente por agua proveniente de otras tormentas y del flujo subsuperficial, es
dificil definir cual es el escurrimiento generado por una tormenta particular. Por ello
es necesario separar el escurrimiento directo del base. Lo anterior suele realizarse
mediante los procedimientos siguientes (ver Figura 4.26):

a) Método de la linea recta.

)
b) Método de la curva de vaciado.
c) Método de correlacion del tiempo de vaciado.
)

d) Método del punto de mayor curvatura de la curva de recesion del hidrograma.

Los métodos senalados se encuentran descritos en los textos de Hidrologia, pero su
mencidn en este documento resulta util para sefalar una de las etapas en la
obtencidn de las relaciones lluvia - escurrimiento.

Ejemplo 4.4

Para entender mejor la forma del hidrograma, considérese la cuenca mostrada en la
Figura 4.28, que ha sido dividida con isocronas. Una isocrona es una linea formada
por los puntos de la cuenca que poseen igual tiempo de concentracion, es decir, el
agua que cae en cualquiera de dichos puntos tarda el mismo tiempo en fluir
superficialmente hasta el punto de salida de la cuenca. Asi, se tienen cuatro areas
con las caracteristicas siguientes:

Area: A B C D
Area (km?) 36 | 72 | 108 | 3.6
Tiempo de concentracién (h) 1 2 3 4
D

C

Isdcronas

Figura 4.28. Is6cronas en una cuenca tipica.

Supodngase ahora que la cuenca es impermeable y que en ella se presenta una lluvia
con intensidad constante de 1 mm/h, durante 5 horas. En dichas condiciones,
durante la primera hora habra escurrido por la seccién de aforo a la salida de la
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cuenca lo que llovié en el area A, esto es 1 mm por 3.6 km?, lo que representa un
gasto medio igual a

_ 1 mm x 36km? 5
| = =1m /;
3,600 s

En la segunda hora escurriran por la seccién de aforo lo que llovid en A en esa
segunda hora y lo que llovio en B en la primera, por lo que el gasto medio sera

1 mm x 7.2 km?

Q= 1mifs + 3,600 s =3 mfs

Analogamente para las siguientes horas, los gastos medios que se tendran en la
seccion de aforo seran: 6,7,7,6,4,1y O m>/s de las horas 3 a la 9, respectivamente.
Lo anterior se muestra en la Figura 4.29.

Si en este ejemplo se hubieran empleado curvas isocronas menos espaciadas en el
tiempo se obtendria un hidrograma como el de la Figura 4.30. Sin embargo, debido a
la infiltracién, forma de la cuenca, caracteristicas de la lluvia, etc., el hidrograma
tendria la forma tipica indicada en la Figura 4.31.

o7
- A A
6
5 A
S5 T B |B |B
Gt |
3ﬁ;
A CcC |[C |[C |C
C
1 B
A D D D (D D
0 T } P
0 1 2 3 4 5 6 7 8
Tiempo, en horas

Figura 4.29. Hidrograma para intervalos de una hora.
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Figura 4.30. Hidrograma continuo.
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Figura 4.31. Hidrograma tipico registrado en una corriente perenne.
4.6. INFILTRACION Y OTRAS PERDIDAS

De la lluvia que cae en una cuenca al producirse una tormenta, parte escurre
superficialmente para alimentar los cauces por los que transita hasta llegar a la salida
de la cuenca; otra parte es interceptada por la vegetacion, retenida en depresiones
del terreno (forma charcos), o bien se infiltra en el suelo, satisfaciendo primero la
capacidad de almacenamiento del terreno, para posteriormente alimentar los
acuiferos. A la parte formada por la intercepcién, retencion e infiltracion, se le
denomina "pérdida".

En la practica, los componentes de las pérdidas (intercepcion, retencion e
infiltracion), son dificiles de cuantificar por separado, por lo que, en general, se
acostumbra calcularlos conjuntamente y considerarlos como infiltracién, ya que este
componente es el mas importante.

Aun cuando las pérdidas son solo una parte del proceso lluvia - escurrimiento, su
importancia es de tal magnitud que se considerd necesario tratarlas por separado.
Sin embargo, no debe perderse de vista que finalmente lo que interesa es el calculo
del escurrimiento.

En este apartado se discute inicialmente la forma de determinar las pérdidas y las
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distintas maneras de expresarlas, cuando se dispone de informacién simultanea de
lluvias y escurrimientos ocurridos durante algunas tormentas. En seguida se dan
criterios para extrapolar esta informacién y utilizarla en problemas de disefo y
prediccion. Finalmente, se describen algunos métodos empiricos que permiten
estimar las pérdidas, en cuencas no aforadas, a partir de sus caracteristicas fisicas.

4.6.1. Determinacion de las pérdidas

Cuando durante una tormenta se han medido simultaneamente la lluvia y el
escurrimiento, la determinacion de las pérdidas se hace a partir de su definicién, es
decir, restando al volumen llovido el volumen de escurrimiento directo:

Vp =V, - T/ed (4-70)
donde:
Vp volumen de pérdidas (m?3).
Vi volumen llovido (m?3).
Ved volumen de escurrimiento directo (m®).

El volumen llovido se calcula multiplicando la precipitacidon media en la cuenca por su
area, y se acostumbra representarlo en forma de un hietograma.

Para calcular el volumen de escurrimiento directo, es necesario analizar primero el
hidrograma para separar el escurrimiento directo del base, utilizando para ello
algunas de las técnicas convencionales mencionadas en el inciso 4.5, de esta forma,
el volumen de escurrimiento directo sera igual al area bajo la curva de su
hidrograma.

Los criterios mas comunmente usados para calcular la distribucién de las pérdidas en
el tiempo son:

a) Criterio de la capacidad de infiltracion media.
b) Criterio del coeficiente de escurrimiento.
4.6.1.1. Criterio de la capacidad de infiltracion media

Este criterio parte de la suposicion de que el suelo tiene una capacidad de infiltracion
constante durante toda la tormenta, de tal manera que, siempre que llueve con una
intensidad menor que dicha capacidad, se infiltra todo lo que llueve, y cuando llueve
con una intensidad mayor que la capacidad de infiltracion, la diferencia escurre.

Para calcular la capacidad de infiltracion correspondiente a una tormenta dada, se
utiliza el procedimiento siguiente:

1)  Del hidrograma de la avenida se separa el gasto base y se calcula el volumen
de escurrimiento directo.
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2) Se calcula la “altura de la lamina de lluvia en exceso", dividiendo el volumen de
escurrimiento directo entre el area de la cuenca.

3) Se supone un valor de ¢ (indice de infiltracidn) constante en el hietograma de la
tormenta y se determina la "altura de la lamina de lluvia en exceso" con dicho
hietograma. Si esta altura es igual a la calculada en el inciso 2), el valor de ¢ es
el correcto; si no, se propone otro y se repite el calculo hasta obtener el valor
exacto.

4.6.1.2. Criterio del coeficiente de escurrimiento

En éste se supone que las pérdidas son proporcionales a la intensidad de la
precipitacion, de tal manera que el volumen escurrido Veq €s igual al producto del
volumen llovido V) por un coeficiente C. llamado “coeficiente de escurrimiento”. Por
lo tanto, el coeficiente de escurrimiento se determina con:

1
C =— 4.71)
Vi
donde:
Ved volumen de escurrimiento directo (m?®).
Vi volumen llovido (m?), igual al producto del area de la cuenca por la
altura de lluvia.
Ce coeficiente de escurrimiento (adimensional).
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Tabla 4.14. Valores del Coeficiente de Escurrimiento.
COEFICIENTE. DE

TIPO DE AREA DRENADA ESCURRIMIENTO
MINIMO MAXIMO
Zonas Comerciales:
Zona Comercial 0.75 0.95
Zonas mercantiles 0.70 0.90
Vecindarios 0.50 0.70
Zonas Residenciales:
Unifamiliares 0.30 0.50
Multifamiliares, espaciados 0.40 0.60
Multifamiliares, compactos 0.60 0.75
Semiurbanas 0.25 0.40
Casas habitacion 0.50 0.70
Zonas Industriales:
Espaciado 0.50 0.80
Compacto 0.60 0.90
Cementerios y Parques 0.10 0.25
Campos de juego 0.20 0.35
Patios de ferrocarril y terrenos sin construir 0.20 0.40
Zonas Suburbanas 0.10 0.30
Calles:
Asfaltadas 0.70 0.95
De concreto hidraulico 0.80 0.95
Adoquinadas o empedradas, junteadas con cemento  |0.70 0.85
Adoquin sin juntear 0.50 0.70
Terracerias 0.25 0.60
Estacionamientos 0.75 0.85
Techados 0.75 0.95
Praderas:
Suelos arenosos planos (pendientes < 0.02) 0.05 0.10
Suelos arenosos con pendientes medias (0.02 - 0.07) {0.10 0.15
Suelos arenosos escarpados (0.07 6 mas) 0.15 0.20
Suelos arcillosos planos (0.02 6 menos) 0.13 0.17
Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02 - 0.07) [0.18 0.22
Suelos arcillosos escarpados (0.07 6 mas) 0.25 0.35

El coeficiente de escurrimiento se puede conocer haciendo mediciones en la cuenca
o relacionando los valores que aparecen en la Tabla 4.14, de acuerdo a las
caracteristicas de la superficie. Los valores de esa Tabla se obtuvieron para
tormentas con 5 a 10 afios de periodo de retorno.

Este criterio es totalmente empirico y para su aplicacion se necesita tener una amplia
experiencia y ademas, de ser posible, contar con mediciones simultaneas de lluvia y
escurrimiento, que permitan tener una idea del valor del coeficiente para la zona en
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estudio.
4.6.2. Criterios para disefio y prediccidon en cuencas aforadas

Las pérdidas varian con la magnitud de la tormenta y el estado de humedad del
suelo al inicio de ésta, de tal forma que ni la capacidad de infiltracion media ni el
coeficiente de escurrimiento pueden considerarse constantes para una cuenca dada.

4.6.2.1. Criterios para disefo

Para el disefio en cuencas no aforadas, la principal variable es la magnitud de la
lluvia, por lo que, en este caso es necesario establecer la relacion entre dicha
magnitud y las pérdidas. En el caso de cuencas aforadas, el procedimiento consiste
en calcular el coeficiente de escurrimiento y la precipitacion total, para las tormentas
registradas en el pasado, y ajustar una funcién que relacione ambas variables.

Como funcion de ajuste, se recomienda utilizar alguna de las siguientes:

a) Criterio del USSCS. Este considera que la relacidn entre el coeficiente de
escurrimiento y la altura de precipitacion total de una tormenta es de la forma:

2
= —<Pz_ 0.2%) (4.72)
P~ +085P
donde:
Ce coeficiente de escurrimiento (adimensional).
P altura de la precipitacion (mm).
S parametro de ajuste, dado en las mismas unidades que P (mm).

Para ajustar esta ecuacion se prueban diferentes valores de S, hasta encontrar el
que hace minima la varianza del error en el calculo del coeficiente de escurrimiento;
dicha varianza puede calcularse mediante la técnica de minimos cuadrados.

b) Criterio utilizado en la Gran Bretana. Segun este criterio, la relacién es de la

forma
C,-a,+a,(P-P) (4.73)
donde:
Ce coeficiente de escurrimiento (adimensional).
P promedio de las alturas de las lluvias maximas anuales registradas con

una duracién igual a la de la tormenta de disefio.

o, a1  parametros que pueden ajustarse mediante la técnica de minimos
cuadrados.

En cualquiera de los dos casos (ecuaciones 4.72 6 4.73), las pérdidas se determinan
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utilizando la ecuacioén 4.70.
4.6.2.2. Criterios para prediccion

En cuanto a los problemas de prediccidn, la variable mas importante es
generalmente el estado de humedad de la cuenca en el momento que se presenta la
tormenta. Dicho estado de humedad se puede caracterizar con el indice de
precipitacion antecedente (IPA), el cual se define con la ecuacién recursiva siguiente:

IPA;,; =K-IPA; + P, (4.74)
donde:
IPA indice de precipitacion antecedente al inicio del dia j.
K constante que toma en cuenta la disminucion de la humedad con el
tiempo, puede tomarse como 0.85.
P; precipitacion promedio en la cuenca durante el dia j.

Para definir la relacion entre el indice de precipitaciéon antecedente (IPA) y la
capacidad de infiltracion media (¢), se utiliza el procedimiento siguiente:

1.  Se propone un valor de IPA = 10 mm para el inicio de la temporada de lluvias.

2. Se calcula el valor de IPA, para cada dia de la estacion de lluvias, utilizando la
ecuacion 4.74.

3. Se seleccionan las avenidas ocurridas durante la temporada de lluvias,
procurando incluir solo aquellas que tienen un solo pico, evitando con esto
errores en la separacién del gasto base.

4. Para cada avenida seleccionada en el paso anterior, se calcula la capacidad de
infiltracion media (¢) , de acuerdo con el procedimiento descrito en el inciso
4.6.1.1, y se asocia su valor con el del IPA correspondiente al dia en que se
inicio la avenida.

5. Los pasos 1 a 4 se repiten para todos los anos de registro, para formar una
serie de parejas de valores ¢ vs. IPA.

6. Las parejas de valores se dibujan en un plano coordenado y con ellas se traza
una curva que los relacione (Figura 4.32).

Una vez encontrada dicha relacién, ésta puede ser utilizada para predecir la
infiltracidn media de cualquier tormenta posterior, y con ello deducir las pérdidas.

4.6.3. Métodos para estimar las pérdidas en cuencas no aforadas
Cuando no se tienen mediciones simultaneas de precipitacion y escurrimiento, las

pérdidas se estiman a partir de las caracteristicas de la cuenca. A continuacion se
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presentan los métodos de uso mas frecuente.

X Valores medidos

Figura 4.32. Relacion entre la capacidad de infiltracion media (¢) y el indice de
precipitacion antecedente (IPA).

4.6.3.1. Determinacion de la capacidad de infiltraciéon mediante infiltrometros

Un infiltrdmetro es un cilindro enterrado en el suelo, el cual al ser alimentado con
agua y medir la variacion del tirante a través del tiempo, permite determinar la
velocidad de infiltracion en ese punto.

Midiendo de esta manera, en puntos representativos de los diferentes suelos
caracteristicos de la cuenca, se obtiene la capacidad de infiltracion media con

_ 13
7 :?c 2 V., (4.75)
donde:
¢ capacidad de infiltracion media en la cuenca (mm/h).
Ac area de la cuenca (m?, km?).
Vi velocidad de infiltracién obtenida con un infiltrdmetro (mm/h).
a area de la subcuenca cuyas caracteristicas son similares a las del punto

en que se midid la velocidad (m? 6 km?).
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4.6.3.2. Férmula de Horton

Uno de los criterios mas utiles para definir, a partir del hietograma de precipitacion
total, las pérdidas y en consecuencia el hietograma correspondiente a la lluvia
efectiva, es el propuesto por Horton. En muchas ocasiones el proponer un indice de
infiltracion constante, no explica satisfactoriamente la forma de la avenida generada,
siendo en estos casos donde el criterio de Horton mejora la aproximacioén requerida.

Para calcular la variacion de la velocidad de infiltracion en el tiempo, Horton propuso
la ecuacion siguiente:

f=f +(f,—f)e™ (4.76)
donde:
f capacidad de infiltracion en el instante t (mm/h).
fc capacidad de infiltracion para t muy grande (mm/h).
fo capacidad de infiltracion para t = 0 (mm/h).
k parametro que depende del tipo de suelo (1/h).
t tiempo (h).
La relacion entre el tipo de suelo y los valores de fo, f. y k se muestran en la Tabla
4.15.
Tabla 4.15. Valores de fo, fc y k.
Tipo de suelo fo (mm/h) fc (mm/h) k (1/min)
Agricola normal
- Desnudo 280 6 - 220 1.6
- Cubierto de vegetacion 900 20 - 290 0.8
Turba 325 2-20
Areno - arcillosos:
- Desnudos 210 2-25 2.0
- Cubiertos de vegetacion 670 10-30 14

4.6.3.3. Calculo de curvas de recuperacion de la capacidad de infiltracion

La ecuacion de Horton (ecuacion 4.76) supone que la intensidad de la lluvia es
mayor que la capacidad de infiltracidén, y que durante los periodos donde no hay
lluvia, la capacidad de infiltracién se recupera. Aunque, no existen procedimientos
ampliamente generalizados para estimar dicha recuperacién, se considera razonable
utilizar una funcién exponencial similar a la de Horton para cuantificar este proceso.
Especificamente, se propone emplear la ecuacion 4.77 para calcular, de manera
aproximada, la velocidad de infiltracion durante un periodo seco.

f=r+= St (4.77)

en donde t' es el tiempo medido a partir del cese de la lluvia, k; el coeficiente de
recuperacion, y f, el valor de f en el tiempo t'. El coeficiente de recuperacion k; es
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mucho menor que el valor de k de la férmula de Horton (k; = 0.2k).

Calculo de la capacidad de infiltracion en una recuperacién incompleta. Cuando
ocurren dos lluvias seguidas y la capacidad de infiltracion no se recupera a su valor
inicial f,, es posible utilizar la ecuacion de Horton, pero es necesario modificar el valor
de t.

La modificacion se ilustra en la Figura 4.33 y consiste en una traslacion de la curva
original de infiltracion. La primera tormenta termina en el tiempo t;, por lo que se
puede emplear la ecuacion de Horton desde t = 0 hasta t = t;.

t1 t3 tz t4

Figura 4.33. Determinacién de la infiltracién después de unarecuperacion
incompleta.

El intervalo en que cesa la lluvia se inicia en el tiempo t; y continua hasta t;, que es el
tiempo en que comienza la segunda lluvia. En esta etapa la infiltracion puede
calcularse con la ecuacion 4.77, o sea, para t; <t <t.

En el instante t, la capacidad de infiltracion es f,. Como f, < fo, la recuperacion no ha
sido completa, por lo tanto la ecuacién de Horton no puede aplicarse en su forma
original. En este caso la curva original de infiltracion se traslada hasta donde el valor
de f, coincida con el de f ; esto también se ilustra en la Figura 4.33. Para ello sera
necesario encontrar el tiempo t3 que permitira determinar la infiltracién en la curva
original donde f=f, en t=1t,.

El valor de t; se puede determinar haciendo f=1f, en la ecuacion de Horton y
resolviéndola para t denominada en la ecuacién como At, obteniendo:

1 _
At = ——lnM (4.78)
k- fo
por lo tanto la curva de capacidad de infiltracion para el intervalo t; <t < t, estd dada
por
f=fA (=S (4.79)
146



Regresar

4.6.3.4. Calculo de la infiltracion usando el criterio de la curva masa

Cuando la intensidad de la lluvia es menor que la velocidad de infiltracion del suelo,
es necesario modificar la ecuacion de Horton para tomar en cuenta que el suelo sélo
se humedece parcialmente. El criterio para tomar en cuenta este efecto se denomina
generalmente como el Método de la Infiltracibon Masa, dado por la ecuacion
siguiente:

F=/ ;+%(1—e“”) (4.80)

donde F es la infiltracion acumulada (en mm) y los otros parametros son iguales que
en el criterio de Horton.

A la gréfica de los valores de f dados por la ecuacion 4.76 contra los de F obtenidos
con la expresion 4.80, se le llama Curva Masa de Infiltracién y sirve para determinar
cualquier valor de f conocido el de F. Esto, como se dijo al principio, sirve para
calcular la infiltracion f cuando la intensidad de la lluvia es menor que la capacidad de
infiltracion, considerando a F como la Idmina acumulada de lluvia.

4.6.3.5. Criterio de Green y Ampt para calcular la velocidad de infiltracion

Una alternativa para determinar la infiltracion es el criterio propuesto por Green y
Ampt; este tiene la ventaja de tomar en cuenta la humedad inicial del suelo y
representar de mejor forma el fendmeno de infiltracion. La manera practica de utilizar
este criterio consiste en:

a) Se calcula el volumen infiltrado en el tiempo de encharcamiento segun

_ /érSw (ef — e/)

} i— &) (4.81)
donde:
Fo volumen infiltrado en el tiempo de encharcamiento (mm).
Ks permeabilidad del suelo (mm/h).
Sw succion en el frente humedo (mm).
0s humedad del suelo en saturacion (porcentaje).
0 humedad inicial del suelo (porcentaje).

[ intensidad de la lluvia (mm/h).

Los valores de ks, Sw, 0s y 6; deben ser determinados con pruebas de campo. Sin
embargo, como informacion auxiliar, en la Tabla 4.16 se anotan algunos valores
promedio de los coeficientes anteriores para diferentes tipos de suelo. En la misma
Tabla se han incluido los valores de la humedad en capacidad de campo (6.c) y en
punto de marchitamiento permanente (6,mp) para facilitar la seleccion de la humedad
inicial 6;.
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b) Se calcula el tiempo de encharcamiento (en h) con la expresion

FP
; =22 (4.82)

’ z

c) Se calcula el tiempo equivalente (te, en h) para infiltrar el volumen F, con

F, §® -6, F
P B Z)ln[l+ - } (4.83)

2
‘ /éf /é Su! (ef - ez)

5

d) Se resuelve la ecuacion siguiente para calcular la relacién entre F y t:

F 5 (0 -6, F
PSP S Pk )P PN S (4.84)
! ' /é /é Su'(e;_ez')

Con ella se puede definir una Tabla de valores que asocien a F y t.

e) Para cada valor de F se puede calcular la velocidad de infiltracion empleando:

: = (4.85)

f) Finalmente, con los resultados de los puntos d) y e) es posible definir la curva de
infiltracién en el tiempo.

Tabla 4.16. Pardmetros gue se usan en el criterio de Green y Ampt.

Tipo de suelo Ks Sw 0 Occ Opmp
(x10°® m/s) (x10% m)
Arena 176.00 4.66 0.395 0.175 0.068
Arena Migajonosa | 156.33 2.38 0.410 0.180 0.075
Migajon arenoso | 34.67 9.52 0.435 0.250 0.115
Migajon limoso 7.20 75.30 0.485 0.370 0.180
Franco 6.95 20.00 0.451 0.315 0.155
Migajon arcillo - 6.30 11.70 0.420 0.300 0.175
arenoso
Migajon arcillo - 1.70 19.70 0.477 0.358 0.219
limoso
Migajon arcilloso | 2.45 48.10 0.476 0.392 0.250
Arcillo arenoso 217 8.18 0.426 0.317 0.220
Arcillo limoso 1.03 23.00 0.492 0.410 0.284
Arcilla 1.28 24.30 0.482 0.401 0.287

4.6.3.6. Método propuesto por el U.S. Soil Conservation Service
El USSCS ha propuesto un criterio para determinar la precipitacion efectiva en

funcion de la precipitacion total, uso del suelo, tratamiento (surcos, terrazas, etc.),
composicién (arenas, arcillas, etc.), pendiente y estado de humedad inicial.
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Descripcidn del método:

1) Utilizando las tablas 4.17 y 4.18 se determina el valor del factor N, el cual toma en
cuenta el uso del suelo, tratamiento del terreno (surcos, terrazas, etc.), pendiente
y el tipo de suelo (desde Arenoso A, hasta Arcilloso D).

2) Se corrige el valor de N multiplicandolo por el factor correspondiente a la
precipitacion antecedente que se muestra en la Tabla 4.19, de la manera
siguiente:

Si 5 dias antes hubo lluvia:

a) De menos de 2.5 cm: Correccion A
b) Entre 2.5y 5 cm: Sin correccion
c) Mas de 5 cm: Correcciéon B

3) Se calcula el parametro S con la ecuacion siguiente

25400
S=""——-254 (4.86)
N

4) Con el valor de S y la precipitacion total P, en milimetros, y empleando la
ecuacion 4.87, se obtiene el valor de la lamina de escurrimiento directo Q, en

milimetros:
P—025)
_(P-025) (4.87)
P+08S
donde:
Q lamina de escurrimiento directo (mm).
P precipitacion (mm).

S diferencia potencial maxima entre la lluvia y el escurrimiento (mm),
empezando al iniciarse la tormenta.

Un criterio alternativo al mostrado en la Tabla 4.18 para la clasificacion de suelos, es
el indicado en la Tabla 4.20, donde la clasificacion depende de la velocidad de
infiltracion.

4.7. MODELOS LLUVIA - ESCURRIMIENTO EN ZONAS URBANAS

Las cuencas urbanas, son cuencas cuyas condiciones se modifican en el tiempo, de
manera que las caracteristicas estadisticas de los escurrimientos no pueden ser
determinadas directamente a partir de los registros de éstos y se tiene que recurrir a
estimar primero, las caracteristicas estadisticas de las tormentas y segundo,
mediante un modelo de lluvia - escurrimiento, determinar las avenidas suponiendo
que su probabilidad de ocurrencia es idéntica a la de la tormenta utilizada para
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generarla.

Es comun que no se cuente con registros adecuados de escurrimientos en el sitio de
interés para determinar los parametros necesarios para el disefio y operacion de
obras hidraulicas. Normalmente, los registros de precipitacion son mas abundantes
que los de escurrimiento y, ademas, no se afectan por cambios en la cuenca, como
construccion de obras de almacenamiento y derivacion, talas, urbanizacion, etc.

Tabla 4.17. Seleccién de N.

Numero de curva, para el grupo
Uso del suelo o cobertura hidroldgico de suelo
A B C D

Areas urbanas completamente desarrolladas
(vegetacion establecida)

Césped, espacios abiertos, parques, campos de golf,
panteones, etc.

* Buena condicidn; cubierta de pasto el 75% o 39 61 74 80
mas del area
* Condicion regular; cubierta de pasto de 50 al 49 69 79 84
75% del area
* Mala condicion; cubierta de pasto menos del 68 79 86 89
50% del area
Lotes de estacionamiento pavimentados, techados, 98 98 98 98

entrada de autos, etc.
Calles y caminos:

* Pavimentados con banquetas y drenaje de 98 98 98 98
aguas pluviales

* De grava 76 85 89 91
* De terraceria 72 82 87 89
* Pavimentados con cunetas 83 89 92 93
Areas comerciales y de negocios (85%)* 89 92 94 95
Zonas industriales (72%)* 81 88 91 93
Rancherias, pueblos y zonas urbanas (65%) 77 85 90 92

Con lotes de 500 m® 0 menos
Residencial: Tamafno promedio del lote:

1000 m* (38%)* 61 75 83 87
1300 m* (30%)* 57 72 81 86
2000 m*> (25%)* 54 70 80 85
4000 m* (20%)* 51 68 79 84
8000 m* (12%)* 46 65 77 82
Areas urbanas en desarrollo (vegetacién no 77 86 91 94

establecida)

* Porcentaje promedio de impermeabilidad considerado.
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Uso de suelo o cobertura vegetal

Numero de curva, para
el grupo hidrolégico de
suelo

Uso del suelo

Practica de
tratamiento

Condicién
hidrolégica

A B C D

Suelo agricola cultivado:

* Barbechado

-Hileras rectas,

7 86 91 94

Cultivo de Mala 76 85 90 93
conservacion Buena 74 83 88 90
* Cultivos en|- Hileras en
Hileras linea recta
Cuvode | was |2 | e | e o
- En contorno Buena 67 78 85 89
- En contorno y Mala 71 80 87 90
. Buena 64 75 82 85
cultivo. Mala 70 | 79 | 84 | 88
de conservacion Buena 65 75 82 86
- En contorno y Mala 69 78 83 87
terrazas Buena 64 74 81 85
- En contorno y Mala 66 74 80 82
terrazas, cultivo Buena 62 71 78 81
de Mala 65 73 79 81
conservacion Buena 61 70 77 80
* Granos - Hileras en linea
pequefnos recta

) gour:ts“é?viii o Mala 65 | 76 | 84 | 88
- En contorno Buena 63 75 83 87
Mala 64 75 83 86
Buena 60 72 80 84
En contorno y Mala 63 | 74 | 82 | 85
cultivo. 3y Buena 61 | 73 | 81 | 84
de conservacion Mala 62 73 81 84
- En contorno y Buena 60 | 72 | 80 | 83
terrazas Mala 61 | 72 | 79 | 82
- En contorno y Buena 59 | 70 | 78 | 81
terrazas, cultivo Mala 60 71 78 81
de Buena 58 69 77 80

conservacion

151

Regresar



continuacion

Regresar

Uso d | bert tal Numero de curva, para el
so de suelo o cobertura vegeta grupo hidrolégico de
suelo
Practica de Condicién
Uso del suelo tratamiento hidrolégica A B C D
Suelo agricola cultivado:

* Siembra - Hileras en linea Mala 66 77 85 89
densa, recta Buena 58 72 81 85
leguminosas |- Cultivo de Mala 64 75 83 85
o] praderas |conservacion Buena 55 69 78 83
con rotacion |- En contorno Mala 63 73 80 83

Buena 51 67 76 80

* Hierba o|Sin tratamiento Mala 68 79 86 89

pasto mecanico Regular 49 69 79 84
Buena 39 61 74 80

En contorno Mala 47 67 81 88

Regular 25 59 75 83

Buena 6 35 70 79

* Praderas 30 58 71 78

* Areas
forestales, Mala 55 73 82 86
pastos o] Regular 44 65 76 82
huertos, Buena 32 58 72 79
perennes 0
caducifolios

*  Matorral, Mala 48 67 77 83
maleza Buena 20 48 65 73

* Bosques Mala 45 66 77 83

Regular 36 60 73 79
Buena 25 55 70 77

* Granjas 59 74 82 86

* Forestal - Mala 79 86 92
pasto, Regular 71 80 89
Herbaceas Buena 61 74 84

* Robles - Mala 65 74
alamos Regular 47 57

Buena 30 41

* Enebro - Mala 72 83

pasto Regular 58 73
Buena 41 61
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Para suelos agricolas:

- Condicion hidrolégica mala: Tiene menos del 25% del terreno cubierto.

- Condicién hidrolégica regular: Tiene entre 25 y 50% del terreno cubierto.
- Condicién hidrolégica buena: Tiene mas del 50% del terreno cubierto.
Para uso forestal:

- Condicion hidrolégica mala: Tiene menos del 30% del terreno cubierto.

- Condicién hidrolégica regular: Tiene entre 30 y 70% del terreno cubierto.
- Condicion hidrologica buena: Tiene mas del 70% del terreno cubierto.

Tabla 4.18. Clasificacion de suelos.

Tipo de
suelo

Descripcion

A

Arenas con poco limo y arcilla (escurrimiento minimo)

Arenas finas y limos

Arenas muy finas, limos y bastante arcilla

B
C
D

Arcillas en grandes cantidades; suelos poco profundos con
subhorizontes casi impermeables (escurrimiento maximo)

Tabla 4.19. Factores de correccion del niUmero de escurrimiento N,

Por ello, es conveniente contar con métodos que permitan determinar el
escurrimiento en una cuenca mediante las caracteristicas de la misma y la
precipitacion. Las caracteristicas de la cuenca se conocen por medio de planos
topograficos y de uso de suelo y la de precipitacién a través de mediciones directas

segun la precipitacién antecedente.

N Correccion A | Correccion B
10 0.40 2.22
20 0.45 1.85
30 0.50 1.67
40 0.55 1.50
50 0.62 1.40
60 0.67 1.30
70 0.73 1.21
80 0.79 1.14
90 0.87 1.07
100 1.00 1.00

en el caso de prediccion de avenidas frecuentes.
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Tabla 4.20. Clasificaciéon de suelos.

Tipo de suelo Inﬁltra((r:ri?r?/hn)”mma
A 7.62-11.43
B 3.81-7.62
C 1.27 - 3.81
D 0.00 - 1.27

Los parametros principales que intervienen en el proceso de conversion de lluvia a
escurrimiento son los siguientes:

- Area de la cuenca.

- Altura total de precipitacion.

- Caracteristicas generales de la cuenca, como la forma, pendiente, vegetacion,
etc.

- Distribucion de la lluvia en el tiempo.

- Distribucion en el espacio de la lluvia y de las caracteristicas de la cuenca.

Debido a que la cantidad y la calidad de la informacién disponible varian en gran
forma de un problema a otro ya que no siempre se requiere la misma precision en los
resultados, se han desarrollado una gran cantidad de meétodos para analizar la
relacion lluvia - escurrimiento. La complicacion de los métodos aumenta a medida
que se toman en cuenta mas de los parametros citados anteriormente. En este
sentido también aumenta su precision, pero los datos que se requieren son mas y de
mejor calidad.

Para estimar el gasto producido por una lluvia sobre una cuenca, existen diferentes
métodos, los cuales se clasifican en:

a) Métodos directos o empiricos.- Consideran que el escurrimiento provocado por
una tormenta es funcién, principalmente, de las caracteristicas fisicas de la
cuenca; ejemplo de estos métodos, son: el racional y grafico aleman.

b) Métodos hidrologicos.- Consideran que existe una relacién funcional,
generalmente lineal, entre la distribucién de la lluvia en el tiempo y el
hidrograma a la salida de la cuenca. Dicha relacién funcional se basa en
principios hidrologicos y puede calibrarse con registros simultaneos de lluvias y
escurrimientos en la cuenca que se estudia, sin considerar explicitamente sus
caracteristicas fisicas. Ejemplo de estos métodos es el Road Research
Laboratory y el del hidrograma unitario.

c) Metodos hidraulicos.- Estiman el hidrograma en las diferentes partes de la
cuenca en estudio mediante las ecuaciones de conservacién de la masa y la
cantidad de movimiento con diversos grados de simplificacion, considerando
explicitamente las caracteristicas fisicas de la cuenca. Ejemplo de este método
es el de Chicago.
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5. ESTIMACION DE GASTOS PLUVIALES

Los métodos que se describen a continuacion, tienen como finalidad estimar la
avenida que producira una tormenta en una cuenca, cuando se cumplan algunas de
las condiciones siguientes:

- La cuenca en estudio esta urbanizada y es relativamente chica; de manera que
se considera que no es necesaria la simulacion detallada de su funcionamiento
mediante modelos matematicos. Este caso incluye a subcuencas asociadas a un
sistema principal de drenaje, aunque en el disefio de este ultimo se requiere de
una simulacién como la mencionada.

- La cuenca se drena en forma natural; es decir, no existen drenes artificiales que
determinen la forma del escurrimiento, ni presas que lo regulen.

Los caudales de aportacion de agua pluvial en un sistema de drenaje, dependen de
multiples factores, los mas importantes son:

- Dimensiones del area por drenar (A).
- Forma del area por drenar (f).
- Pendiente del terreno (S).

- Intensidad de la lluvia (i).
- Coeficiente de permeabilidad (k).

La determinacién de la funcién compleja Q = F(A, f, S, i, k), condujo a los
investigadores sobre este tema, a tratar de obtener expresiones sencillas que
relacionaran a todos los factores que intervienen en ella. De las primeras
investigaciones se obtuvieron el método racional y el de Burkli - Ziegler.
Posteriormente se han desarrollado otros métodos.

5.1. METODO RACIONAL

Es posiblemente el modelo mas antiguo de la relacién lluvia-escurrimiento, su origen
se remonta a 1851 6 1889; debido a su sencillez es uno de los mas utilizados. Esta
basado en considerar que, sobre el area estudiada se tiene una lluvia uniforme
durante un cierto tiempo, de manera que el escurrimiento en la cuenca se establezca
y se tenga un gasto constante en la descarga. Este método permite determinar el
gasto maximo provocado por una tormenta, suponiendo que esto se alcanza cuando
la intensidad de lluvia es aproximadamente constante durante una cierta duracion,
que se considera es igual al tiempo de concentracion de la cuenca (Figura 5.1). La
férmula racional se plantea como:

0,=0278CiA (5.1)

donde:
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Q, gasto de pico (m%/s).
C coeficiente de escurrimiento (Tabla 4.13).

[ intensidad media de la lluvia para una duracion igual al tiempo de
concentracion de la cuenca (mm/h).

A areade la cuenca (km?).
0.278 factor de conversion de unidades.

El tiempo de concentraciéon para un punto dado, se define como el tiempo que tarda
una gota de agua en viajar desde el punto mas alejado de la cuenca hasta la salida
de esta. Se calcula mediante:

t, =1, +1, (5.2)
donde:
tc tiempo de concentracion.

tes tiempo de concentracion sobre la superficie.

t; tiempo de traslado a través de los colectores.
Qe
Qy=0.278CiA
Qp=0.278CiA
t
te ‘ ‘ te ‘
a) Duracion de la lluvia igual a tc b) Duracion de la lluvia mayor que tc

Figura 5.1. Representacion grafica del método racional.

Para estimar el tiempo de concentracion a través de la superficie, se utiliza la formula
propuesta por Kirpich, que se define como:

L 0.77
¢, = 00003245 (fj (5.3)

donde:
tes tiempo de concentracion sobre la superficie (h).
L longitud del cauce principal (m).
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S pendiente media del cauce principal (decimal).

Algunos autores proponen otras formulas para calcular el tiempo de concentracion a
través de la superficie . Sin embargo, la ecuacién 5.3 es la mas utilizada en México.
Para calcular la pendiente media del cauce principal existen también varios criterios;
la seleccion del mas adecuado depende de la precision de los datos de que se
disponga sobre el perfil del cauce principal.

Para determinar el tiempo de traslado en los colectores se utiliza la formula de
Manning

1
I/ =—R¥s1? (5.4)

n
donde:

Vv velocidad media de traslado (m/s).
n coeficiente de rugosidad de Manning (adimensional).
R radio hidraulico (m).
S pendiente hidraulica del tramo (adimensional).
Para mayor informacién sobre esta férmula recurrir al inciso 3.4.2 de este manual.

El tiempo de traslado resulta entonces:

1
t,=— 5.5
=3 (5.5)
donde:
t; tiempo de traslado, (s).
1 longitud del tramo en el cual escurre el agua, (m).

Vv velocidad media de traslado, (m/s).

5.2. METODO GRAFICO ALEMAN

Este método sirve para calcular avenidas de disefio en colectores. Su aplicacion

consiste en:

1) Se divide la cuenca que se va a analizar en subcuencas asociadas a cada
tramo de la red de drenaje.

2) Se calcula para cada area de las subcuencas el tiempo de concentraciéon que

les corresponde, utilizando la ecuacion 5.2.

3) Se calcula el tiempo de concentracion asociado a la cuenca (t;) y se
considera que la lluvia tiene la misma duracion; es decir:

(5.7)
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donde:

d duracion de la lluvia, (min).
te tiempo de concentracion en toda la cuenca, (min).

4) Se determina el periodo de retorno, T, con alguno de los criterios descritos
en el siguiente capitulo.

5) Se calcula la intensidad de la lluvia para la duracién obtenida en el paso (3) y
el periodo de retorno obtenido en (4), con ayuda de las curvas de intensidad
de la lluvia - duracion - periodo de retorno. Si no se de las curvas, se obtiene
la precipitacidon P, como se menciona en el inciso 4.3.1, y se divide entre la
duracion para obtener la intensidad de la lluvia correspondiente i.

6) Con la formula racional (ecuacion 5.1), se estima el escurrimiento maximo en
cada una de las subcuencas, considerando que la intensidad de la lluvia,
calculada en el paso (5), es uniforme sobre toda la cuenca y las unicas
variables que cambian son la superficie y el coeficiente de escurrimiento
ponderado con respecto al area, si es el caso.

7) Se construyen los hidrogramas de escurrimiento de cada subcuenca. Para
ello se supone que el gasto maximo Q; de la subcuenca en estudio, se
alcanza linealmente en un tiempo igual al de concentracion de la subcuenca;
a partir de ese tiempo, el gasto se mantiene constante hasta un tiempo igual
al de la duracion total de la lluvia (d) y por ultimo, la recesion también se
realiza en un tiempo igual al de concentracion, como se muestra en la Figura
5.2.

8) Se calcula el hidrograma de escurrimiento total, para lo cual se procede de la
manera siguiente:

8.1) El analisis se inicia a partir de la primera subcuenca, aguas abajo, en la cual
esta ubicada la salida general de la cuenca y se prosigue hacia aguas arriba.

8.2) Si los colectores son concurrentes, se supone que empiezan a contribuir
simultaneamente; el hidrograma total se obtiene sumando los hidrogramas
producidos por cada uno de ellos. En la Figura 5.3 se muestra graficamente
este proceso.
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R R

\ tn |
\ |

Figura 5.2. Hidrograma de escurrimiento.

8.3) Si los colectores son consecutivos, se considera que el colector de la
subcuenca, aguas arriba, empieza a aportar agua cuando el de la subcuenca
aguas abajo haya llegado a su tiempo de concentracién; es decir, el
hidrograma de la subcuenca aguas arriba se suma a partir de que termina el
ascenso del hidrograma de la subcuenca de aguas abajo. En la Figura 5.4 se
indica la manera de hacerlo.

El tiempo de concentracion, t;, se calcula con la ecuacion 5.2, el tiempo de traslado,
t;, definido por la ecuacion 5.5, se obtiene para cada tramo. Al sumar todos los
hidrogramas, considerando las condiciones mencionadas, se calcula el gasto
maximo en el punto considerado.

Aun cuando el método grafico aleman fue disefiado para proyectos de areas urbanas
pequenas, se puede extender a cuencas naturales, teniendo cuidado en la seleccidn
de las corrientes que la forman y de las areas tributarias de cada una de ellas.
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Colector 1
Colector 24\:04»

/ Colector 3

\ tu |

/ K &
Colector 3
- O\\Colector 2 4
O S
Colector 1 \'

: v
\\ .

} te, te, te, }

Figura 5.4. Suma de hidrogramas de colectores consecutivos..
5.3. METODO DEL ROAD RESEARCH LABORATORY (RRL)

Este método considera que en una zona urbanizada, el gasto de disefio depende
solamente de las superficies impermeables conectadas al sistema de drenaje, y no
toma en cuenta las superficies permeables ni las impermeables no conectadas con
dicho sistema. El método consta de los pasos siguientes:

1)  Caracteristicas fisiograficas de la cuenca

Se obtienen los datos fisiograficos de la cuenca y se elabora un plano que muestre
las caracteristicas del sistema de drenaje y de las superficies conectadas con él,
para lo cual se procede como sigue:

En un plano base se delimita la cuenca de aportacion de las superficies
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impermeables, anotando la longitud, pendiente y rugosidad; esto para cada
subcuenca conectada a un punto de ingreso al sistema de drenaje.

En cuanto al sistema de drenaje, se anota la longitud, diametro, pendiente y
coeficiente de rugosidad en cada tramo.
2) Tiempo de traslado

Se calculan los tiempos de traslado desde diversos puntos de la cuenca hasta el
punto de interés, y se construye un plano de isocronas (lineas de igual tiempo de
traslado).

El tiempo de traslado se calcula con la ecuacion:
ft = f/,‘: + ffa (5.8)

donde:

t; tiempo de traslado (min).
tis tiempo de traslado sobre la superficie (min).
tia tiempo de traslado a través de las alcantarillas (min).

Para superficies conectadas con el alcantarillado el tis se calcula con la formula
empirica propuesta por Hicks:

/é/gd
s Z-/JSf

¢ (5.9)

donde:

tis tiempo de traslado sobre la superficie (min).
longitud del cauce principal sobre la superficie (m).
pendiente media de la superficie (porcentaje).
[ intensidad de la lluvia (mm/h).
k, a, b, c coeficientes que se obtienen de la Tabla 5.1, en funcion del tipo de

n

superficie.
Tabla 5.1. Valor de los Coeficientes k,a, by c.

TIPO DE SUPERFICIE k a b C
Pavimento asfaltico liso 15.13 0.323 0.640 0.448
Pavimento asfaltico rugoso 31.74 0.373 0.684 0.366
Pastos recortados 168.60 0.298 0.785 0.307
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La ecuacion 5.9 se calibré en elementos cuyas longitudes varian entre 3y 31 m, con
pendiente de 0 a 7% e intensidad de lluvia entre 12.7 y 177 mm/h. Para aplicaciones
fuera de estos intervalos se recomienda realizar mediciones de campo.

Para el tiempo de traslado en el alcantarillado se utilizan las ecuaciones 5.4y 5.5.

Una vez calculados los tiempos de traslado correspondientes a cada elemento se
anotan en el plano y se dibujan las curvas isocronas (Figura 5.5a). Se recomienda
definir de 3 a 6 isocronas, para incrementos de tiempo At constantes.

S
A
!
V222 Areas conectadas al
sistema de drenaje A‘
— — Is6cronas enmin 0 16 26 t

(b)

Figura 5.5. Curva éareas - tiempo.
3) Hidrograma virtual de entrada
Se calcula el hidrograma virtual de entrada al sistema de alcantarillado como sigue:

3.1) Se calculan las areas entre isdcronas y se designan como Aj, Ay, ..., Ap; de
manera que A; es el area comprendida entre la isécrona mas cercana al
punto de interés; A, el area comprendida entre la isécrona anterior y la
inmediata y asi sucesivamente; posteriormente se dibujan estos valores
como se muestra en la Figura 5.5b.

3.2) Se construye un hietograma de precipitacion para un intervalo de tiempo At
igual al de la separacion entre isocronas. Los valores de precipitacion en
cada intervalo de tiempo se designan como P1, P2, P.

3.3) Se calculan las ordenadas del hidrograma virtual de entrada con las
ecuaciones siguientes:
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q,=0
7, = AR
g5 = AP, + AL
9, = AP+ AP, + AP (5.10)

q,=AP +AD ,+--+A P

Las ordenadas del hidrograma virtual de entrada, dado por las ecuaciones 5.10,
estaran separadas entre si un intervalo de tiempo At. Los valores de A;, A, ..., An1
se obtienen a partir de la Figura 5.5b.

4) Regulacién en las atarjeas

La regulacion en las atarjeas del hidrograma virtual de entrada (Figura 5.6a) se
calcula de la forma siguiente:

4.1) Se obtiene la relacion almacenamiento - descarga (Figura 5.6b).
Q

Inicio de la
de

Qp, \4

t Qo, Q
@ (b)

Figura 5.6. Curva gasto de descarga - volimenes de almacenamiento.

Para determinar el almacenamiento V en las atarjeas asociado a cada gasto de
descarga Qp, se supone un régimen uniforme. Se seleccionan varios gastos de
descarga; un numero adecuado es 4; para condiciones que van desde que el tramo
conectado al punto de estudio esta practicamente vacio, hasta que esta
completamente lleno.

Se toman valores para el tirante en funcién del diametro, considerando que en cada
tramo del sistema se debe conservar la misma relacion tirante contra diametro, por
ejemplo: Yi/Di=1/4, Yi/Di=1/2 , ..., YiD;i=1; donde Y; y D; significan el tirante y el
diametro en el tramo i.

Escogida la relacion Yi/D; se calcula el area de la seccion que ocupa el valor de Y;;
para hacer esto puede utilizarse la Tabla 3.6, y el volumen se obtiene al multiplicar
cada area por la longitud del tramo i; por ultimo, se suman los volumenes de todos
los tramos y se obtiene el valor de V. El valor de Qp se calcula a partir de la ecuacién
de continuidad (Q = AV); donde A es el area hidraulica que se ocupa con el tirante de
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agua en la descarga, que corresponde al ultimo tramo del sistema y para calcularse
se utiliza la relacion Y/D, escogida para obtener el valor de V; V es la velocidad
media del flujo y su valor se obtiene con la ecuacion 5.4. Se dibujan los valores de
Qp Yy V y se obtiene la curva mostrada en la Figura 5.6b.

Si se cuenta con mediciones, es preferible obtener la curva Qp contra Vv, a partir de
las curvas de recesion de los hidrogramas; para ello se procede de la manera
siguiente:

4.1.1)

4.1.2)

4.1.3)

4.1.4)
4.1.5)

4.2)

En cada hidrograma se ubica el gasto para el cual se inicia la curva de
recesion; este punto indica que la lluvia ya no tiene influencia en el
escurrimiento.

El area bajo la curva de recesion es igual al volumen almacenado en la
cuenca en ese momento y, por tanto, corresponde al gasto definido en el
paso anterior.

A partir del punto donde se inicia la recesién se toma otro punto, diferente del
indicado en el paso 4.1.1, y se vuelve a calcular el area bajo la curva para
obtener otro volumen de almacenamiento y el gasto correspondiente (Figura
5.6a).

Se repite el paso 4.1.3 tantas veces como sea necesario.

Se dibujan las parejas de valores obtenidos y se unen, formando la curva
gasto de descarga - volumen de almacenamiento, como se observa en la
Figura 5.6b.

Si se cuenta con varios hidrogramas la curva de gastos de descarga contra
tiempo se define de manera mas precisa.

Se hace el transito del hidrograma virtual de entrada. La Figura 5.7 muestra
las curvas Ogq,g, que representa un tramo del hidrograma virtual de entradas

y 00,0, que representa un tramo del hidrograma de salidas en el punto de

interés. Expresando la ecuacién de continuidad en incrementos finitos, se
tiene que:

Az

Lo+a)=e+ 0)+5, -5, (5.11)

donde:

di1, 92 gasto de entrada en los tiempos 1y 2, respectivamente.
Q1, Q2 gasto de salida en los tiempos 1y 2.
S1, S2  volumenes almacenados en los tiempos 1y 2.

Agrupando convenientemente los términos de la ecuacion 5.11, esta puede
escribirse:

At

At
?(91+72_Q1)+51:7Q2+52 (5.12)
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Conocido el valor del lado izquierdo de la ecuacion 5.12 y asignandole un valor K, la
ecuacion puede resolverse por tanteos encontrando una pareja de valores Q. y S, en
la curva de gastos de descarga contra volumenes almacenados definida en el paso
4.1, tal que cumpla con la igualdad:

A
K:?CQ2+52 (5.13)

qQ

At 2At t

Figura 5.7. Transito del hidrograma virtual de entrada.

Para que el lado izquierdo de la ecuacion 5.12 sea siempre conocido, el problema se
resuelve por pasos, de tal manera que en el primer paso Qo Yy So valen cero por lo
que Qi y S; pueden ser calculados. Para el segundo paso se utilizan los valores
calculados en el primero y asi sucesivamente.

5.4. METODO DEL HIDROGRAMA UNITARIO

El hidrograma unitario, se define como el hidrograma de escurrimiento directo que se
produce por una lluvia efectiva o en exceso de lamina unitaria, que cae
uniformemente en la cuenca, durante un intervalo de tiempo llamado duracion en
exceso de.

El hidrograma unitario representa una funciéon de transformacién de las lluvias
efectivas en escurrimiento directo. Este método fue desarrollado por Sherman en
1932 y esta basado en la hipdtesis siguiente:

Tiempo base constante

Para una cuenca dada, la duracion total de escurrimiento directo o tiempo base, ty,, es
la misma para todas las tormentas con la misma duracion de lluvia efectiva,
independiente del volumen total escurrido. El tiempo base se define como el tiempo
que transcurre desde el punto de levantamiento hasta el final del escurrimiento
directo. Todo hidrograma unitario esta ligado a una duracién de la lluvia en exceso
(Figura 5.8).

Linealidad o proporcionalidad
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Las ordenadas de todos los hidrogramas de escurrimiento directo con el mismo
tiempo base, son directamente proporcionales al volumen total de escurrimiento
directo; es decir, al volumen total de lluvia efectiva. Como consecuencia, las
ordenadas de dichos hidrogramas son proporcionales entre si (Figura 5.9).

Superposicion de causas y efectos.

El hidrograma que resulta de un periodo de lluvia dado puede superponerse a
hidrogramas resultantes de periodos de lluvia precedentes (Figura 5.10).

kP

P.

\ d. \
\ \

Figura 5.8. Tiempo base de un hidrograma.

Q

t

| ty \
r \

Figura 5.9. Ordenadas proporcionales del hidrograma.

Un ejemplo para aplicar el concepto del hidrograma unitario es el siguiente:

Supdngase que en una cuenca con area de 1,080 km?, se conoce un hidrograma de
escurrimiento total y el hietograma que lo produjo (Figura 5.11).

Un método simple para separar el escurrimiento base del directo es trazar una linea
recta horizontal a partir donde empieza la primera rama ascendente hasta donde
corte la ultima rama (linea punteada de la Figura 5.11b), definiéndose con esto, el
tiempo base; asi mismo, se pueden ver los nuevos valores de los gastos, es decir,
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restando el gasto base a cada gasto registrado en el hidrograma; al hidrograma
resultante se le denomina hidrograma de calibracion (Figura 5.11b).

Periodos lluviosos

2 [s

t
e HIDROGRAMA TOTA
(suma de los tres
parciales) Hidrograma correspon-

Hidrograma que pro- diente al periodo No. 2

duciria el periodo

[ ]

llutvio.so No: },si Hidrograma correspon-
estuviera aislado ] < 3 diente al periodo No. 3
t

Figura 5.10. Superposicion de hidrogramas.

P, mm Q,m/"s
10 300
200
5 \;\E
100x,,,,,,,,,,,,,,,,,,
0 ! 0 %
0 1 2 th 0 2 4 6 8 10 12 14 1618 20 22 24 th
\ t, ‘
\
a) b)

Figura 5.11. Hietograma e hidrograma total de una cuenca.

Con lo anterior se puede conocer, en primer lugar, el volumen de escurrimiento
directo, y, en segundo, el tiempo base t,. Por lo que en este ejemplo el volumen de
escurrimiento directo resulta ser de:

I/ =54%x10°m’

y el tiempo base es de 18 h, como se observa en la Figura 5.11b.
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Una vez calculado el volumen de escurrimiento directo, se determina la altura de
lluvia efectiva, que para este ejemplo es de:

7 54x10°m’
P=—t=—"——"—=0005m=5mm

y la duracion en exceso, como se puede apreciar en la Figura 5.11a, es de 2 h.

Aceptando las hipétesis de tiempo base constante y linealidad, un hidrograma
unitario, es decir, un hidrograma directo producido por una lluvia de 1 mm de lamina
y duracioén en exceso de 2 h, debe tener para este caso un tiempo base de 18 hy la
misma forma que el hidrograma de la Figura 5.11a, pero con sus ordenadas
reducidas a una quinta parte, ya que la altura de la lluvia efectiva fue de 5 mm.
Entonces, dividiendo las ordenadas del hidrograma de escurrimiento directo de la
Figura 5.11a entre 5 se obtiene el hidrograma unitario de la Figura 5.12.

Con este hidrograma unitario es posible determinar hidrogramas de escurrimiento
directo para cualquier tormenta cuya duracion de lluvia en exceso sea de 2 h.
Supongamos que la tormenta representada por el hietograma de la Figura 5.13a,
tiene una duracién en exceso de 2 h y una altura de precipitacion efectiva de 10 mm:
el hidrograma de escurrimiento directo que se producira con esta tormenta se obtiene
multiplicando las ordenadas del hidrograma unitario de la Figura 5.12 por 10 mm.

| Q, m /seg/mm
40 |
30(
20|
10|
0 T S S S S
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 ¢th

Figura 5.12. Hidrograma unitario parade = 2 h.

Como es aceptado el principio de superposicion de causas y efectos, el hidrograma
unitario de la Figura 5.12 sirve para tormentas cuya duracién en exceso sea multiplo
de 2 h. Supongase que la tormenta de la Figura 5.14a, que tiene una duracion en
exceso de 4h, puede considerarse compuesta por dos laminas de lluvia
consecutivas, cada una con una duracion en exceso de 2 h.

Aplicando el hidrograma unitario de la Figura 5.12 a cada una de estas dos
tormentas, sumando las ordenadas y, obviamente, defasando el segundo hidrograma
2 h del primero, se obtiene el hidrograma de escurrimiento directo producido por la
tormenta completa, el cual se presenta en la Figura 5.14b.
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Es necesario enfatizar que todo hidrograma unitario esta necesariamente ligado a
una duracién en exceso y que si no se conoce la ultima, entonces el hidrograma
unitario pierde completamente su significado.

| P, mm Q, m /skg
14 — 500 —
12
400 —
10 -
8 300
6 I 200
4
o |
, | 100
I I I I I I I I I
1 2 3 4 th 2 4 6 8 10 12 14 16 18 Gh
a) b)
Figura 5.13. Hietograma e hidrograma.
Q m/s Hidrograma total
260 |
P 240 Hidrograma de las
> mm 220 primeras 2 h de
200 lluvia efectiva
‘ d. ‘ d, 180
6 160 —|
140 - Hidrograma de las
5 1 120 segundas 2 h de
4 | - 100 - lluvia efectiva
3 — — 80
5 L 60
- {¢ 40
1 20
0 _|\ 0 S I B B B B e B
01 2 3 4 5 6 th 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 Gh
a) b)

Figura 5.14. Hietograma e hidrograma.
5.5. METODO DE LA CURVA S

Para determinar hidrogramas de escurrimiento directo para tormentas con una
duracion en exceso d’e es necesario emplear un hidrograma unitario para esta
duracion d’e,

Si se tiene un hidrograma unitario para duracién en exceso d. y ocurre una tormenta
de gran duracion, se considera que esta formado por un numero muy grande barras
cada una con duracion d. y altura efectiva de precipitacion de 1 mm (Figura 5.15a).
De acuerdo con el principio de superposicion de causas y efectos, se tendra un
hidrograma de escurrimiento directo similar al de la Figura 5.16.
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Dado que la intensidad de la lluvia es, en este caso:

1mm
= — 514
- (5.14)

e

entonces, el gasto de equilibrio, Qe, resulta:

1mm

OQEZAZ.:AJ— (5.15)

e

Noétese que la ecuacion 5.15 es la férmula racional, pero con un coeficiente de
escurrimiento igual a uno en vista de que i es en este caso la intensidad de la lluvia
efectiva.

El hidrograma de escurrimiento directo que se produce con la lluvia de la ec. 5.14 se
llama curva S. Esta curva es un hidrograma formado por la superposicion de un
numero de hidrogramas unitarios desplazados un tiempo de varias veces hasta llegar
al gasto de equilibrio (Figura 5.15b).

Es comun que al sumar las ordenadas de los hidrogramas unitarios no se llegue al
gasto de equilibrio definido por la ecuacién 5.15, sino que se presentan oscilaciones
en la parte superior de la curva S, como se muestra en la Figura 5.17.

Esto ocurre para duraciones en exceso grandes, o cuando el hidrograma unitario no
tuvo la precisién adecuada. Cuando se presenta este problema, conviene revisar la
separacion de gasto base que se hizo y la duracion en exceso de, pues la proporcion
que guardan ambas variables se sale de lo comun. Si en la revisidon se encuentra que
tp y de SON correctos, entonces sera necesario suavizar la curva S. Para ello, se debe
tomar en cuenta que:

- El tiempo de concentracion t; o el tiempo en que se alcanza el gasto de equilibrio
es:

—d (5.16)
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Figura 5.16. Tiempo de concentracion t. enlacurva Q -t.
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Figura 5.17. Oscilaciones en la curva S.

Donde:

te tiempo de concentracion (min).
ty tiempo base del hidrograma unitario (min).
de duracion en exceso (min).

El gasto de equilibrio es el dado por la ecuacion 5.15.

Si la curva S de la Figura 5.15b se desplaza de horas en el tiempo y las ordenadas
de la curva desplazada se restan de la original, el resultado sera el hidrograma
unitario con el que se construyo la curva S. Si esta curva se desplaza d’c horas en el
tiempo y sus ordenadas se restan de la curva S original, se obtendria el hidrograma
resultante de una lluvia con intensidad de 1 mm/de que cae durante d’e horas (Figura
5.18). Para que el hidrograma resultante sea unitario, la intensidad de la precipitacién
debe ser 1/d’e; entonces es necesario multiplicar sus ordenadas por de/d’e. Con esto
se obtiene un hidrograma unitario para una duracién en exceso d’e.

5.6. METODO DEL HIDROGRAMA UNITARIO INSTANTANEO

El hidrograma unitario obtenido en el subcapitulo 5.4 no toma en cuenta la variacion
temporal de la precipitacidén en el lapso igual a la duracion de la lluvia efectiva. Para
superar esta limitacién, se han desarrollado métodos que, apoyados en el principio
del hidrograma unitario, permiten que la variacion de la precipitacion sea tomada en
cuenta para cualquier intervalo de tiempo. A estos métodos se les llama del
hidrograma unitario instantaneo.

Considérense los hietogramas de lluvia efectiva mostrados en la Figura 5.19. Se
observa que tanto la altura total de la lluvia efectiva como la duracion en exceso, en
este caso de = 14 h, es igual en los tres hietogramas; por lo tanto, si se tiene un
hidrograma unitario para esta duracion en exceso, se obtendrian los respectivos
hidrogramas unitarios de escurrimiento directo. Sin embargo, en este caso los tres
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hidrogramas resultarian exactamente iguales, lo que no sucede en la realidad.

-

d._|de |de
H H a) Se obtiene la curva S.

|9 1d. |
b) La curva S se desplaza
una distancia d'.

},d_“ ¢) Se restan las ordenadas

de la curva S de (b) de
las de la (a)

—J

t

Figura 5.18. Defasamiento de la curva S.

Sea el hidrograma unitario para duracion en exceso de mostrado en la Figura 5.20a.
Si se presenta una tormenta, como la de la Figura 5.20b, con varios periodos
lluviosos, cada uno de ellos de duracion en exceso de, entonces, de acuerdo con el
principio de superposicion de causas y efectos, los hidrogramas producidos por cada
barra del hietograma seran los mostrados en las Figuras 5.20c, d y e; entonces el
hidrograma de la tormenta completa sera el mostrado en la Figura 5.20f.

Si U; es la i-ésima ordenada del hidrograma unitario (Figura 5.20a), y P; es la j-ésima

lluvia del hietograma (Figura 5.20b), las ordenadas Q; del hidrograma (Figura 5.20f),
son en este caso:
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Figura 5.19. Hietogramas de lluvia efectiva.
0, =hU,
0, =RU, + KU,
0= hU, + PU, (5.17)
O, = kU, +PU,
O = KU,

En general, la k-ésima ordenada del hidrograma, Qy, es:
£
0,=2.PU,_ ., (5.18)
=1

Considérese el problema inverso, es decir, en el que se conoce el hidrograma
(Figura 5.20f) y la precipitacion (Figura 5.20b), se desea obtener un hidrograma
unitario como el de la Figura 5.20a. El sistema de ecuaciones 5.17 sigue siendo
valido; este sistema se puede escribir como:

P{U}z{Q} (5.19)
donde:
_P1 0 0] 0,
P, B O U, o,
p=|P, P, P {ut=1u, {of=12,
0 P, P U, o,
00 P O;
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Figura 5.20. Hidrograma unitario instantaneo.

La incégnita es entonces el vector {U}; sin embargo, en el sistema 5.17 se tienen
cinco ecuaciones con tres incognitas, por lo que el sistema es indeterminado y no
existen valores de {U} que satisfagan simultdaneamente las cinco ecuaciones. Asi,
para tener una solucion del sistema 5.19 es necesario aceptar un cierto error en cada
una de los componentes de {U}; naturalmente, es deseable que dicho error sea el
minimo posible. Se puede demostrar que el minimo error en los valores de {U}
ocurre, si la ecuacion 5.19 se premultiplica por la matriz transpuesta de P:

p'p{U}=r"{ 0} (5.20)

Lo que en este caso resultaria:

P +P+P} BP+DP, pe, v [Ro +Ro +PO,
PP +PP, B +PI+P; PR +PP (U, ={P0,+P0,+P0, (5.21)
PP, PR +PP B +P +PJ|U,| RO +RO, +PO,
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El sistema de ecuaciones 5.20 es ya un sistema determinado, con una solucién
unica. Esta solucion proporciona el valor del vector {U}. Nétese que en el caso del
hidrograma unitario instantaneo, siempre debe especificarse la duraciéon en exceso,
que es la duracion de las barras del hietograma de la Figura 5.20b. También al
calcular el area bajo la curva del hidrograma unitario debe ser igual al area de la
cuenca.

Asimismo, véase por ejemplo la ecuacion 5.17, en todos los casos el numero de
ordenadas del hidrograma final Ng esta ligado con el numero de barras del
hietograma Np y al numero de ordenadas del hidrograma unitario Ny por medio de la
ecuacion

N,=N,+N, -1 (5.22)

Con esta ecuacion es posible saber de antemano el niumero de ordenadas que
tendra el hidrograma unitario y, por lo tanto, el orden de la matriz de coeficientes del
sistema de ecuaciones 5.20.

También conviene hacer notar que, bajo ciertas circunstancias, la solucién de
sistemas como el 5.21 produce algunas ordenadas negativas del hidrograma unitario
en la curva de reaccion. Aunque existen procedimientos de optimacion que evitan
este tipo de problemas, desde el punto de vista practico es suficiente obligar a que
dichas ordenadas sean nulas, corrigiendo en consecuencia el volumen del
hidrograma unitario pero respetando el valor del pico.

5.7. HIDROGRAMA UNITARIO SINTETICO

El calculo de un hidrograma con el procedimiento que se menciond en el inciso
anterior requiere de datos de lluvia y escurrimiento, cuando no se tienen estas, se
pueden recurrir a usar hidrogramas unitarios sintéticos. Ellos se definen con datos de
las caracteristicas fisicas de la cuenca, como longitud, area y pendiente

5.7.1. Método de Chow

Chow desarroll6 un método para el calculo del gasto de pico de hidrogramas para
disefio de alcantarillas y otras estructuras de drenaje pequenas. Este método solo
proporciona el gasto de pico y es aplicable a cuencas no urbanas con una superficie
menor de 25 km?.

El gasto de pico Qp de un hidrograma de escurrimiento directo puede expresarse
como el producto de la altura de la precipitacion efectiva Pe por el gasto de pico de
un hidrograma unitario, gp:

Q,=q,F (5.23)

El gasto de pico del hidrograma unitario, gp, se expresa como una fraccion del gasto
de equilibrio para una lluvia con intensidad i = 1 mm/d. (ecuacién 5.15).
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1 mm
q, =d—AZ (5.24)

3

donde Z es la fraccion mencionada, que se denomina factor de reduccion de pico. Si
A se expresa en km?y d. en h, la ecuacion 5.24 se escribe como

0.278 A

e

(5.25)

donde g, esta en m*s/mm. Finalmente, de las ecuaciones anteriores se obtiene

0278 P A
A

e

(5.26)

Dado que este método se usa en cuencas no instrumentadas, el procedimiento para
valuar P a partir de la lluvia total, P, consiste en emplear el de los numeros de
escurrimiento (referencia). El factor de reduccién de pico Z se calcula como una
funcién del tiempo de retraso (tiempo que transcurre del centro de masa del
hietograma de precipitacion al pico del hidrograma) y de la duracién en exceso de
(Figura 5.21). Dicha Figura se obtuvo a partir de un dato de 60 hidrogramas en 20
cuencas pequefias, con areas entre 0.01 a 20 km? del medio oeste estadounidense.

El tiempo de retraso obtenido para las cuencas mencionadas anteriormente, se
calcula como:

L 0.64
¢ =0.005 [W} (5.27)

donde:

tr tiempo de retraso (h).
L longitud del cauce principal (m).
S pendiente (porcentaje).

Para aplicar este método es conveniente tener los datos de precipitacion en forma de
curvas i - d — T,. De esta forma, para el periodo de retorno seleccionado para el
disefio, se calculan los picos correspondientes a varias duraciones y se escoge el
mayor.

5.7.2. Hidrograma unitario triangular

Mockus desarroll6 un hidrograma unitario sintético de forma triangular, como se
muestra en la Figura 5.22.

De la geometria del hidrograma unitario, el gasto de pico se obtiene como:
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(5.28)

donde:
0o  gasto de pico, (m*s/mm).
A areade la cuenca, (km?).
tp tiempo de pico, (h).

Z
1.0
/
/
V1
0.5 d
i
v
/ d
0.1 //
/'
0.5 / 4
/
K
0.02
0.05 01 0.5 1.0 2.0
de/tr
=

Figura 5.21. Factor de reduccion de pico.

Del analisis de varios hidrogramas, Mockus concluye que el tiempo base t, y el
tiempo de pico t, se relacionan mediante la expresion:

t,=267¢, (5.29)

De la Figura 5.22, el tiempo de pico se expresa como:

d(’
t, :Eﬂ; (5.30)

donde:
tp tiempo de pico (h).
de duracion en exceso (h).
tr tiempo de retraso (h).

El tiempo de retraso se estima mediante el tiempo de concentracidon t. (usando
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alguna de las ecuaciones 5.2 6 5.3) como:
t, =061, (5.31)
o bien con la ecuacién 5.27.

Ademas, la duracién en exceso con la que se tiene mayor gasto de pico, se puede
calcular aproximadamente como

d =24t (5.32)

para cuencas grandes; o bien, de = t. para las pequefas. De las ecuaciones
anteriores, finalmente se obtiene que:

0.208 A
g,=—"
tP

(5.33)

¢, =t +061, (5.34)

Con las ecuaciones 5.29, 5.30 y 5.34 se calculan las caracteristicas del hidrograma
unitario triangular.

‘ﬁﬂ

\ ty \
! !

Figura 5.22. Hidrograma unitario triangular.
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5.7.3. Hidrograma unitario adimensional

Para propésitos practicos es suficiente con las caracteristicas de un hidrograma
unitario triangular; sin embargo, si la extensidon de la curva de recesion del
hidrograma afecta el disefio, puede usarse un hidrograma curvilineo.

Este modelo puede mejorar la definicion de la forma del hidrograma utilizando los
resultados obtenidos por el Soil Conservation Service de los EUA, sintetizados en la
Figura 5.23. Para aplicar el método solo se necesita calcular el gasto y el tiempo
pico. El gasto pico se obtiene con la ecuacién 5.33.

]
/ It a/d
aq , | K :
1.0 fo.1 0.03
fo.3 0.19
fo.4 0.31
0.9 lo.6 0.66
fo.7 0.82
0.8 [o.8 0.93
fo.9 0.99
1.0 1.00
0.7 1.10 0.99
1.20 0.93
1.30 0.86
0.6
1.50 0.68
1.70 0.46
0.5 1.90 0.33
\ 220 0.21
0.4 2.60 0.11
0.3
0.2
0.1 \\
0 | \-»
0 1 2 3 4 5
t/t

Figura 5.23. Hidrograma unitario adimensional.

Para obtener un hidrograma unitario a partir de la Figura 5.23 para una cuenca en
particular, basta multiplicar las ordenadas por el gasto de pico g, de la ecuacion 5.33
y las abscisas por el tiempo de pico de la ecuaciéon 5.30. Por otra parte conocido el
hidrograma unitario sintético se debe calcular la lluvia efectiva, con el numero de
escurrimiento y multiplicar dichas ordenadas del hidrograma unitario por ese valor y
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obtener el hidrograma de escurrimiento directo.
5.7.4. Hidrograma unitario a la salida de lared de atarjeas

En el caso de que se pretenda estimar el hidrograma que se produce a la salida de
una red de atarjeas, pueden utilizarse hidrogramas triangulares o trapezoidales, de
acuerdo con los lineamientos siguientes:

1) Se selecciona un periodo de retorno y se calcula la precipitacion.

2) Se calcula el volumen de la avenida, éste es igual al producto del gasto por
el area de la cuenca.

3) Se estima el tiempo de concentracion en la cuenca, utilizando la férmula de
Manning para calcular el tiempo de traslado dentro de las atarjeas.

4) Se supone un hidrograma triangular con un tiempo de pico igual al calculado

en el paso anterior y un tiempo base igual a 2.4 veces el tiempo de
concentracion. En la Figura 5.24 se muestra el hidrograma.

5) Se obtiene el gasto de pico qp dividiendo el volumen calculado entre 1.2
veces el tiempo de concentracion.
6) Se calcula la capacidad maxima del sistema de atarjeas s, lo cual se puede

hacer en dos formas; una, utilizando la férmula de Manning, y dos, cuando se
desconoce el perfil de la conduccion, se calcula el gasto de pico q, y el
periodo de retorno que se considera es de 3 anos.

A
Q
_ \v
Q= 2 .
Q,
s |
\ t=24t
|

Figura 5.24. Hidrograma a la salida de un sistema de atarjeas.

7) Se comparan el valor de Q, con el de Qs, resultando de esta comparacion
dos opciones:

En la primera resulta que Q, es menor o igual que Qs, el gasto de pico es el
correcto y la forma del hidrograma es triangular, como la mostrada en la
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Figura 5.24.

En la segunda Qp, es mayor que Qs, el gasto maximo se reduce por un factor
para que este nuevo gasto se ajuste a la capacidad del sistema Q’p, el
hidrograma adopta la forma que aparece en la Figura 5.25. El factor de
ajuste se calibra de acuerdo a la cuenca en estudio (Figura 5.26).

En la Figura 5.25, el valor de V corresponde al volumen calculado en el
segundo paso; el valor de B, es el tiempo que permanece escurriendo el
gasto Q’, a traves del sistema de atarjeas.

Q B= —__—-12¢t .

t=t . 14t¢t, \

Figura 5.25. Hidrograma sintético, con (p < (Qs.

5.8. METODO DE CHICAGO
Con el llamado Método de Chicago, se reproducen cada uno de los componentes del
proceso de transformacion de lluvia en escurrimiento, calibrado para condiciones

especificas de la ciudad mencionada, lo cual es una desventaja, esto origina que
para la ciudad en estudio se calibren los parametros que se utilizan en el método.
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Figura 5.26. Factor de ajuste, de acuerdo a larelacion Qp/Qs.

5.9. RECOMENDACIONES PARA LA SELECCION DE LOS METODOS

La simulacién de las partes principales de un sistema de drenaje pluvial, debe
realizarse con métodos con los que se considere que proporcionen los mejores
resultados, simulando de la manera mas apegada, el caracter dinamico de la
evolucion de la onda de la avenida en el sistema de drenaje.

La seleccion del método adecuado para el analisis del sistema de atarjeas es un
problema mas complejo, cuya solucién depende de las caracteristicas especificas del
sistema que se esté estudiando.

a) Seleccion del método adecuado para el analisis del sistema de atarjeas
Los problemas principales asociados al analisis de una red de atarjeas son:

- Disefios a nivel de esquemas de proyecto o anteproyecto, en los que sdélo se
requiere tener una primera idea de la magnitud de los gastos maximos que se
manejaran.

- Disefnos a nivel de anteproyecto, en los que se requiere estimar la magnitud y la
forma del hidrograma de descargas, no requiriéndose un analisis del
funcionamiento individual de cada uno de los colectores del sistema.

- Disefios a nivel de proyecto ejecutivo, en los que se requiere, ademas de estimar
la magnitud y la forma del hidrograma de descarga, profundizar analizando el
funcionamiento de los colectores.

Para el disefio indicado a nivel de esquemas de proyecto se recomienda utilizar la
féormula racional, dado que su sencillez permite obtener resultados aproximados,
considerando solamente las caracteristicas principales de la cuenca en estudio,
como el tipo de suelo, longitud y pendiente del colector y comportamiento de la lluvia.

Para el disefio de anteproyecto se recomienda utilizar hidrogramas triangulares para

determinar los caudales y volumenes de salida del sistema de atarjeas al de
colectores principales.
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Para el disefio de proyectos ejecutivos se recomienda utilizar el método del Road
Research Laboratory. Si el area es menor a 0.2 km? puede usarse la formula
racional.

b) Seleccion del método adecuado para el analisis del sistema de drenaje natural
En esto casos, debido a que es practicamente imposible definir la geometria del
sistema de drenaje pluvial, se recomienda utilizar hidrogramas unitarios.

Si se cuenta con algunas mediciones simultaneas de gastos a la salida de la cuenca
y lluvia en algunos puntos dentro de ella, es preferible utilizar el hidrograma unitario
instantaneo ya que se puede hacer la calibracion del mismo; en caso contrario
pueden emplearse hidrogramas unitarios sintéticos.
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6. DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO PLUVIAL

Cuando llueve en una localidad, el agua no infiltrada escurre por las calles y en el
terreno natural hacia las partes bajas, donde finalmente puede almacenarse o
conducirse hacia los arroyos naturales. A fin de evitar que el agua se acumule o sus
corrientes causen dafios y molestias a la poblacion, se construye el alcantarillado
pluvial por medio del cual se conducen las aguas de lluvia hacia sitios mas seguros
para su vertido.

El disefio y construccién de una red de alcantarillado es un trabajo de ingenieria
donde se busca la eficiencia y economia. Por ello, se han desarrollado métodos de
disefio que involucran los conceptos presentados en los capitulos anteriores a fin de
aplicarlos en conjunto con recomendaciones constructivas que permitan la
conservacion y mantenimiento de la red de tuberias. Dichos métodos pueden tener
variables a juicio del proyectista, que cambia especialmente, la forma de calcular la
lluvia y los correspondientes gastos de disefio, pero deben atender a la normatividad
local existente.

El disefio de la red abarca en forma general, la determinacion de la geometria de la
red, incluyendo el perfil y trazo en planta, los calculos de diametro y pendientes de
cada tramo y la magnitud de las caidas necesarias en los pozos.

La definicion de la geometria de la red se inicia con la ubicacién de los posibles sitios
de vertido y el trazo de colectores y atarjeas. Para ello, se siguen normas de caracter
practico, basandose en la topografia de la zona y el trazo urbano de la localidad. Por
lo comun, se aplican las reglas siguientes:

1) Los colectores de mayor diametro se ubican en las calles mas bajas para facilitar
el drenaje de las zonas altas con atarjeas o colectores de menor diametro.

2) El trazo de los colectores y las atarjeas se ubica sobre el eje central de las calles,
evitando su cruce con edificaciones. Su trazo debe ser lo mas recto posible
procurando que no existan curvas. Cuando la calle sea amplia, se pueden
disponer dos atarjeas, una a cada lado de la calle.

3) La red de alcantarillado debe trazarse buscando el camino mas corto al sitio de
vertido.

4) Las conducciones seran por gravedad. Se tratara de evitar las conducciones con
bombeo.

Durante el disefio se lleva a cabo el célculo del funcionamiento hidraulico del
conjunto de tuberias a fin de revisar que los diametros y pendientes propuestos sean
suficientes para conducir el gasto de disefio de cada tramo. Ademas, se deben tener
en cuenta las consideraciones y restricciones que sirven para disminuir los costos de
construccion y evitar tanto fallas por razones estructurales como excesivos trabajos
de mantenimiento.

De elaborar multiples disefos y tal como se vera mas adelante, se puede apreciar
que el dimensionamiento de las tuberias depende principalmente del tamafo del
area por servir y de su coeficiente de escurrimiento, de la intensidad de la lluvia de
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disefo, y del periodo econdmico de disefio.
6.1. MANEJO DE CUENCAS

Los estudios de drenaje pluvial deben elaborarse de manera integral, es decir,
considerando todos aquellos factores que producen cambios radicales en el
funcionamiento de la red de alcantarillado.

De esta forma, conviene analizar la zona de proyecto y sus alrededores como
cuencas. (Una cuenca es una zona de terreno cuyos escurrimientos fluyen hacia un
mismo punto, ver capitulo 4). Al estudiar la zona de proyecto, pueden identificarse
cuencas independientes y subcuencas dentro de una misma cuenca.

Los limites de una cuenca pueden ser alterados por las diferentes obras que realiza
el hombre para sus actividades. Entre ellas se encuentran los bordos, un camino o
carretera , via de ferrocarril, canal de riego u obras de protecciébn contra
inundaciones.

Los bordos y estructuras tales como puentes y alcantarillas modifican Ila
configuracion del drenaje local, siendo en ocasiones causantes de inundaciones. Los
puentes provocan remansos de importancia e inundaciones cuando se presentan
avenidas extraordinarias para las cuales el claro del puente es insuficiente. Por otra
parte, el azolvamiento de las alcantarillas pluviales o su insuficiencia puede también
provocar inundaciones de importancia.

Por lo anterior, durante la planeacion de un proyecto de drenaje pluvial, conviene
analizar el “manejo de cuencas” que se hace de forma intrinseca. El agua que se
capta en una cuenca y que se desvia mediante conducciones hacia alguna otra
cuenca puede afectar a otras localidades originando inundaciones. También las
obras que se hacen, tales como bordos, caminos y puentes, pueden provocar
inundaciones cuando no se considera el drenaje pluvial de la zona.

6.2. CONTROL DE INUNDACIONES

Se le llama “control de inundaciones” a todas aquellas obras y acciones que tienen
por objeto evitar las inundaciones en una zona predeterminada. Las inundaciones y
los encharcamientos pueden ser causados por lluvia directa, por el desbordamiento
de corrientes, y por la presencia de obstaculos en las corrientes.

Para prevenir las inundaciones causadas por lluvia directa en una ciudad se emplean
las redes de alcantarillado pluvial. En el caso de inundaciones provocadas por
desbordamiento de rios y arroyos se dispone de las obras siguientes:

a) Bordos perimetrales. Consisten en bordos construidos alrededor de una zona
particular y se utilizan para proteger pequefas areas.

b) Bordos longitudinales. Son bordos construidos a lo largo de una o ambas
margenes de un rio que permiten proteger grandes areas.
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c) Desvios permanentes. Se le llama asi al encauzamiento permanente de un rio, ya
sea hacia un cauce artificial construido para ello o hacia otro natural.

d) Desvios temporales. Cuando se presenta una avenida de importancia en un
cauce, a veces conviene conducir parte del agua de la avenida hacia lagunas o
zonas bajas inundables mientras dura la avenida para que los dafios sean
minimos. A este tipo de acciones se les llama “desvios temporales”.

e) Rectificaciones. Consisten en aumentar la capacidad de un cauce mediante el
dragado o el corte de meandros. El dragado consiste en una excavacion que
permite ampliar la seccion transversal de un rio; por otra parte, el corte de
meandros se refiere a la construccidn de un cauce recto entre los tramos curvos
de un rio para disminuir el tiempo y la distancia de recorrido del agua por el
cauce.

f) Presas de almacenamiento. La construcciéon de una presa de almacenamiento
tiene entre sus ventajas la regulacion de avenidas, pues al controlar el gasto de
descarga se evitan las inundaciones aguas abajo.

g) Presas rompepicos. Son presas de dimensiones reducidas que no poseen gran
capacidad de almacenamiento. Su propdsito es reducir el gasto de pico de una
avenida, pues son disefladas para retener cierta cantidad de agua durante la
avenida y luego permitir su descarga mas lenta hacia aguas abajo.

h) Limpia de cauces o dragados. Al paso del tiempo, los cauces pueden acumular
piedras, sedimentos, basura y vegetacion, que tienen como efecto la reduccion de
la capacidad del cauce. Por ello, resulta conveniente limpiar o dragar los cauces
antes de la época de avenidas.

La proteccion de una zona contra inundaciones causadas por el desbordamiento de
corrientes se lleva a cabo generalmente con combinaciones de las obras
mencionadas anteriormente. El disefio y seleccion de alguna o varias de ellas
depende de los analisis descritos en Hidraulica Fluvial y de técnicas hidroldgicas que
escapan a los alcances de este documento.

Por ultimo, los obstaculos a las corrientes son todas aquellas obras y objetos que
impiden o disminuyen el libre flujo en las corrientes. Entre ellos se pueden mencionar
los bordos, puentes, vados, represas y presas de varios tipos (retencién de azolves,
derivadoras, almacenamiento y rompe picos). De los obstaculos mencionados, las
presas derivadoras y los puentes pueden tener efectos notables al provocar
remansos e inundaciones aguas arriba de su ubicacion. La solucion a este tipo de
inundaciones se da con estudios y proyectos especificos de drenaje, tales como
sifones, bombeos, desvios, etc.

6.3. PLANEACION DEL SISTEMA

La planeacion de un sistema de alcantarillado es un trabajo que requiere del
conocimiento de los diversos factores que influyen en el funcionamiento del sistema.
Por ello, debe contarse con la mayor cantidad de informacion sobre la zona de
proyecto, con el fin de conocer a detalle la localidad y proponer opciones de proyecto
que, ademas, de aprovechar la topografia de la zona, sean econdmicas y eficientes
para el nivel de proteccion deseado.
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En general, durante la planeacion del sistema, conviene realizar las actividades
siguientes:

6.3.1. Recopilacion de informacion bésica

A fin de definir los alcances y la magnitud de un proyecto de alcantarillado pluvial en
una localidad, se debe contar con informacion consistente en:

a) Datos generales. localizacion geografica, categoria politica, economia, vias de
comunicacion y servicios publicos.

b) Planos de la Localidad. Son esenciales para la elaboracion del proyecto, pues de
ellos depende el definir adecuadamente la configuracion de la red, por lo que en
caso de no contar con ellos, deberan hacerse levantamientos topograficos para
obtenerlos. Las escalas mas usuales de los planos varian desde 1:2,000 hasta
1:5,000 en plantas, y en perfiles desde 1:2,000 hasta 1:5,000 en horizontal y de
1:200 a 1:500 en vertical. En la practica, se recomienda obtener:

1) Plano topografico actualizado de la localidad a escala 1:2,000, donde se
muestren las curvas de nivel a equidistancias de un metro y se indique: trazo
urbano con nombre de las calles, elevaciones de terreno en los cruceros de
las calles y en los puntos donde existe cambio de pendiente o de direccién del
eje de la calle.

2) Plano topografico de la cuenca donde se ubica la localidad, con escala 1:5,000
y equidistancias entre curvas de nivel de un metro. Es conveniente, indicar la
Hidrologia de la zona definiendo las cuencas de aportacion a la localidad,
exteriores a su mancha urbana; las corrientes existentes (naturales vy
artificiales), y los posibles sitios de vertido sefialando los niveles de agua
maximo y minimo extraordinarios, los gastos correspondientes y el sentido del
escurrimiento.

3) Plano urbano de la localidad donde se muestren: tipos de pavimentos
existentes, banquetas, areas verdes, y usos del suelo, presentes y, en lo
posible, futuros.

Ademas, es conveniente contar con:

4) Plano de la red existente de alcantarillado, donde se sefale el trazo de los
colectores y atarjeas, las elevaciones del terreno y de las plantillas de las
tuberias en los pozos de visita, asi como las caracteristicas de las tuberias:
material, diametro, longitud y pendiente. Se debe indicar la ubicacion de las
estructuras especiales y sus principales caracteristicas, como es el caso, por
ejemplo, de estaciones de bombeo, canales, sifones, alcantarillas y bordos.

5) Plano geoldgico, indicando clasificacion y tipo del suelo, ubicacion de sondeos
y sus resultados, y profundidades del manto freatico.

6) Planos adicionales de instalaciones subterraneas (agua potable, gas, etc.).

c) Informacién climatolégica de la zona y registros pluviométricos y pluviograficos
de las estaciones locales y aledafias a la zona de estudio. De esta informacion
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deberan obtenerse las intensidades maximas anuales de lluvia para diferentes
duraciones de tiempo: 5, 10, 15, 20, 30, 45, 60, 80, 100 y 120 minutos, para
obtener curvas i-d-T..

d) En caso de existir, es util considerar la informacion de operacion de que se
disponga sobre el sistema actual de desalojo de aguas pluviales y de los
problemas de drenaje que se hayan presentado en la localidad, asi como de sus
causas y posibles soluciones.

6.3.2. Definicién de cuencas

En los planos disponibles, se identificaran los parteaguas que definen las areas de
aportacion a la localidad; ademas, se determinaran las superficies de esas areas, y
los puntos donde los escurrimientos ingresan a la localidad.

En los planos de la localidad se definira la red de drenaje interna, considerando el
funcionamiento superficial que presenta la red vial como conductora de las aguas
pluviales, definiendo los puntos de concentracion, a los que debera darse solucion
especial, asi como las areas de aportacion a las calles.

6.3.3. Regionalizacién del sistema

Debera dividirse la localidad en atencion a la pendiente del terreno natural en zonas
de terreno accidentado, de terreno de pendiente moderada y en terreno plano,
definiendo con ello las zonas donde presentan transiciones en la pendiente del
terreno y susceptibles de problemas localizados para la capacidad del sistema.

6.3.4. Definicién de las estructuras del sistema

Se definiran en apego a la red de drenaje natural en cuanto sea posible, la red de
colectores primaria y secundaria, identificando los puntos de ingreso de aguas
captadas en areas exteriores a la localidad o definiendo interceptores que permitan
manejar las corrientes exteriores sin ingresar al sistema interno. Asimismo, cuando la
configuracion del sistema lo permita, se definiran lineas de alivio entre los colectores
principales que les permitan apoyar su funcionamiento en condiciones
extraordinarias.

6.3.5. Definicidon de estructuras especiales

Se definiran las estructuras requeridas por el sistema para un funcionamiento
adecuado, entre las que pudieran encontrarse:

Presas rompepicos en las partes altas de las cuencas de aportacién al sistema.

Presas retenedoras de azolve, cuando el arrastre de sedimentos por las
corrientes represente un problema en su desalojo del sistema interior.

Tanques de tormenta en los cambios de pendiente significativos en el sistema de
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drenaje, determinando para ello la necesidad de una estructura subsuperficial o
bien aprovechar algun elemento urbano que permita el almacenamiento de agua
sin causar dafios mayores, como pueden ser parques, jardines o plazas.

En todos los casos debera considerarse la posibilidad de dar a cada uno de los
elementos propuestos, el mantenimiento adecuado.

6.3.6. Consideracion de areas de retraso

En todos los casos y como criterio general para mejorar el funcionamiento de los
sistemas de drenaje, se buscara drenar las aguas superficiales hacia areas con
vegetacion que determinen un retraso del ingreso de las aguas pluviales al sistema
de recoleccion, lo que permitira un funcionamiento mas eficiente. Sin embargo, estas
medidas no deberan considerarse en el dimensionamiento de los ductos, por estar
sujetas a los cambios de uso y de manejo superficial futuros.

6.3.7. Definiciéon del desalojo de las aguas

Se buscara, en lo general, que el desalojo de las aguas sea a las corrientes naturales
que se tengan en la vecindad de la localidad; descargando a ellas cuantas veces sea
requerido en uno o varios puntos de éstas. Cuando se trate de descargas directas al
mar, éstas deberan plantearse en el menor numero posible, o bien, aprovechando
descargas naturales que presentan bocas estables en su conexién al mar.

6.3.8. Ubicacion de estructuras de descarga

Las estructuras de descarga deberan quedar por arriba de los niveles que tome el
agua en condiciones extremas en el cauce donde se viertan las aguas. En el caso de
descargas al mar, debera prevenirse también un margen para evitar el taponamiento
de la descarga por arena, producto del arrastre edlico en la costa.

6.3.9. Posibilidades de reuso

Debido al crecimiento de las poblaciones y de las industrias, se demandan caudales
cada vez mayores para el suministro de agua potable, por lo que se debe contemplar
la posibilidad de utilizar las aguas pluviales, bajo un estricto control técnico y
sanitario, en ciertos usos industriales, en la agricultura y para recargar lagos y
acuiferos subterraneos; disminuyendo el consumo de agua potable y permitiendo la
recarga de los cuerpos de agua.

6.4. PERIODO DE RETORNO DE DISENO

En el disefio de diversas obras de ingenieria, como es, por ejemplo, un sistema de
alcantarillado pluvial, se manejan una serie de términos como: periodo de retorno,
periodo de disefo, vida util, periodo de retorno de disefio y periodo econémico de
disefio. Todos ellos son parametros de disefio que deben tenerse en cuenta al
construir una obra.
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De acuerdo a lo expuesto en el capitulo 4, inciso 4.4.2, el periodo de retorno de un
evento hidrolégico de magnitud dada, se define como el intervalo promedio de tiempo
dentro del cual ese evento puede ser igualado o excedido una vez en promedio;
algunos proyectistas le dan simplemente el nombre de frecuencia y se acostumbra
denotarlo como To simplemente T. Se le llama periodo de retorno de disefio cuando
corresponde al periodo de retorno del evento de disefio con el cual se dimensionan
las diversas estructuras de una obra.

No debe confundirse el término anterior con el periodo de disefo, que es el intervalo
de tiempo en el cual se espera que una obra alcance su nivel de saturacion o
insuficiencia; este periodo debe ser menor a la vida util de la misma. Se utiliza para
disefiar una obra de ingenieria con una estimacion de la capacidad requerida al
finalizar el periodo de disefio. Lo anterior se hace para evitar ampliaciones o
adecuaciones durante un intervalo de tiempo igual al periodo de disefio de la obra.

La vida util de una obra es el tiempo en que la obra sirve adecuadamente a los
propésitos de diseno, sin tener gastos elevados de operacion y mantenimiento que
hagan antiecondmico su uso o requiera ser eliminada por insuficiente. La vida util de
cada obra varia de acuerdo a diversos factores entre los que predominan: la
importancia de la obra, la duracidn, resistencia y calidad de los materiales empleados
en su construccion; el mantenimiento y operacion adecuados; las condiciones locales
y desde luego, la demanda de servicio ejercida al sistema.

Por ultimo, el periodo econdmico de disefo es el periodo de retorno de un evento de
disefio para el cual se tiene la mejor relacion costo - beneficio. Cabe destacar que el
periodo de retorno de disefio de una obra no siempre es el mas econdmico, sino en
ocasiones, el que esta relacionado con el costo accesible para los usuarios.

La eleccion del periodo de retorno de disefo, en un sistema de alcantarillado pluvial,
influye en el nivel de proteccion contra inundaciones y por consiguiente en la
capacidad del sistema y el riesgo o probabilidad de falla de la obra (capitulo 4).

Cabe destacar que no es posible disefiar una obra de proteccion contra inundaciones
cien por ciento segura, debido a que resultaria extremadamente costosa y por otra
parte resultaria complejo definir la capacidad de la misma. De analisis econdmicos,
se ha observado que el costo de una obra se incrementa en proporcién al nivel de
proteccion deseado hasta cierto punto, el periodo econémico de disefo, después del
cual, el costo de la obra crece demasiado sin tener mejoras sustanciales en el nivel
de proteccion.

Se acostumbra expresar el nivel de proteccion en funcién del periodo de retorno del
evento de disefio de las obras o simplemente el periodo de retorno de disefio. El
periodo econdomico de disefio resulta dificil de determinar debido a que depende de
factores dificiles de cuantificar como son: el costo de la obra; los dafios, perjuicios e
inconvenientes que puedan tenerse al presentarse una falla, el costo de
mantenimiento y, particularmente, el riesgo de pérdida de vidas humanas.
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6.4.1. Asignacion del periodo de retorno de disefio

Cuando el sistema de alcantarillado pluvial se disefa para periodos de disefo
grandes (mayores a 10 anos), las obras resultantes son costosas y, ademas, el
sistema estaria funcionando la mayor parte del tiempo muy por debajo de su
capacidad.

Por razones de economia, se ha propuesto usar periodos de retorno de disefo
pequenos (1.5 a 10 afos), ya que se logra un funcionamiento adecuado del sistema
durante lluvias ordinarias, aunque se tengan encharcamientos e inundaciones que
provoquen ligeros dafios y molestias a la poblacion durante lluvias extraordinarias.

El disefio del sistema con un evento de lluvia con magnitud correspondiente a cinco o
diez anos de periodo de retorno es un periodo econémico de diseno porque la obra
no es costosa y se tiene un nivel de proteccion adecuado en condiciones de lluvias
ordinarias.

Cuando existe riesgo de pérdida de vidas humanas el periodo de disefio debe ser tal
que la probabilidad de exceder el evento sea muy pequefio.

En las tablas 6.1 a 6.3, se anotan los periodos de retorno, recomendables en el
disefio de alcantarillado pluvial para estructuras menores (Tabla 6.1), diferentes tipos
de uso del suelo (Tabla 6.2) y tipos de vialidad (Tabla 6.3).

Tabla 6.1. Periodos de retorno para disefio de estructuras menores
TIPO DE ESTRUCTURA T (afos)
Alcantarillas en caminos secundarios, drenaje de lluvia |5a 10

0 contracunetas
Drenaje lateral de los pavimentos, donde pueden 1a?2
tolerarse encharcamientos causados por lluvias de
corta duracion

Drenaje de aeropuertos 5
Drenaje urbano 2 a 10

Tabla 6.2. Uso del suelo y periodos de retorno recomendados para disefio

TIPO DE USO DEL SUELO T(afios)

Zona de actividad comercial 5

Zona de actividad industrial 5

Zona de edificios publicos 5

Zona residencial multifamiliar de alta densidad* 3
1
1
1

Zona residencial unifamiliar y multifamiliar de baja densidad
Zona recreativa de alto valor e intenso uso por el publico
Otras areas recreativas

5
5

*

Se consideran valores mayores de 100 hab/ha para alta densidad.
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Tabla 6.3. Tipo de vialidad y periodo de retorno minimo recomendable de disefio

TIPO DE VIALIDAD T (afios)
Arteria.- Autopistas urbanas y avenidas que 5
garantizan la comunicacion basica de la ciudad
Distribuidora.- Vias que distribuyen el trafico 3
proveniente de la vialidad arterial o que la
alimentan
Local.- Avenidas y calles cuya importancia no 1.5

traspasa la zona servida

Especial.- Acceso e instalaciones de seguridad 10
nacional y servicios publicos vitales

6.4.2. Periodos de retorno de disefo en subcuencas

La asignacién del periodo de retorno de un evento de disefio, cuando una estructura
hidraulica opera en combinacion con otras de aguas arriba en la misma cuenca; o
bien, esta estructura intercepta a diversas corrientes, requiere en ocasiones de un
analisis que permita tomar en cuenta la combinacion de la incidencia de los eventos
de disefo.

Los eventos extremos dentro de cada subcuenca, dependiendo del tamafo de ésta,
pueden ser dependientes o independientes entre si, y no se puede seleccionar un
periodo de retorno comun sin analizar cual seria la probabilidad de ello, ni tampoco
se pueden asignar periodos de retorno para cada una de las corrientes, sin haber
estudiado el comportamiento de éstas.

Con el fin de acotar el problema, se requiere hacer un analisis de periodos de retorno
de un evento en una cuenca, siempre y cuando en el evento de disefio no esté
involucrada la precipitacién maxima probable (profundidad de precipitacion estimada
analiticamente para una duracion, area y region particulares), ya que en este caso el
estudio se hace a través de la distribucion de las tormentas en la cuenca.

Para tomar en cuenta la probabilidad de ocurrencia simultanea, de eventos maximos
en dos 0 mas corrientes y el periodo de retorno de los mismos, se puede utilizar la
expresion siguiente:

_ TZXP(X‘])
X P(X‘{) (6.1 )

donde:

Ty  periodo de retorno en conjunto considerando que x y y tengan eventos
maximos simultaneos.
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P(xly)

P(x|z)

periodo de retorno en conjunto considerando que x y z tengan eventos
maximos simultaneos.

probabilidad de ocurrencia de eventos maximos simultaneos en las
cuencas de las corrientes x y y.

probabilidad de ocurrencia de eventos maximos simultaneos en las
cuencas de las corrientes x y z.

Por otra parte, si ocurren eventos maximos simultaneos, para las corrientes x y y, la
unién de los mismos se puede expresar Como:

Ry =R +R, (6.2)

union de los eventos ocurridos en las cuencas de las corrientes x y y.

evento maximo originado en la cuenca de la corriente x, simultaneo al
ocurrido en la cuenca de la corriente y.

Evento maximo originado en la cuenca de la corriente y, simultaneo al
ocurrido en la cuenca de la corriente x.

1
Txy = Ri (63)

xy

De acuerdo a esto, el periodo de retorno, de que la union de los eventos R,y ocurran
sera Tyy. Analogamente se puede hablar de que ocurran los eventos x y z, Ry, estara
ligado al periodo de retorno Ty..

6.5. PERIODO ECONOMICO

Es el periodo de retorno de un evento de disefio para el cual se tiene la mejor
relacion costo beneficio.

6.6. DATOS DE PROYECTO

Una vez que se ha decidido elaborar un proyecto de alcantarillado pluvial, es
conveniente recabar la informacion siguiente:

6.6.1. Generalidades

Clima.

Nombre completo de la localidad, municipio y estado a que pertenece.
Coordenadas geograficas y altitud media (X, y, z).

Poblacion, de acuerdo al ultimo censo oficial.

Poblacién actual

Comunicaciones.
Aspecto de la localidad, indicando tipo de edificaciones.
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e Localizacion en un plano actualizado de las vias de comunicacion.

6.6.2. Estado actual de lared de alcantarillado pluvial

Descripcion de las partes componentes del sistema, estado de conservacion y grado
de aprovechamiento de las mismas.

6.6.2.1. Red existente

Plano actualizado de la red de alcantarillado indicando:

Escala.

Nombre de las calles.

Trazo de la red existente.

Ubicacion de pozos de visita.

Elevacion de terreno y plantilla de los pozos de visita.
Pendiente de cada tramo.

Diametro y tipo de tuberias.

Longitud de cada tramo.

Sentido del escurrimiento en cada tramo.

Sitio de vertido.

6.6.2.2. Estructuras y obras accesorias existentes

Planos actualizados de las obras, tales como:

Pozos de visita.
Estructuras de vertido.
Sifones invertidos.
Cruces.

Plantas de bombeo.

6.6.3. Informacion topografica

Uno de los aspectos mas importantes para la realizacion de todo proyecto de
alcantarillado pluvial, es el de disponer la topografia de la region, porque marcara la
pauta para la eleccion del tipo de configuracion que tendra el sistema. Por lo tanto es
necesario contar con planimetria y altimetria, para realizar los trazos de la red y
determinar la ubicacion de las estructuras e instalaciones auxiliares.

Las escalas para este tipo de planos de proyecto son:

Tipo de plano Orientacién Escalas
Planta 1:2,000 a 1:5,000
Perfil Horizontal 1:2,000 a 1:5,000

Vertical 1:200 a 1:500
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Los planos deberan incluir los datos siguientes:

e Planimetria, ubicando paramentos, banquetas, lineas eléctricas, tuberias de agua
potable y cajas de operacion de valvulas, ductos, etc.

e Nombre de las calles que forman las manzanas.

e Longitud de crucero a crucero de las calles.

e Elevacion de todos los cruceros y sitios en donde cambie la pendiente del
terreno.

e Elevacion de las tuberias de red de agua potable, alcantarillado sanitario, ductos
de gas, etc., existentes.

Cuando se elabora un proyecto de rehabilitacion y/o ampliacion y no se dispone de
planos de la red existente y de las obras accesorias, o no sean confiables; debe
hacerse el levantamiento topografico correspondiente, incluyendo las caracteristicas
de la red y las estructuras.

6.6.4. Informacion adicional para el proyecto

6.6.4.1. Uso del suelo

a) Plano de zonificacion por tipo de actividad; en el se debe especificar, con la
mayor claridad posible, las zonas habitacionales, fabriles, comerciales,
recreativas, agricolas, etc. Asimismo, identificar la zona de la localidad que
actualmente esté poblada y las de probable crecimiento futuro. Es importante
que se definan las zonas urbanas.

b) Planos de instalaciones subterraneas

Son los existentes y en proceso de construccion (planes maestros).
o Agua potable.

o Alcantarillado sanitario.

o Gas.

o Teléfono.

o Luz.

o Plano de detalle de las estructuras y obras accesorias.
6.6.4.2. Estructuras y obras accesorias

Planos topograficos detallados de probables sitios para estaciones de bombeo,
sifones invertidos, obras de vertido, etc.

6.6.5. Datos basicos

a) Periodo de retorno afnos
b) Area por drenar ha
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c) Sistema
d) Coeficiente de escurrimiento
e) Intensidad de lluvia

f)  Método de disefio

g) Formulas usadas

aguas pluviales
adimensional
mm/h

Racional, grafico aleman, R. R. L.,

hidrograma unitario

Manning, continuidad, y las
empleadas para cada método

h) Gasto de disefio m>/s
i)  Velocidad minima m/s
i) Velocidad maxima m/s
k) Sistema de eliminacion gravedad/bombeo

)  Tipo de tuberia

concreto, polietileno, etc.

propias

Regresar

6.7. TRAZO DE LA RED DE ALCANTARILLADO PLUVIAL

Por razones de economia, el trazo de una red de alcantarillado debe tender a ser una
réplica subterranea del drenaje superficial natural. El escurrimiento debe ser por
gravedad, excepto en aquellas zonas donde sea necesario el bombeo.

El trazo de una red de alcantarillado se inicia con la definicién del sitio o de los sitios
de vertido, a partir de los cuales puede definirse el trazo de colectores y emisores.
Una vez definido esto, se traza la red de atarjeas. En ambos casos, pueden elegirse
varias configuraciones o trazos.

6.7.1. Configuraciones de un sistema de alcantarillado

Se denomina configuracion de un sistema de alcantarillado al trazo definido para los
colectores y emisores de la red, el cual depende, principalmente, de la topografia de
la zona, del trazo de las calles en la localidad, de la ubicacién de los sitios de vertido
y de la deposicion final de las aguas.

Los modelos de configuracion de colectores y emisores mas usuales se pueden
agrupar en los tipos siguientes:
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a) Modelo perpendicular. Se utiliza en comunidades que se ubican a lo largo de
una corriente, con el terreno inclinado hacia ella, por lo que las tuberias se
colocan perpendicularmente a la corriente y descargan a colectores o a la
corriente.

Este modelo se utiliza para buscar la trayectoria mas corta hacia los canales
superficiales existentes o hacia los colectores (Figura 6.1).

Asitio de

Drengje tributario

Figura 6.1. Modelo perpendicular

b) Modelo radial. En este modelo la pendiente del terreno baja del centro del area
por drenar hacia los extremos, por lo que la red de atarjeas descarga a
colectores perimetrales que llevan el agua al sitio de vertido (Figura 6.2).

Drengje tributario

Figura 6.2. Modelo radial.
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c) Modelo de interceptores. Se emplea para recolectar aguas pluviales en zonas
con curvas de nivel mas o menos paralelas; el agua se capta con colectores
cuyo trazo es transversal a las curvas de nivel, que descargan a un interceptor
o emisor que lleva el agua al sitio de vertido (Figura 6.3).

0

4 K : 80
= 30

. / .

_ o

j::ﬂ

A sitio de
vertido

(——— Colector— |

Emisor /

Figura 6.3. Modelo de interceptores.
d) Modelo en abanico. Cuando la localidad se encuentra ubicada en un valle, se

traza la red de atarjeas reconociendo hacia el centro del valle y mediante un
colector se traslada el agua pluvial a la zona de vertido (Figura 6.4).

N__

||
el é\
) =
=i
20

2° A/iél/‘/j

40

r

Colector

Figura 6.4. Modelo en abanico.
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6.7.2. Configuraciones de lared de atarjeas

La red de atarjeas tiene por objeto recolectar y conducir las aguas pluviales captadas
en los sumideros distribuidos en la zona de proyecto hasta la red troncal de
colectores. El ingreso del agua a la red es entonces paulatino y conforme avanza en
su recorrido hacia los colectores se incrementa el caudal.

Una vez elegido el modelo de configuracion de colectores y emisores que se
considere mas adecuado para la zona de estudio, el paso siguiente es trazar la red
de atarjeas. Entre los trazos de la red de atarjeas mas usuales se pueden mencionar
en, forma general los tipos siguientes:

a) Trazo en bayoneta. Se denomina asi al trazo que, iniciando en una cabeza de
atarjea, tiene un desarrollo en zigzag o en escalera. La ventaja de utilizar este
tipo consiste en reducir el numero de cabezas de atarjea y permitir un mayor
desarrollo de las atarjeas, incrementando el numero de descargas para facilitar
que los conductos adquieran un régimen hidraulico establecido, logrando con
ello aprovechar eficientemente la capacidad de los conductos. Sin embargo, se
tiene la desventaja que para su utilizacion el trazo requiere que el terreno tenga
pendientes suaves y uniformes (Figura 6.5).

Atarjeas

Pozo de visit / Cabeza de atarjea
tE ot ot Of ot O

]
(o
J
C
J
C
J
2
J
C
2

/ Subcolector

O
2
2
2
2

2
C
C
2
C

Emisor

(—
b—
b——7
——
b—

Colectol—/

Figura 6.5. Trazo de la red de atarjeas en bayoneta.

b) Trazo en peine. Es el trazo que se forma cuando existen varias atarjeas con
tendencia al paralelismo. Empieza la captacién con una cabeza de atarjea, la
cual descarga su contenido en una atarjea perpendicular comun de mayor
diametro a ellas, misma que a su vez descarga a otra atarjea o colector de
mayor diametro (Figura 6.6).
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Cabeza de atarjea Atarjeas o
Pozo de v151taw\\
S S

////rA'Subcolector

p—(b—p—l—p
b ——(b—Al—Al—p
b ——(b—Al—Al—}p

(—
p— (b—p—Al—p

Colector

G
Colector////

Figura 6.6. Trazo de unared de atarjeas en peine.

Las ventajas de este sistema consisten en garantizar la aportacion rapida y directa
del agua pluvial de la cabeza de atarjea a la tuberia comun de cada peine y de éstas
a los colectores, propiciando que se presente rapidamente un régimen hidraulico
establecido; ademas, se tiene una amplia gama de valores para las pendientes de
las atarjeas, lo cual resulta util en el disefio cuando la topografia es practicamente
plana.

Este sistema también tiene desventajas, entre las que se pueden mencionar que
debido al corto desarrollo que tienen las atarjeas en el inicio de la red, a partir de la
cabeza de atarjea, antes de descargar a un conducto mayor, en la mayoria de los
casos aqueéllas trabajan por abajo de su capacidad, ocasionando que se
desaproveche parte de dicha capacidad; otra desventaja que se presenta se debe a
que los tramos iniciales normalmente son poco profundos a fin de que puedan
descargar al conducto perpendicular comun de diametro mayor, por lo que se
requiere de gran cantidad de pozos con caida adosada para cada una de estas
atarjeas, lo cual eleva los costos de construccién.

c) Trazo combinado. Como su nombre lo indica, es una combinacion de los dos
mencionados anteriormente. Se emplea de acuerdo a la topografia que se
presente en el area de proyecto teniendo como objetivo el reducir los costos de
construccion (Figura 6.7).

6.7.3. Ubicacion de sumideros o coladeras pluviales

Como se senalo con anterioridad, existen varios tipos de bocas de tormenta o
coladeras pluviales. De acuerdo a su disefio y ubicacion en las calles, se clasifican
en coladeras de: piso, banqueta, piso y banqueta, longitudinales de banqueta y
transversales de piso.

La instalacion de un tipo de coladera o de una combinacion de ellas, depende de la
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pendiente longitudinal de las calles y del caudal por colectar. Las coladeras de
banqueta se instalan cuando la pendiente de la acera es menor del 2%; cuando se
tienen pendientes entre 2 y 5% se instalan coladeras de piso y banqueta, y para
pendientes mayores del 5% se instalan unicamente coladeras de piso. Las coladeras
de tipo longitudinal de banqueta y transversales se instalan cuando las pendientes
son mayores del 5% y los caudales por captar son grandes.

Si las pendientes de las calles son mayores del 3%, entonces es necesario que en
las coladeras de piso y de banqueta o de piso solamente, se haga una depresién en
la cuneta para obligar al agua a entrar en la coladera. Como estas depresiones son
molestas al transito se debe procurar hacerlas lo mas ligeras posible.

Para ubicar las coladeras se procura que su separacion no exceda de 100 m,
dependiendo de la zona de la poblacion de que se trate. En cualquier circunstancia
se debe tratar de ponerlas cercanas a las esquinas o en los cruces de las calles.

En zonas comerciales y para pavimentos de concreto, se especifica que no deben
quedar a una distancia mayor de 25 m, con objeto de no hacer muy pronunciadas las
ondulaciones en el pavimento para dar las pendientes hacia la coladera.

Atarjeas Cabeza de atarjea

- - - - — —
Q N I \ Q
) | ) )
- / Subcolector
Q Q I I
N I \ D)
Q N\ I Q Q
N I N N
(/ Colector
\

Pozo de visit/ Subcolecton—/

Figura 6.7. Trazo combinado de la red de atarjeas.

Cuando se tienen pavimentos de adoquin o empedrados, donde se tengan
velocidades bajas de transito, y que, ademas, permitan dar las pendientes de las
cunetas con mayor facilidad, se recomienda una separacién maxima de 50 m.

En calles con pendiente menor al 2%, se instalan coladeras de banqueta como se
ilustra en la Figura 6.8; en calles con pendiente mayor al 5% se instalan coladeras de
piso, ver Figura 6.9; en calles con pendiente entre 2 y 5% se instalan coladeras de
piso y banqueta, ver Figura 6.10.

El tipo de coladera longitudinal de banqueta se instala cuando el caudal por colectar
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es demasiado grande y se tiene una pendiente mayor al 5% (Figura 6.11); el tipo de
coladera transversal de piso se instala en calles con anchos de 6 m y menores, ver
Figura 6.12

-

|
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|l
— |
L
|

Figura 6.8. Ubicacion de coladeras de banqueta.
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Figura 6.9. Ubicacién de coladeras de piso.
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Figura 6.10. Ubicacion de coladeras de piso y banqueta.
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Figura 6.11. Ubicacion de coladeras longitudinales de banqueta.
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Figura 6.12. Ubicacion de coladeras transversales de piso.
6.7.4. Colectores y emisores

Por razones de economia, los colectores y emisores deben tender a ser una réplica
subterranea del drenaje superficial natural. El escurrimiento debe ser por gravedad,
excepto en condiciones particulares donde se requiera usar bombeo.

Se denomina modelo de configuracién para colectores o emisores el trazo que
seguiran estas tuberias, dependiendo, principalmente, de la topografia dominante,
del trazo de las calles de la localidad, de €l o los sitios de vertido y de la disposicion
final de las aguas pluviales.

Los modelos de configuracion para colectores y emisores mas son similares a los de
los sistemas de alcantarillado en el subcapitulo 6.7.1.

6.8. CONDICIONES OPTIMAS DE DISENO Y DE FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO

Durante el disefio de una red de alcantarillado, se pretende que los costos de
construccion no sean elevados y, por otra parte, que la red sea funcional en aspectos
relacionados con la operacién y el mantenimiento de la misma.

Conviene que antes de abordar el procedimiento de disefio de una red de
alcantarillado, se revisen las recomendaciones practicas para lograr un disefo
econdmico y eficiente. En general, puede afirmarse que una red de alcantarillado ha
sido bien disefiada cuando:
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1) Se han trazado atarjeas, colectores y emisores reduciendo las distancias de
recorrido hacia los sitios de vertido.

2) Existe el menor numero posible de descargas por bombeo, tratando de que el
sistema trabaje exclusivamente por gravedad.

3) Las pendientes de las tuberias dan al flujo velocidades aceptables en un rango
especifico donde se evita por una parte, la sedimentacion y azolve de las
tuberias, y por otra, la erosién en las paredes de los conductos.

4) Se tienen volumenes de excavacion reducidos, procurando dar a las tuberias la
profundidad minima indispensable para resistir cargas vivas y evitar su rupturas.

5) Es sencillo inspeccionar y dar un mantenimiento adecuado a la red de tuberias.

Las caracteristicas anteriores permiten un disefio econémico y funcional de la red en
aspectos relacionados con la construccion y operacion de la misma.

A continuacion se precisan los lineamientos de disefo:
6.8.1. Diametro minimo de disefio de las tuberias

El diametro minimo que se recomienda para atarjeas en alcantarillado pluvial es de
30 cm, con objeto de evitar frecuentes obstrucciones en las tuberias abatiendo por
consiguiente los costos de conservacion y operacion del sistema.

6.8.2. Velocidades permisibles de escurrimiento

Las velocidades limite del escurrimiento son aquellas para las cuales, por una parte
se evita la sedimentacion y azolvamiento de la tuberia y por otra, se evita la erosion
de las paredes del conducto. A estas velocidades se les llama minima y maxima,
respectivamente.

A tubo parcialmente lleno, la velocidad minima permisible es de 60 cm/s; cuando el
flujo es a tubo lleno, es de 90 cm/s. La velocidad maxima permisible varia de 3 a 5
m/s, e incluso mas dependiendo de la resistencia del material de la tuberia (Tabla
6.4).
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Tabla 6.4. Velocidad maxima permisible.

Tipo de tuberia Velocidad maxima
(m/s)

Concreto simple hasta 45 cm de diametro 3.0
Concreto reforzado de 61 cm de diametro o 35
mayores

Fibrocemento 50
Poli (cloruro de vinilo) PV C 5.0
Polietileno de alta densidad 50

En casos excepcionales, en tramos aislados de tuberia, se presentan velocidades de
hasta 8 m/s, y se pueden aceptar con la debida autorizacion del proyecto, por lo que
se tendra que realizar un estudio del funcionamiento hidraulico y de la resistencia del
material de las paredes del conducto.

6.8.3. Pendientes de disefio

La pendiente de las tuberias debe ser lo mas semejante, como sea posible, a las del
terreno natural con objeto de tener excavaciones minimas, pero tomando en cuenta
lo siguiente:

6.8.3.1. Pendientes minimas

Casos normales. Son en las que se dispone del desnivel topografico necesario.
Se acepta como pendiente minima la que produce una velocidad de 90 cm/s a
tubo lleno.

Casos excepcionales. Se consideran aquellas pendientes en que debido a un
desnivel pequefio, con el objeto de evitar la construccién de una planta de
bombeo, es preciso sacrificar la eficiencia de la atarjea. Se acepta como
pendiente minima aquella que produce una velocidad de 60 cm/s, con un tirante
igual o mayor de 3.00 cm.

6.8.3.2. Pendientes maximas

Son aquellas pendientes que producen velocidades maximas de 3 a 5 m/s,
trabajando normalmente. Debido a que la topografia en ocasiones es muy abrupta, el
Instituto de Ingenieria de la UNAM ha efectuado estudios en tuberias de concreto
reforzado, concluyendo que en casos excepcionales, para este material la velocidad
maxima puede ser de hasta 8 m/s.

6.8.4. Zanjas para la instalacion de tuberias

Las tuberias se instalan superficialmente, enterradas o una combinaciéon de ambas,
dependiendo de la topografia, tipo de tuberia y caracteristicas del terreno.
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Normalmente las tuberias para drenaje pluvial se instalan enterradas. Para obtener la
maxima proteccion de las tuberias se recomienda que ellas se coloquen en de
zanjas, de acuerdo a lo senalado en las especificaciones de construccién del
fabricante o a lo que se menciona en los parrafos siguientes.

6.8.4.1. Anchos de zanjas

Tabla 6.5. Ancho de zanja.

Diametro del tubo | Ancho de zanja
(cm) (cm)
30 85
38 100
45 110
61 130
75 150
90 170
107 195
122 215
152 250
183 285
213 320
244 355

En la Tabla 6.5 se indica el ancho recomendable de la zanja para diferentes
diametros de tuberias. Es indispensable que a la altura del lomo, la zanja tenga
realmente el ancho que se indica; a partir de éste, puede darsele a las paredes el
talud necesario para evitar el empleo del ademe, si es indispensable el empleo de
este, el ancho debe ser igual al indicado en la Tabla 6.5 mas el ancho que ocupe el
ademe.

6.8.4.2. Profundidad de zanjas

La profundidad de las excavaciones de la zanja para las tuberias queda definida por
los factores siguientes:

Profundidad minima o colchén minimo. Depende de la resistencia de la tuberia a

las cargas exteriores.
Topografia y trazo. Influyen en la profundidad maxima que se le da a la tuberia.

Velocidades maxima y minima. Estan relacionadas con las pendientes de

proyecto.
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Existencia de conductos de otros servicios.

Economia en las excavaciones.

a) Profundidad minima

La profundidad minima la determina el colchén minimo necesario para la tuberia, con
el fin de evitar rupturas de ésta, ocasionadas por cargas vivas. En el capitulo
correspondiente a aspectos constructivos se detalla el procedimiento del calculo de
cargas sobre tuberias.

En la practica, se recomiendan los valores siguientes para establecer el colchdn
minimo.

Tabla 6.6. Colch6n minimo para tuberias.

Diametro del tubo Colchon minimo
(cm)
Tuberias con diametro hasta 45 cm 0.9
Tuberias con diametros mayores a 45 y 1.0
hasta 122 cm
Tuberias con diametros mayores a 122 cm 1.3

Los colchones minimos indicados anteriormente, podran modificarse en casos
especiales previo analisis particular y justificando para cada caso. Los factores
principales que intervienen para modificar el colchon son el tipo de tuberia a utilizar,
el tipo de terreno en la zona de estudio y las cargas vivas que puedan presentarse.

b) Profundidad maxima

La profundidad es funcién de la topografia del lugar, evitando excavar demasiado. Si
la topografia tiene pendientes fuertes, se debe hacer un estudio econdmico
comparativo entre el costo de excavacion contra el numero de pozos de visita.

6.8.4.3. Plantilla o cama

Con el fin de satisfacer las condiciones de estabilidad y asiento de la tuberia, es
necesario la construccién de un encamado en toda la longitud de la misma. Debera
excavarse cuidadosamente las cavidades o conchas para alojar la campana o cople
de las juntas de los tubos, con el fin de permitir que la tuberia se apoye en toda su
longitud sobre el fondo de la zanja o la plantilla apisonada.

El espesor de la plantilla o cama sera de 10 cm, siendo el espesor minimo sobre el
eje vertical de la tuberia de 5 cm.

En el capitulo de aspectos constructivos se mencionan los tipos de plantillas
empleados en la practica.
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6.8.5. Conexiones de tuberias

Debido a los cambios de diametro que existen en una red de tuberias, resulta
conveniente definir la forma correcta de conectar las tuberias en los pozos de visita.
En la Figura 6.13 se indican los nombres que se les da a las partes de un tubo.

Lomo
Clave 7
Plantilla ] Lomo
Base Clave
/] Plantilla
Base

Figura 6.13. Partes de un tubo.

De acuerdo a las caracteristicas del proyecto, se pueden efectuar las conexiones de
las tuberias haciendo coincidir las claves, los ejes o las plantillas de los tramos de
diametro diferente, como se muestra en la Figura 6.14.

Plantilla de ee——
=
concreto
Cama de pedaceria
de tabique

PLANTILLA CON PLANTILLA

EJE CON EJE

Figura 6.14. Conexion de tuberias.
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Desde el punto de vista hidraulico es conveniente que en las conexiones se igualen
los niveles de las claves de los conductos por unir. Por otra parte, se recomienda que
las conexiones a ejes y plantillas se utilice unicamente cuando sea indispensable y
con las limitaciones que, para los diametros mas usuales, se indican en la Tabla 6.7.

Tabla 6.7. Conexiones de tubos.

IDD [20 [25 [30 (38 [45 [61 |76 |91 [107 [122 [152 [183 [213 [244
20 |P PEC |[PEC |[EC |[EC |C C C C C C C C C
25 P PEC |PEC |[EC |EC |C C C C C C C C
30 P PEC |PEC |[EC |EC |C C C C C C C
38 P PEC |PEC [EC |[EC |C C C C C C
45 P PEC |PEC |[EC |[EC |C C C C C
j61 P PEC |PEC |[EC |EC |C C C C
76 P PEC |PEC |[EC |EC |C C C
91 P PEC |PEC [EC |[EC |C C
107 P PEC |PEC |[EC |[EC |C
112 P PEC |PEC |[EC |EC
152 P PEC |PEC |C
183 P PEC |PEC
213 P PEC
244 P

Nota: D= Diametro de tubo; P= Conexion a plantillas; E= Conexion a ejes; C=
conexion a claves.

6.9. DISENO HIDRAULICO DE LA RED DE ALCANTARILLADO PLUVIAL

La seleccibn de método adecuado para disefiar obras de proteccién contra
inundaciones depende, en principio, del tipo de problema por resolver (magnitud de
la obra, precisidon requerida, caracteristicas de la cuenca etc.) y de la informacion
disponible, de manera que el esfuerzo que se realice en el estudio debe
corresponder a los beneficios que se esperan de la precision en los resultados.

Por otra parte, existen factores de tipo subjetivo, como es la experiencia del
disefiador en la aplicacion de un método particular que influyen en la decision
adoptada.

Una vez definida la zona en estudio, se procedera a dividir en areas de aportacion
donde se encontrara la red de atarjeas, la que debera reconocer el subcolector que
se localizara en la parte baja de dichas areas. Los subcolectores aportaran el caudal
que conducen a los colectores y éstos finalmente al emisor que descargara el gasto
en el sitio de vertido; con base en la anterior el sistema de drenaje pluvial lo podemos
dividir para su disefo en:

Red de atarjeas (red secundaria)
Colectores (red primaria)

Emisores (sistema de desaguie)
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A continuacion se describe el procedimiento que se recomienda para proyectos
asociados a la clasificacién anterior.
6.9.1. Disefio de lared de Atarjeas (red secundaria)

a) Determine el periodo de retorno relacionado directamente con el uso del suelo en
el area en estudio. Véanse Tablas 6.8 y 6.10

Tabla 6.8. Uso del suelo y periodos de retorno.

TIPO DE USO T
(afos)
Zona de actividad comercial 5.0
Zona de actividad industrial 5.0
Zona de edificios publicos 5.0
Zona residencial multifamiliar de alta densidad (*) 3.0

Zona residencial unifamiliar y multifamiliar de baja densidad |[1.5

Zona recreativa de alto valor e intenso uso por el publico 1.5

Otras areas recreativas 1.0

* Enla Tabla 2.3, en alta densidad se consideran valores mayores de 100 hab / ha

b) Estimas el tiempo de concentracion de la cuenca, tc, mediante la ecuacién 5.2,
que se presenta en el capitulo 5.1. Suponiendo un tiempo de escurrimiento
superficial hasta los tramos de cabecera (tiempo de entrada) de 15 minutos.

Tabla 6.9. Tipo de vialidad y periodo de retorno minimo.

TIPO DE VIALIDAD T
(anos)

Arteria.- Autopistas urbanas y avenidas que

garantizan la comunicacion basica de la ciudad 5.0

Distribuidora.- Vias que distribuyen el trafico proveniente

de la vialidad arterial o que la alimentan 3.0

Local.- Avenidas y calles cuya importancia no traspasa

la zona servida 1.5

Especial.- Acceso e instalaciones de seguridad

nacional y servicios publicos vitales 10.0

c) Calcular la lluvia de disefio asociada al periodo de retorno seleccionado en el
paso a) y duracion de 15 minutos entre el tiempo de escurrimiento y el de
concentracion tc. Para esto, se utiliza el procedimiento seleccionado para
determinar la tormenta de diseno, de acuerdo al capitulo 4.
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e)

Calcular el coeficiente de escurrimiento asociado a la cuenca de cada tramo
utilizando las tablas 6.10 y 6.11.

Si el tiempo de concentracion de la cuenca calculado en el paso b), es menor o
igual a 30 minutos, se debera utilizar la formula racional que aparece en el
capitulo 5.1 como modelo de lluvia-escurrimiento, calculado el tiempo de
concentracion asociado a cada tramo con la ecuacion utilizada en el paso b) y la
precipitacion de la cuenca mayor de 30 minutos, se recomienda utilizar el método
RRL que se describe en el mismo capitulo.

Si en el sistema existen elementos de regulacion importantes (almacenamientos),
sera necesario dar la distribucion en el tiempo de la tormenta de disefio, para lo
cual se requiere hacer un modelo de simulacion.

Tabla 6.10. Coeficiente de escurrimiento

Regresar

TIPO DE SUPERFICIE COEFICIENTE “C”
Techos impermeables 0.75a0.95
Pavimentos de asfalto en buen estado 0.85a0.90
Pavimentos empedrados o de adoquin 0.75a0.85

junteados con cemento

Pavimentos de adoquin sin cemento 0.50a0.70
Pavimento de terracerias 0.25a0.60
Superficies sin pavimentar, como patios de 0.10a0.30
ferrocarril y terrenos sin construir

Parques, jardines y prados, dependiendo de la 0.05a0.25
superficie, pendiente y caracteristicas del suelo

Areas boscosas, dependiendo de la pendiente y del 0.10a0.20
tipo de suelo

Zonas urbanas densamente pobladas 0.70a 0.90

Tabla 6.11. Coeficientes de escurrimiento.

ZONA COEFICIENTE “C”
Zonas mercantiles 0.70a 0.90
Zonas comerciales 0.60a0.85
Zonas industriales 0.55a0.80
Zonas residenciales:
Departamentos 0.50a0.70
Casas de tipo residencial 0.25a0.50
Parques 0.05a0.25
Areas no desarrolladas 0.10a 0.25

6.9.2. Disefio de colectores (red primaria)

a) Determinar el periodo de retorno con el procedimiento descrito en el subcapitulo
6.9.1. Determinar los gastos correspondientes a cada alternativa. Si como es
frecuente, solo se trata de revisar la red, se recomienda hacerlo para periodos de
retorno de 3, 5, 10 y 20 afos.

b) Estimar el tiempo de concentracidn, la lluvia de disefio y el coeficiente de
escurrimiento correspondiente a cada subcuenca de aportacion. Si el area de la
cuenca es mayor de 10 km2, la lluvia de disefio se debera afectar por el factor de
reduccién por area .

c) Determinar los hidrogramas de ingreso a la red, utilizando, segun la informacién
disponible, cualquiera de los tipos de hidrograma unitario (sintético, triangular o
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adimensional), correspondientes a la salida de los colectores secundarios, con el
procedimiento descrito en el subcapitulo 5.1.
d) Transitar los hidrogramas por la red en estudio.

6.9.3. Disefio de emisores

a) Si se estudian elementos de conduccidon solamente, puede utilizarse un
procedimiento analogo, al descrito en el subcapitulo anterior, pero utilizando
hidrogramas unitarios deducidos de simulaciones o mediciones en las descargas
de la red primaria.

b) Si el sistema en estudio esta alimentado por una cuenca rural o poco urbanizada,
y ademas, contiene vasos de regulacion, los hidrogramas de ingreso se calculan
con el hidrograma unitario adimensional, subcapitulo 5.1 y el transito de las
avenidas por los elementos de regulacion, se simula utilizando un método de
transito de avenidas en sistemas de presas interconectadas.

6.9.4. Perdidas de lluvia

Las cuencas urbanas, son aquellas cuyas condiciones se modifican con el tiempo, de
manera que las caracteristicas estadisticas de los escurrimientos no pueden ser
determinadas directamente a partir de los registros de éstos y se tiene que recurrir a
estimar; primero, las caracteristicas estadisticas de las tormentas y segundo,
mediante un modelo de lluvia-escurrimiento, determinar las avenidas, suponiendo
que su probabilidad de ocurrencia es idéntica a la de la tormenta utilizada para
generarla.

Es comun que no se cuente con registros adecuados de escurrimientos en el sitio de
interés para determinar los parametros necesarios para disefio y operacion de obras
hidraulicas. Normalmente, los registros de precipitacion son mas abundantes que los
de escurrimiento y, ademas, no se afectan por cambios en la cuenca, como
construccion de obras de almacenamiento y derivacion, talas, urbanizacién, etc. Por
ello, es conveniente contar con métodos que permitan determinar el escurrimiento en
una cuenca mediante las caracteristicas de la misma y la precipitacion. Las
caracteristicas de la cuenca se conocen por medio de planos topograficos y de uso
de suelo; la precipitacion se conoce a través de mediciones directas, en el caso de la
precipitacion que provoca avenidas frecuentes.

Los parametros principales que intervienen en el proceso de conversion de lluvia a
escurrimiento son los siguientes:

e Area de la cuenca.

e Altura total de precipitacion.

e Caracteristicas generales de la cuenca, como son la forma, pendiente,
vegetacion, etc.

e Distribucion de la lluvia en el tiempo.

e Distribucion en el espacio de la lluvia y de las caracteristicas de la cuenca.

Debido a que la cantidad y calidad de la informacion disponible varia grandemente
de un problema a otro y por otro lado, no siempre se requiere la misma precision en
los resultados, se han desarrollado una gran cantidad de métodos para analizar la
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relacion lluvia-escurrimiento. La complejidad de los métodos aumenta a medida que
se toman en cuenta mas de los parametros citados anteriormente. En este sentido
también aumenta su precision, pero los datos que se requieren son mas y de mejor
calidad.

Para estimar el gasto producido por lluvia sobre una cuenca, existen diferentes
métodos, los cuales se clasifican en:

a) Métodos directos o empiricos: Consideran que el escurrimiento provocado por
una tormenta es funcidn, principalmente, de las caracteristicas fisicas de la
cuenca; ejemplo de estos métodos son el de Burkli-Ziegler, racional y grafico
aleman.

b) Métodos hidrologicos.- Consideran que existe wuna relacion funcional,
generalmente lineal, entre la distribucion de la lluvia en el tiempo y el hidrograma
a la salida de la cuenca. Dicha relacion funcional se basa en principios
hidrologicos y puede calibrarse con registros simultaneos de lluvias-
escurrimientos en la cuenca que se estudia, sin considerar explicitamente sus
caracteristicas fisicas. Ejemplo de estos métodos es el Roa Research Laboratory
y el del Hidrograma Unitario.

Muchos de los métodos empiricos y practicamente todos los hidrologicos, relacionan
la lluvia efectiva con el escurrimiento directo, por lo que para su aplicacién se
requiere primero de la estimacion de las pérdidas. Por esta razén, antes de describir
los métodos para estimar la relacién entre lluvia y escurrimiento, se mencionan
algunas formas de calcular las pérdidas.

6.9.4.1. Determinacion de la pérdida

De la lluvia que cae en una cuenca al producirse una tormenta, una parte escurre
superficialmente para alimentar a la corriente natural o al sistema de drenaje y la otra
es interceptada por la vegetacion, retenida en depresiones de terreno o se infiltra; a
estas ultimas se le denomina pérdida. En esto se toma en cuenta la evaporacion, ya
que el agua no permanece indefinidamente sobre la superficie.

En la practica los componentes de la pérdida son dificiles de separar; por lo que,
para efectos de calculo del escurrimiento en proyectos de disefio de alcantarillado
pluvial, se acostumbra calcularla conjuntamente y llamar infiltracién a la pérdida total.
El calculo de ella se hacen de la manera siguiente:

Si durante una tormenta, se miden simultaneamente la lluvia y el escurrimiento, la
pérdida se calcula como la diferencia entre el volumen que llovio y el que se convirtid
en escurrimiento directo; el primer volumen se obtiene al multiplicar el area de la
cuenca por la lamina de lluvia total de la tormenta y el segundo consiste en separar
el escurrimiento base del hidrograma provocado por la tormenta y posteriormente
calcular el volumen del escurrimiento directo. De la definicion de pérdida se puede
escribir que:

Vp = V|_|_ - VED (64)
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donde:
V, volumen de pérdidas
VL volumen llovido
Vep volumen de escurrimiento directo

Para estimar la forma en que se distribuyen las pérdidas en el tiempo, existen
basicamente dos criterios que se describen a continuacion:
Criterio del coeficiente de escurrimiento

Este criterio supone que las pérdidas en cada momento son proporcionales a la
intensidad de la lluvia en el mismo momento. A la constante de proporcionalidad se
le considera caracteristica de cada cuenca y se le denomina coeficiente de
escurrimiento. Se calcula mediante la siguiente expresion:

(6.5)

donde:
Ce coeficiente de escurrimiento
Vep volumen de escurrimiento directo
VL volumen llovido

El coeficiente de escurrimiento se puede conocer haciendo mediciones en la cuenca
o relacionando los valores que aparecen en la Tabla 6.12, de acuerdo a las
caracteristicas de la cuenca. Los valores de esta Tabla se obtuvieron para tormentas
con 5 a 10 afos de periodos de retorno.

Este criterio es totalmente empirico y para su aplicacion se necesita tener una amplia
experiencia y ademas, de ser posible, contar con mediciones simultaneas de lluvia y
escurrimiento, que permitan tener una idea del valor del coeficiente para la zona en
estudio.
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Tabla 6.12. Valores del coeficiente de escurrimiento.

TIPO DE AREA DRENADA COEF. DE ESCURRIMIENTO
MINIMO MAXIMO
Zonas Comerciales:
Zona Comercial 0.70 0.95
Vecindarios 0.50 0.70
Zonas Residenciales:
Unifamiliares 0.30 0.50
Multifamiliares, espaciados 0.40 0.60
Multifamiliares, compactos 0.60 0.75
Semiurbanas 0.25 0.40
Casas habitacion 0.50 0.70
Zonas Industriales
Espaciado 0.50 0.80
Compacto 0.60 0.90
Cementerios y Parques 0.10 0.25
Campos de juego 0.20 0.35
Patios de ferrocarril 0.20 0.40
Zonas Suburbanas 0.10 0.30
Calles:
Asfaltadas 0.70 0.95
De Concreto hidraulico 0.80 0.95
Adoquinadas 0.70 0.85
Estacionamientos 0.75 0.85
Techados 0.75 0.95
Praderas:
Suelos arenosos planos (pendientes < 0.02) 0.05 0.10
Suelos arenosos con pendientes medias (0.02 — 0.10 0.15
0.07)
Suelos arenosos escarpados (pendientes 0.07 6 0.15 0.20
mas)
Suelos arcillosos planos (0.02 6 menos) 0.13 0.17
Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02 — 0.18 0.22
0.07)
Suelos arcillosos escarpados (.0-07 6 mas) 0.25 0.35

6.9.4.2. Criterio de la capacidad de infiltracién media

En este criterio se supone que la cuenca tiene una capacidad de infiltracién promedio
constante durante toda la tormenta, de manera que, siempre que llueve con una
intensidad menor que dicha capacidad, se infiltra todo lo que llueve y cuando llueve
con una intensidad mayor que la capacidad de infiltracion, la diferencia escurre.

Para determinar la capacidad de infiltracion media, se resta a la altura de
precipitacion total una lamina constante de agua por unidad de tiempo, a la cual se le
llama indice de infiltracion. Segun este criterio, el indice de infiltracion es
caracteristico de cada cuenca e independiente de la intensidad de la lluvia y se mide
en mm/h.

Aun cuando el criterio adolece de los mismos inconvenientes que el anterior, se han
desarrollado metodologias mas elaboradas para estimar con mas precision el indice

216



Regresar

de infiltracion.
6.10. OPTIMACION DE UNA RED DE DRENAJE PLUVIAL

Para encontrar el disefio 6ptimo (el diametro menor) de una red de drenaje
combinado se propone utilizar un método, el cual se divide en cuatro etapas

6.10.1. Disefio O6ptimo de la red de drenaje para un determinado periodo de
retorno

Se desea encontrar para un valor particular del periodo de retorno el valor 6ptimo de
la funcidén objetivo. Antes de describir como se realiza lo anterior, conviene sefalar
que se entiende por conjunto de diametros factibles a un arreglo de los valores (uno
por cada tubo de la red) que pueden tomar ellos, en la red de manera que sea
posible conducir los gastos de aguas negras y de lluvia (para el periodo de retorno
deseado), cumpliendo con las restricciones siguientes

a) Velocidades permisibles

La velocidad en cada tubo debe estar comprendida entre la maxima y minima
posibles.

b) Diametros comerciales

Se especifica que el tamafo de los diametros solo puede ser seleccionado dentro
de un conjunto de valores preestablecido. En ello, se debe tener cuidado de que
el mas pequefo no sea menor al minimo recomendado para una red de drenaje.

c) Colchdén minimo

Se condiciona a que el espesor de tierra comprendido entre la superficie del
terreno y la clave del tubo debe ser mayor o igual a un minimo permisible.

d) Profundidad de arranque

Se limita a que el arranque de un tubo este a una profundidad mayor o igual a la
del final del tubo o tubos que le anteceden respetando el sentido de flujo.

e) Diametros de tubos anteriores
El diametro de un tubo debe ser mayor o igual al de los tubos que le anteceden.

El procedimiento para encontrar el valor de la funcion objetivo consiste en los pasos
siguientes

1. Se consideran los datos hidroldgicos para el periodo de retorno T,

2. Se proponen 2n conjuntos de diametros factibles, se revisa si son hidraulicamente
factibles y se calcula para cada uno de ellos su pendiente. También se debe
cumplir con las restricciones anteriores.

3. Se calcula la funcion objetivo para cada conjunto factible.

4. Se rechaza el conjunto factible que dio lugar al valor mas grande de la funcion
objetivo.
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5. Se calcula el centroide a partir de los conjuntos factibles no rechazados y se
encuentra el valor de la funcion objetivo para el centroide

6. Se propone un nuevo conjunto (vértice) con base en el rechazado y en el
centroide. El nuevo conjunto de diametros se revisa hidraulicamente y se impone
que también cumpla con las restricciones mencionadas.

7. Se calcula la funcién objetivo para este conjunto y en caso de que su valor sea
menor a los valores que tiene en los otros, se acepta el conjunto. De otro modo
se va la paso 6.

8. Se continua con el proceso desde el paso 3 hasta que el conjunto de diametros
sea igual a uno so6lo o bien que en varias iteraciones (del orden de cinco) el valor
de la funcién objetivo en el centroide sea el mismo. Esto corresponde al valor
minimo de la funcion objetivo.

9. Se considera el conjunto de diametros (Gt ) y sus pendientes que dieron lugar al
valor minimo anota cual es el valor minimo de la funcion objetivo esta
corresponde al disefio optimo del periodo de retorno Ten estudio.

El procedimiento anterior se debe repetir para todos los periodos de retorno de
interés.

Cabe aclarar que en la funcidn objetivo se debe tomar en cuenta el ancho de zanja y
el espesor de cama que se recomienda para cada diametro comercial.

6.10.2. Costos por insuficiencia de la red

Cuando la red se disefia para una lluvia que tiene un periodo de retorno menor al
que se puede llegar presenta en el momento dado, los gastos en la red no pueden
ser conducidos en su totalidad, esto origina que se produzcan encharcamientos e
inundaciones.

En éste método se contempla la posibilidad de prever esta situacion, por lo que se
propone para cada punto de salida de una tuberia de la red una relacion entre el
gasto que excede al de disefio y el costo del encharcamiento producido. Esto ultimo
valuado segun la importancia de la zona afectada (Figura 6.15).

C
Ag

QDIS

Y

Figura 6.15. Costos por inundacion contra gastos

Para calcular el costo por encharcamiento sera recomendable disponer de un
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método de calculo para simular el flujo no establecido en la red. Sin embargo, ante la
cantidad de informacion necesaria y con la intencién de contar con un criterio sencillo
se propone seguir utilizando el método racional en la inteligencia que sera necesario
revisar la bondad de este procedimiento para satisfacer este fin.

Por ejemplo sea una red disefiada para el periodo de retorno T, cuyos diametros
corresponden a los de la funcién objetivo de valor minimo. Para con ocer el costo por
insuficiencia de la red se propone seguir estos pasos.

Proponer un periodo de retorno T,

Calcular para el periodo de retorno T, los hidrogramas de entrada a la red y con el
método de calculo de flujo no permanente se encuentran los gastos y cargas en los
tramos de la red. Cuando la carga de posicidn mas la presién excede al nivel del
terreno existen inundaciones.

Se encuentra de la relacion cargas contra costos (Figura 6.16) el costo del dafo
correspondiente a cada pozo.

Para tener el costo total Cp; de danos sumar los costos obtenidos en el paso 3.
Aclarar que este costo esta asociado al periodo de retorno T;, siempre y cuando la
red se haya disefiado para el periodo de retorno T, .

En caso de tener interés en conocer el costo de danos para otro periodo de retorno
repetir la secuela anterior.

Costo en § (10%)
50
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1.0

05

0 [ |
0 05 1.0 15 20 25
Carga sobre la clave (m)
Figura 6.16. Costos por inundacidén contra carga.
6.10.3. Curva de costo total anual

Para cada periodo de retorno T, el costo total anual Ct esta dado por

C,=C,+C,, +Co (6.6)
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Donde Ct es el costo anual de la red, C, costo anual de la red, Cy costo anual de
mantenimiento de la red y Cp costo esperado de dafios.

Representar en un sistema de ejes T, contra el costo anual, y se obtiene un punto y
luego escoger otro periodos de retorno T, vy repetir el procedimiento lo cual hace
posible dibujar una grafica que muestra la variacion de T, contra Ct (Figura 6.17).
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Periodo de retorno en afios

Figura 6.17. Costo total anual contra periodo de retorno
6.10.4. Costo anual de lared

Se refiere al costo anual de la red para que durante L afos se pague considerando
una tasa de interés anual i. Se calcula como:

donde F es el valor de la funcion objetivo obtenida para el periodo de retorno T, .; L
puede ser tomada como la vida util en anos.

6.10.5. Costo de mantenimiento

Se incluye en el costo anual por que hay que tomar en cuenta los costos por
desazolve, reparaciones etc. Se ha considerado que este costo es igual para todos
los periodos de retorno.

6.10.6. Costo esperado de dafios

En el subinciso 6.10.2 se sefalo que para cada periodo de retorno T, es posible
calcular el costo de dafos Cp; que se tendria en caso de presentarse las condiciones
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de un periodo de retorno T; mayor al de disefio, por lo que se necesita contar con una
coleccién de valores T, contra Cp;.

Como la probabilidad P; de excedencia es igual a 1/ T, es posible agregar a la
coleccién de valores anteriores los de P;.

Si se dibuja un sistema de ejes cartesianos, en las abscisas a la probabilidad de
excedencia P; y en las ordenadas al costo de danos Cp;, obteniéndose una Figura
como la 6.18.

El area bajo la curva de la fig. 6.18 corresponde a la esperanza o valor esperado del
costo de dafos en cualquier aino. A este costo calculado de esta manera se le

designa como Co.

Co

Cp

Figura 6.18. Costo de dafio en funcién de la probabili'dad de excedencia.
6.10.7. Seleccion de lared 6ptima

Para cada periodo de retorno T,, considerado en el subinciso 6.10.1 se obtiene el
costo total anual (ec 6.6). Para ello es necesario calcular el costo anual de la red (ec
6.7) a partir del valor del costo de la red mas econémico para el periodo de retorno T,
(subinciso 6.10.3).

También se requiere del costo esperado de danos, si la red se disefa para el periodo
de retorno T,, esto se obtiene de acuerdo con lo sefialado en el subcapitulo 6.10.4.
Por ultimo, se toma en cuenta el costo anual por mantenimiento. Este proceso se
repite para otros periodos de retorno T, de interés.

Una vez que se dispone de la curva de costo total anual contra el periodo de retorno
T, aquel punto de la curva costo total es el mas pequefio corresponde al costo
optimo y su correspondiente abscisa es el periodo de retorno asignado a la red
optima. De este modo, el método determina el periodo de retorno para el cual
conviene realizar el disefio; lo que no sucede en otros métodos ya que se especifica
tal periodo de retorno. Defino el periodo de retorno de disefio se obtienen los
diametros de la red 6ptima.
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6.11. DISENO DE LOS PRINCIPALES COMPONENTES DE UNA RED.

Se lleva a cabo en forma aproximada, un funcionamiento hidraulico de una red. Con
base en el se dice si es aceptable bajo ciertas condiciones y determinado conjunto
de didmetros. Se utiliza el método conocido con el nombre de “Grafico Aleman” con
algunas modificaciones para imponer un flujo subcritico.

Este método proporciona en forma aproximada el hidrograma a la salida de las
tuberias tomando en cuenta tiempos de defasamiento en los hidrogramas de cada
una de ellas.

Con el método racional se define para cada tramo el gasto maximo Q asociado a
cierto periodo de retorno y luego se construyen sus hidrogramas a la entrada.

6.11.1. Tuberias

Conocido el gasto Q por conducir en cada tramo, puede encontrarse su diametro D y
su pendiente S aceptando que el flujo es uniforme y que tiene un tirante de 0.81D
(porque para esta condicion en una seccion circular la velocidad es maxima). Para
esto se utiliza el procedimiento siguiente

1. Se propone un diametro comercial D

2. Se calcula la velocidad como:

Q
V=—~— 6.8
0.6815 D? 68)

3. Sila velocidad esta dentro del intervalo
Viin <V <Vmax

se sigue con el paso 4. De otro modo va el paso 1. Vimin ¥ Vmax SON las velocidades
permitidas minima y maxima respectivamente

4. Se obtienen los tirantes normal (Yn) y critico (Yc) con las ecuaciones

Yn =0.81D (6.9)
ve= |- (6.10)

5. Para asegurarse que el flujo sea subcritico (con numero de Froude del orden de
0.7) se establece que si Yn > 1.3Yc se continua con el paso 6. De otro modo se
va al paso 1.

6. Se obtiene la pendiente con la férmula de Manning como
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2
Qn
S=|_ > 6.11

[0.3082 DS/S} ©11)

7. Termina el proceso.
6.11.2. Ejemplo de disefio de una red de alcantarillado

Con la intenciéon de mostrar una aplicacién del método se pretende disefar la red de
drenaje urbano combinado que tiene la configuracion mostrada en la Figura 6.19.

a) Datos
Los periodos de retorno T (afios) de interés son 3, 5, 10 y 20.

Los diametros (m) comerciales posibles son 0.2, 0.25, 0.30, 0.38, 0.45, 0.61, 0.76,
0.91,1.07,1.22, 1.52, 1.83, 2.13 y 2.44.

Las velocidades V (m/s) deben estar en el intervalo 0.5 <V <3

El colchdn minimo es de 0.9 m.

Para cada diametro comercial se especifica el ancho de cepa y el espesor de cama.
Se proporcionan gastos por unidad de longitud de las tuberias para cada diametro,
costo de excavacién por m® y costo de arena colocada por m°. La topografia,

coeficientes de escurrimiento y areas de aportacion aparecen en la Figura 6.19.

Para el calculo de los gastos de aguas negras, la densidad de poblacién fue de 0.15
hab/m?®, la dotacion 350 t/hab/dia y el coeficiente de retorno de 0.75.
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Figura 6.19. Red de drenaje.

b) Disefno de la red de drenaje para un periodo de retorno T, .

Para cada periodo de retorno de interés se encontraron los valores de la Tabla 6.13.
c) Costo por insuficiencia de la red.

En la Tabla 6.14 se muestran las cargas piezométricas de la red disefiada para el
periodo de retorno de 3 afos cuando se presentan las condiciones de los periodos
de retorno de 3, 5, 10 y 20 afios. También se incluye en la Tabla 6.14 el costo por
dafo por cada pozo segun su area de aportacion.

En las tablas 6.15 a 6.17 se anota lo mismo que en la 6.14 pero para la red del
periodo de retorno de 5, 10 y 20 afios respectivamente.

d) Costo esperado de danos por afio.

Para cada red optima se dibujo la curva de costos de dafos contra periodo de
retorno de prueba. De las Figuras obtenidas se estim¢é el area bajo la curva asociada
a cada periodo de retorno encontrandose que

(3 afios)cr, =8.885; (5afios)cr, = 4.049 ;
(10 afios) cr, = 0.893; (20 afios) cr, = 0.015

e) Costo anual de la red
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Se considera que la tasa de interés es de 8 % y se pagara la red durante 20 anos,
por lo que el costo sera

i
- =0.1018
1-(1+i)"

En la Tabla 6.18 se consignan los valores de multiplicar el costo de la red F (aparece
en la ultima columna de la Tabla 6.13) por el factor anterior. Este producto da como
resultado el costo de la red anual.

f) Seleccion de la red 6ptima

Al sumar los costos anuales de la red con el costo esperado de dafo y con el
mantenimiento se obtiene el costo total anual. En la Tabla 6.18 aparecen los
resultados encontrados, de los costos anotados en la columna 6 de la Tabla 6.18 se
aprecia que el periodo de retorno 5 es el que tiene el costo total anual menor, por lo
tanto, el disefio 6ptimo de la red es el correspondiente a 5 afos.

En la Tabla 6.19 se anotan los valores de disefio 6ptimo.
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Tabla 6.13. Didmetro de disefio para varios periodos de retorno.

Periodo Diametro (m) de tuberia por tramo Costo de

de construccion en
retorno | 1 2 3 4 5 6 7 millones de
en anos pesos. (C.I)

3 0.61]0.61]0.61|0.61|0.61|0.61]0.76 133.15

5 0.61]0.61]0.61]|0.76 | 0.61 | 0.61 | 0.91 145.19

10 0.76 | 0.76 | 0.76 | 0.76 | 0.76 | 0.76 | 0.91 197.99

20 0.9110.91]0.91/0.91]0.91]0.91]1.07 274.77

Tabla 6.14. Costos por insuficiencia para la conduccién de gastos en la red
Optima del periodo de retorno de 3 afios.

Condiciones de disefio Condiciones de revisiéon
(T.=3afos) | (T=5 afios) (T, = 10 afos) (T, = 20 ahos)
|  Elevacién Costo Elev. Costo Elev. Costo Elev. Costo
Pozo | Clave | Pzmt. de Pzmt. de Pzmt. de Pzmt. de
No (m) (m) dafio (m) dafio (m) dafio (m) dafio
(104 *) (104 *) (104 *) (104 *)

99.08 [ 99.44 | 0.215 [ 99.75 | 0.659 | 100.32 [ 1.974 | 101.19 | 5.138
99.08 | 99.44 | 0.221 [ 99.75 | 0.666 | 100.32 | 1.994 [ 101.19 | 5.171
99.08 | 99.44 | 0.222 | 99.75 | 0.660 | 100.32 | 2.002 [ 101.20 | 5.217
99.06 [ 99.40 | 0.194 [ 99.72 | 0.633 | 100.31 [ 2.008 | 101.20 | 5.270
99.20 [ 99.39 | 0.069 [ 99.71 | 0.397 | 100.31 [ 1.630 | 101.21 | 4.700
99.18 | 99.33 | 0.048 | 99.67 | 0.374 | 100.29 | 1.627 [ 101.20 | 4.763
99.16 [ 98.69 | 0.000 [ 99.69 | 0.442 | 98.69 [ 0.000 | 98.69 | 0.000
99.10 | 99.47 | 0.231 | 99.76 | 0.625 | 100.33 | 1.962 [ 101.21 | 5.156
99.09 | 99.47 | 0.238 [ 99.77 | 0.662 | 100.33 | 1.982 [ 101.21 | 5.191
10 [ 99.09 [ 99.47 | 0.238 | 99.76 | 0.671 | 100.34 | 2.008 | 101.22 | 5.244
11 [ 99.08 [ 99.46 | 0.234 | 99.76 | 0.675 | 100.34 | 2.028 | 101.22 | 5.288
13 [ 99.07 [ 99.41 | 0.199 [ 99.74 | 0.660 | 100.33 [ 2.034 | 101.22 | 5.333
14 1 99.07 [ 99.41 | 0.201 | 99.74 [ 0.662 | 100.33 | 2.046 [ 101.22 | 5.351
15 [ 99.07 [ 99.41 | 0.201 [ 99.73 | 0.655 | 100.33 [ 2.052 | 101.22 | 5.373
16 [ 99.06 [ 99.41 | 0.202 | 99.73 [ 0.655 | 100.33 | 2.075 [ 101.23 | 5.431
Sumas: | 2.715 9.12 24.423 72.637

OO |N[O|O|[A~|WIN|—
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Tabla 6.15. Costo por insuficiencia para la conduccion de gastos en lared 6ptima
del periodo de retorno de 10 afos.

Condiciones de disefio Condiciones de revision
(T:=5 anos) (T; = 10 anos) | (T; = 20 anos)
elevacion Costo de Elev. Costo de Elev. Costo de
Pozo | Clave | Pzmt. | dafio (10* Pzmt. dafio (10* Pzmt. dafio (10*
No (m) (m) *) (m) *) (m) *)
1 99.07 | 99.42 0.201 99.89 0.946 100.64 3.001
2 99.06 | 99.42 0.210 99.89 0.962 100.64 4.042
3 99.20 | 99.42 0.085 99.89 0.694 100.69 2.567
4 99.19 | 99.38 0.069 99.86 0.650 100.62 2.567
5 99.33 | 99.33 0.000 99.85 0.463 100.63 2.146
6 99.30 | 99.32 0.001 99.80 0.338 100.59 2.125
7 99.26 | 99.72 0.000 99.72 0.000 99.72 0.000
8 99.10 | 99.45 0.212 99.92 0.956 100.67 3.015
9 99.09 | 99.46 0.224 99.92 0.977 100.67 3.074
10 99.08 | 99.45 0.228 99.92 0.990 100.67 3.102
11 99.06 | 99.44 0.228 99.91 0.963 100.66 3.120
13 99.05 | 99.39 0.187 99.88 0.950 100.65 3.130
14 99.05 | 99.39 0.190 99.88 0.954 100.65 3.137
15 99.05 | 99.39 0.192 99.87 0.952 100.65 3.297
16 99.04 | 99.38 0.199 99.87 0.962 100.65 3.161
Sumas: | 2.228 11.816 40.357

Tabla 6.16. Costo por insuficiencia para la conduccion de gastos en lared 6ptima
del periodo de retorno de 10 afos.

Condiciones de disefio Condiciones de revision
(T, = 10 anos) (T; = 20 anos)
elevacion Costo de Elev. Costo de dano
Pozo | Clave Pzmt. dafio (10**) | Pzmt. (10* *)
No (m) (m) (m)
1 99.06 99.37 0.170 99.79 0.772
2 99.04 99.37 0.179 99.79 0.789
3 99.03 99.36 0.181 99.78 0.793
4 99.01 99.27 0.120 99.69 0.669
5 99.133 99.24 0.025 99.66 0.424
6 99.070 99.08 0.001 99.48 0.269
7 99.008 99.69 0.000 99.69 0.000
8 99.100 99.41 0.168 99.83 0.772
9 99.085 99.41 0.182 99.83 0.798
10 99.071 99.40 0.187 99.82 0.808
11 99.054 99.38 0.187 99.80 0.806
13 99.019 99.25 0.101 99.68 0.643
14 99.017 99.25 0.103 99.68 0.640
15 99.014 99.25 0.106 99.68 1.648
16 98.999 99.25 0.111 99.67 0.662
Sumas: 1.822 11.060
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Tabla 6.17. Costo por insuficiencia para la conduccion de gastos en lared 6ptima

del periodo de retorno de 20 afos.

Condiciones de disefio
(T, = 20 afios)
elevacion Costo de dafio

Pozo Clave Pzmt. (10% %)

No (m) (m)
1 99.03 99.07 0.004
2 99.02 99.07 0.007
3 99.00 99.06 0.008
4 98.96 98.95 0.000
5 99.07 98.94 0.000
6 98.975 98.85 0.000
7 98.874 98.40 0.000
8 99.100 99.13 0.030
9 99.077 99.13 0.007
10 99.054 99.11 0.010
11 99.028 99.09 0.010
13 98.973 99.15 0.065
14 98.696 99.15 0.067
15 98.965 99.14 0.064
16 98.941 99.12 0.068
Sumas: 0.311

Tabla 6.18. Céalculo del costo total anual.

Periodo | Inversion | Inversion Costo Costo de Costo
de 10% * anual esperado de | mantenimiento | total
retorno afio (10* *) (10* %) anual
(afios) (10%%)
3 133.15 13.600 8.885 0.50 22.990
5 145.19 14.781 4.079 0.50 19.360
10 197.39 20.095 0.893 0.50 11.490
20 294.77 30.010 0.015 0.50 30.525
Tabla 6.19. Disefio 6ptimo de la red.
Tuberia | Diametro| Cota de la Cota de Pendiente | Longitud
plantilla aguas plantilla de la
arriba aguas abajo | plantilla

(m) (m) (m) (10°) (m)

1 0.61 98.463 98.448 0.2106 70

2 0.61 98.490 98.470 0.3293 60

3 0.61 98.470 98.448 0.3628 60

4 0.76 98.448 98.421 0.3908 70

5 0.61 98.445 98.441 0.0527 60

6 0.61 98.441 98.421 0.3459 60

7 0.91 98.421 98.358 0.8981 70
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6.11.3. Carcamos Yy estaciones de bombeo

Las estaciones de bombeo en sistemas de alcantarillado son utilizadas cuando no es
posible realizar el desalojo de las aguas residuales y/o pluviales por gravedad.

6.11.3.1. Planeacion y consideraciones del sitio

Algunos de los aspectos que se deben considerar en la seleccion del sitio de bombeo
son: tener acceso adecuado para garantizar una operacién segura, acciones de
mantenimiento y de emergencia en cualquier momento. Las condiciones hidraulicas
deben tener primordial importancia en la seleccién del sitio, también se debe tener en
cuenta que no se inunde el sitio por efecto de los escurrimientos superficiales
producidos durante las lluvias, asi como contar con un area de estacionamiento y
maniobras de maquinaria.

6.11.3.2. Tipos de estaciones de bombeo

Las estaciones de bombeo son necesarias para desalojar:
a) Aguas residuales domésticas crudas

b) Aguas pluviales

c) Aguas residuales industriales

d) Aguas residuales de redes de alcantarillado unitario
e) Fangos producidos en las plantas de tratamiento

f)  Efluentes tratados

g) Redes de agua en las plantas de tratamiento

Se recurre al uso de estaciones de bombeo en las redes alcantarillado por lo
siguiente

a) Sila cota de la zona a servir es demasiado baja para que sus aguas residuales
puedan ser evacuadas por gravedad a los colectores existentes o en proyecto

b) Se necesita dar servicio a zonas situadas en el exterior de la cuenca vertiente
pero que pertenezca a la zona a sanear.

c) Sila omisién de un bombeo, aun en el caso de que ello sea factible, supone un
costo de construccion excesivo debido a la necesidad de efectuar grandes
excavaciones para la construccion de la alcantarilla que preste servicio a una
zona determinada.

6.11.3.3. Clasificacion de las estaciones de bombeo
Las estaciones de bombeo se han clasificado de diferentes maneras, aunque

ninguna de ellas es totalmente satisfactoria. Algunos de los sistemas normales de
clasificacion son los siguientes:

a) Por capacidad (m?/s)
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b) Por la fuente de energia (electricidad, motores diesel, etc.)

c) Por el método de construccion empleado (in situ, prefabricadas, etc.)

d) Por su funcion u objetivo especifico.

En la Tabla 6.20 se presenta una clasificacion de las estaciones de bombeo segun
su capacidad y el método constructivo normalmente utilizado. Como puede verse,

hay una diferencia considerable en lo que se refiere al intervalo de capacidades entre
las estaciones prefabricadas y las de construccion convencional.

Tabla 6.20. Clasificacion de las estaciones de bombeo segun su capacidad y
método constructivo utilizado

Intervalo de capacidad
m®/s gal/min
Clasel/tipo <0.02 <300
Eyectores neumaticos
Prefabricadas
Camara de aspiracion 0.006 -0.03 100 — 500
Camara seca 0.006 - > 0.1 100 - > 1600
Convencional
Pequena 0.2-0.09 300 — 1400
Mediana 0.06 — 0.65 1000 — 10000
Grande > 0.65 > 15 Mgal/d

Las estaciones de bombeo prefabricadas son suministradas en modulos que incluyen
todos los equipos y componentes ya montados. Normalmente, se encuentran
disponibles en tres tipos de equipos de bombeo: eyectores neumaticos, bombas
sumergidas y bombas de camara seca. Los eyectores neumaticos se suelen emplear
para caudales pequefos, ya que las bombas centrifugas cuya seccién de paso sea
de 75 mm, no puede funcionar a caudales menores de 0.006 m®s. Para caudales
pequefos también se puede emplear bombas sumergidas que pueden ser extraidas
para su mantenimiento sin afectar el sistema de impulsiéon. Ambos tipos de bombas
pueden utilizarse en instalaciones prefabricadas o convencionales. En el curso de los
ultimos anos, la capacidad de las instalaciones prefabricadas se ha visto
incrementada notablemente, pudiendo conseguirse, en la actualidad instalaciones de
capacidades superiores a 0.3 m¥/s.
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La capacidad de las estaciones de bombeo convencionales suelen oscilar entre 0.02
y 0.65 m*s. Se emplean cuando: 1) las condiciones locales impiden el uso de
estaciones prefabricadas, 2) la magnitud o la variacion del caudal es tal que excede a
las capacidades disponibles de las instalaciones prefabricadas. Aunque se emplea el
término convencional para describir este tipo de estaciones, cada una de ellas se
proyecta para adecuarla las condiciones locales.

6.11.3.4. Caracteristicas generales de las estaciones de bombeo

El objeto basico de una estacion de bombeo es elevar el agua, por lo que dentro de
una estacion se incluyen, tanto las bombas como equipos auxiliares de las mismas.
En consecuencia, las caracteristicas de disefio de las estaciones de bombeo varian
con la capacidad y el método constructivo a emplear. En la Figura 6.20 se muestra
un diagrama esquematico de una moderna estacion de bombeo convencional para
aguas residuales y en la Figura 6.21 una estacion de bombeo tipo prefabricada
tipica. Las caracteristicas generales de ambos tipos de estaciones de bombeo se
resumen en la Tabla 6.21.
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Figura 6.20. Estacion de bombeo convencional de aguas residuales.
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Caracteristicas generales de las estaciones de bombeo convencionales y prefabricadas.

Caracteristicas

Funcion normal

Convencional

Prefabricada

Construccion Estructura de hormigdén armado. La Acero fibra de vidrio
superestructura puede ser de fabrica
de ladrillo, hormigén armado o
paneles de madera o metalicos
Camara de Recepcion del agua residual de lared | A menudo se instalan equipos de A menudo se emplean pozos de
aspiracion de alcantarillado y en almacenamiento | proteccién de las bombas tales como | registro de hormigdén como camaras

antes del bombeo

rejas y dilaceradores. El acceso a la
camara de aspiracion debe ser directo
desde el exterior y por medio de una
escalera

de aspiracion en estaciones de
pequefio tamafo

Camara seca

Alojamiento de las bombas

Los motores y cuadros de control se
instalan en el piso intermedio de la
camara seca o en el piso superior a
nivel del terreno

Los motores suelen colocarse en la
camara seca junto con el cuadro de
control; generalmente, hay que
instalar un deshumidificador para
proteger este ultimo contra la
corrosion

Bombas Situadas en la solera de la camara
seca con la parte superior de la
carcasa por debajo del nivel minimo de
agua en la camara de aspiracion

Tuberias de La tuberia de aspiracion conecta la

aspiracion y camara de aspiracion con la bomba. La

descarga tuberia de descarga conecta la bomba

con la tuberia de impulsién. Las
valvulas suelen localizarse en las
tuberias de aspiracién y descarga para
permitir el aislamiento de las bombas
para su mantenimiento y limpieza
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Caracteristicas

Funcion normal

Convencional

Prefabricada

Instrumentacion

Incluye los controles automéaticos y
manual de las bombas, las alarmas
de nivel maximo y minimo y la media
del caudal

El cuadro de control de motores se
coloca en el piso a nivel del terreno
en las estaciones de gran tamafio

El cuadro de control se coloca en la
camara seca

Equipo eléctrico

Los motores eléctricos son el sistema
de accionamiento de uso comun de
las bombas

Los motores se colocan en el piso
intermedio de la camara seca o en el
que esta a nivel del terreno. A veces
se emplean motores duales en
grandes estaciones para accionar las
bombas

Los motores suelen acoplarse
directamente a las bombas y el
conjunto se coloca en la camara seca

Fuente de
Suministro de
energia

Por razones de seguridad de
funcionamiento, la estacion de
bombeo debe tener doble
alimentacion de energia. Ello puede
conseguirse mediante dos lineas
eléctricas o una linea y uno o mas
grupos electrégenos montados en la
estacion

Generalmente, sélo hay una linea de
suministro eléctrico aunque puede
instalarse un grupo electrégeno como
fuente auxiliar

Calefaccion y
ventilacion

Dependiendo de la temperatura, la
camara de aspiracion puede precisar
calefaccion para evitar
condensaciones y heladas. En climas
frios, se necesita calefaccién en la
camara seca para evitar heladas.
Ambas camaras requieren ventilacion
para eliminar vapores peligrosos

fontaneria

La instalacion de la fontaneria de las
instalaciones de gran tamafio
consiste, normalmente, en una bomba
de sumidero para el drenaje de la
camara seca.
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Caracteristicas

Funcion normal

Convencional

Prefabricada

Varios

Las trampas de acceso deben
colocarse de modo que permitan la
extraccion de las bombas, motores y
equipos auxiliares. Para facilitar el
mantenimiento y extraccion de
elementos se suele utilizar pérticos o,
preferiblemente, vigas carril con
polipastos situadas sobre las trampas
de acceso y sobre cada elemento
pesado.

En ocasiones se instalan elementos
complementarios tales como lavabo,
almacén y taller.

En algunas estaciones,
especialmente en climas célidos, las
aguas sépticas y el sulfuro de
hidrégeno pueden originar olores y
problemas de corrosion. En estos
casos hay que instalar en la estacion
sistemas de cloracion u otros
tratamientos quimicos para eliminar
tales problemas
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7. ELABORACION DEL PROYECTO

La elaboracién de un proyecto de alcantarillado consta de varios pasos entre los que
destacan los siguientes:

a) Recopilacion de informacion

Memoria descriptiva

Datos de proyecto

Trazo de la red de alcantarillado pluvial

Diseno hidraulico de la red de alcantarillado pluvial

f) Planos de la red de alcantarillado pluvial

g) Catalogo de conceptos y cantidades de obra y presupuesto

De los aspectos anteriores ya se han descrito algunos en los capitulos anteriores (a,
c, d, e), a continuacion se describen los restantes.

7.1. MEMORIA DESCRIPTIVA

Debera presentarse la memoria descriptiva justificativa de todos los elementos y
datos de proyecto, que contempla la informacion y consideraciones que se hicieron
durante el proyecto para la compresion de los trabajos constructivos del sistema de
drenaje pluvial se incluira los datos basicos de proyecto.

7.1.1. Estudios efectuados

La memoria descriptiva debera contener, en lo relativo a estudios previos, efectuados
para la elaboracion del proyecto, lo siguiente

a) Plano del sistema existente, si lo hubiese, indicando los materiales y dimensiones
de atarjeas, sentido del escurrimiento y sitio de descarga. Si has plantas de
bombeo, debera sefalarse su posicion indicando las caracteristicas geométricas,
hidraulicas y electromecanicas, incluyendo la subestacion eléctrica.

b) Relacién del estado de conservacion del sistema existente, conteniendo las
observaciones del potencial de utilizacion, con las indicaciones necesarias para
su ampliacion o mejoramiento.

c) La planimetria y altimetria de la localidad incluyendo el trazo y perfil de colectores
y emisores.

d) Periodo econdmico del proyecto.

e) Delimitacion de las zonas de construccién, inmediata y futura

7.1.2. Tablas y resumenes de calculo

El proyecto debera acompanarse de las tablas de calculo hidraulico y geométrico de
la red de atarjeas proyectada. Adicionalmente se presentaran los calculos efectuados
para obtener los elementos basicos del proyecto y su dimensionamiento.
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7.2. PLANOS CONSTRUCTIVOS

Los planos constructivos de la red de atarjeas, colectores y emisores, se haran a
escala adecuada no mayor de 1:2,000; indicando en los pozos de visita las cotas del
terreno y plantilla; en los tramos de tuberia la longitud, pendiente y diametro. Se
incluira la simbologia, las cantidades de obra correspondientes al plano, los datos de
proyecto, notas y croquis de localizacién. En la Figura 7.1 se presenta la simbologia
convencional para proyectos de alcantarillado pluvial.

7.3. CATALOGO DE CONCEPTOS, CANTIDADES DE OBRA'Y PRESUPUESTO

Para tener un costo estimado del proyecto, se elaborara el catalogo de conceptos
con precios unitarios vigentes de la CNA, indicando las cantidades de obra que
estara de acuerdo con los planos constructivos y especificaciones del proyecto.

En el presupuesto se desglosaran los conceptos para la ejecucion de la obra, como
principales puntos los siguientes:

a) Ruptura y reposicion de pavimentos

b) Terracerias

b.1) excavacion en zanjas
b.2) plantilla

b.3) relleno de la excavacion

c) Acarreos

d) Instalacién de tuberias
e) Suministro de tuberias
f) Pozos de visita

g) Brocales y tapas

h) Coladeras

i) Limpieza

Estos conceptos se realizaran de acuerdo a las especificaciones generales y
particulares de construccion, las cuales debe observar el contratista.

En la Tabla 7.1 se presenta un formato para el catalogo de conceptos, cantidades de
obra y presupuesto, en la que se consideran los conceptos principales de obra para
un sistema de alcantarillado pluvial.
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Tabla 7.1. Formato tipo del catalogo de conceptos de obra.

Nombre de proyecto:
Contrato No.

Sistema:
Clave Concepto Unidad Cantidad P.U. Importe $
$

1000 ** Ruptura y demolicion de m°
pavimento

1001 ** Construccion de m°
pavimento de espesor

1005 01 Limpieza y trazo en el area [ m®
de trabajo

10 ** ** Excavacién a mano para
zanjas en material comun,
en

10 ** ** Hasta ... m de profundidad | m®

10 ** ** Excavacion con uso de
explosivos p/zanjas en
material lll, en ...

10 ** ** Hasta ... m de profundidad | m®

1130 0* Plantilla apisonada al ...% |m®
proctor en zanjas ... con
materia producto de ...

1131** Relleno de zanjas a volteo |m®
con material producto de

1131 ** Compactado al ... %, con |m°
material producto de ...

30%* ** Instalacion de tuberia de m
..., de ..mm de diametro

30* ** Pozos de visita tipo “...”, pozo
hasta ...m de profundidad.
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Nombre de proyecto:

Contrato No.

Sistema:

Clave Concepto Unidad Cantidad P.U. Importe $

3110 00 Brocales y tapas para
pozos de visita, ...

3110 01 De concreto, fabricacién e |Pza.
instalacion

3110 0* De fierro fundido, pza
instalacion... con tapa
ciega (w = ...kg)

30 **** Incremento del precio del |inc

pozo de visita por cada
0.25 m de profundidad.

803 ** Suministro de tuberia de m
..., en fabrica, de diametro
de...cm

9000 ** Acareo primer km de m°

materiales pétreos arena,
grava, materiales producto
de excavacion en camion
de volteo, descarga a
volteo en camino ....

9002 ** Acarreo km subsecuentes | m°-km
al primero, de materiales
pétreos, acero, grava,
materiales de excavacion
en camion de volteo, en

camino

9030 00 Acarreos en carretilla ...

9030 01 A 20 m, incluyendo carga |m®
de material producto de
excavacion.
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Nombre de proyecto:
Contrato No.
Sistema:
Clave Concepto Unidad Cantidad P.U. Importe $
$
9030 02 En estaciones m°-est
subsecuentes de 20 m, de
material producto de
excavacion
Rk e Suministro e instalacion de | Pza
contra marco
Rk e Suministro e instalacion de | Pza
marco con tapas de ...

NOTA : en la Tabla anterior, se presentan los conceptos principales para un sistema
de alcantarillado pluvial, aclarando que los asteriscos que aparecen en las claves
respectivas, indican que deberan ser sustituidos por los digitos correspondientes y
completar el enunciado del concepto, para lo cual, se tienen puntos suspensivos
sefalando el llenado respectivo de acuerdo al Catalogo General de Precios Unitarios
para la Construccién de Sistemas de Agua Potable y Alcantarillado, vigente a la
elaboracién del proyecto; editado por la Comisién Nacional del Agua.
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PROYECTDO

Emisor
Colector
Subcolector
Atarjea
Cabeza de atarjea —
Pozo de visita — o
Estacion de bombeo —|
Linea a presion 1
Elevacion de terreno 14.60
Elevacion de plantilla / 13.40
Longitud-pendiente-diametro (m-miles.-cm) 120-2-30
Coladera de piso [
Coladera de banqueta O
Coladera longitudinal de banqueta ]
Coladera transversal ——
CONSTRUCCTION
FUTURA ACTUAL

Emisor e =

777777777777 A
colector 0000000000000 ——————
Subcolector 00000 ————————— 2
Atarjea 2
Estacion de bombeo -~ L—1
Coladera de piso (£] (2]
Coladera de banqueta ® @
Coladera longitudinal de banqueta Lr] [a]
Coladera transversal

Figura 7.1. Simbologia convencional para proyectos de alcantarillado pluvial.
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8. FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO
8.1. CONDICIONES DE FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO

El analisis del funcionamiento hidraulico permite llevar a cabo la revisiéon y disefio de
una red y de acuerdo con los resultados obtenidos se proporcionan soluciones factibles
dentro de limites razonables de seguridad y economia.

Dada la complicaciéon de los aspectos anteriores, para disponer de una metodologia
practica para disefiar una red de drenaje se propone utilizar diferentes criterios.

Esto se lleva a cabo en forma aproximada para obtener, un funcionamiento hidraulico
de una red. Con base en él se decide si es aceptable, bajo ciertas condiciones,
determinado conjunto de diametros. En esto se utiliza el método conocido con el
nombre de grafico aleman con algunas modificaciones para establecer flujo subcritico.

8.2. INFORMACION REQUERIDA

Para simular el movimiento del flujo en una red de alcantarillado es necesario contar
con la configuracion geométrica de la red, asi como la intensidad de lluvia para el
periodo de retorno de disefio y con esto estimar hidrogramas de entrada en cada uno
de los puntos de ingreso a la red. Para obtener lo anterior se puede utilizar lo descrito
en los capitulos cuatro y seis de este manual.

8.3. METODO DE SIMULACION DE FLUJO NO PERMANENTE EN REDES
8.3.1. Modelo matemaético para flujo unidimensional

Cuando el flujo de agua se presenta en una red de drenaje urbano éste se lleva a cabo
con tirantes pequeinos y pendientes suaves y es similar al movimiento de una onda
larga; el componente vertical de la velocidad del agua es pequefo en comparacion con
el horizontal, por lo cual el movimiento del agua puede ser tratado como
unidimensional. Se emplea un criterio lagrangiano de calculo, esto es, con volumenes
de control constantes en el espacio en los que solamente se modifica la profundidad
hidraulica.

Las ecuaciones de movimiento del flujo no permanente a superficie libre son:

0(Av) , 5 @h

=0 8.1
0 X ot (8.1)
o h 0z ov oV
+ + v + +5,=0 8.2
9 5% 9 o x X ot &S (8.2)

donde A es el area hidraulica (m?); v la velocidad media (m/s); B el ancho de superficie
libre (m); h es el tirante (m); g la aceleracién de la gravedad (m/s?); z la elevacién de la
plantilla; S¢ la pendiente de la linea de energia (m/m); X representa la distancia (m); t al
tiempo (s).
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Se usa la suma del tirante con la elevacion del fondo, por lo que se empleay = h + z,
dando lugar a las expresiones siguientes:

O0(AV) _g 9y (8.1a)
0 X ot

oy _ [ v ov + 1 Ov g, (8.2a)

0 X g O0x g ot

En estas ecuaciones y representa a la elevacion de la superficie libre del agua (m),
medida con respecto a un plano horizontal de referencia.

Para la escritura en diferencias finitas de las ecs 8.1a y 8.2a se toma en cuenta a los
volumenes de control mostrados en la Figura 8.1. Se establece que las elevaciones
del agua en la seccion i y en la i+1 son respectivamente Yi; y Yi.1;. Ademas, en la
seccion i la velocidad de ingreso a ella es V;; y la de salida U;; y se supone que en la
misma puede entrar al cauce ¢ salir de él un gasto G;; (es positivo cuando es gasto
de entrada y negativo si es gasto de salida). Las variables del flujo de agua estan
referidas al instante t = jAt, donde At es el intervalo de tiempo y a la distancia

X = 1Ax,donde AXx es lalongitud entre las secciones i e i+1.

Como las velocidades, las areas y elevaciones varian con el tiempo y la distancia, los
distintos términos de las ecs. 8.1a y 8.2a se pueden escribir en diferencias finitas de la
manera siguiente

oY 0 1-6

ox — AX (Yi+1, i+ = Yi, je1 )"‘ A X (Yi+1,j - Yij ) (8.3)
a Vv Vi+ j+ +Ui,'+
ox 12,91 o (Vi —U) (8.4)
1 ov 1
2t = 29 At [( Uijer F Viegjer ) - (Ui g+ Vierj ) ] (8.5)
~ 1 n2
S :Tﬁlu” *+Vierj | (Uijer ¥ Vierjer ) (8.6)

ij
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FI':'_P - "{H—J—ﬁ “J U
Y — |2, Vi
1) —
('/7.?77}7;_,?{7; x
e |
f-’???f?_?/?/‘zrmf ‘.:‘H.I

Seccién 1
I
B
Sepoién

-l--'l— i—b
, PHC

Figura 8.1. Volumenes de control.

0 Av _ Ais1j Vi ju - AjjUijn
0 X AX

(8.7)

B oy _ Bisyj + Bi;

ot 4 At [( Yierjo1 ¥ Yijer ) = ( Yier; ¥ Yij ) ] (8.8)

donde @ es un factor de peso que sirve para calcular promedios ponderados en el
tiempo con la finalidad de mejorar la aproximacién de las derivadas temporales.
Sustituyendo las ecuaciones 8.7 y 8.8 en la ec. 8.1 y las ecs. 8.3 a 8.8 en la 8.2 se

obtiene
AX
A iU = Awj Vi jn = AAL (Biss,j ' Bij ) (Yisrj+1 ¥ Yijer - Yierj - Yij )(8.9)
H Vi+ NE: + Ui, j+
A (Y+1]+1 Y ]+1) +— (Y+l i “]) = W (Ui,j - Vi+1,j)+
1 n
2 At (Ui,j + Vi+1] UI j+1 V|+1]+1) 4 |'4»/3 Ui,j + Vi+1,j (Ui,j+1 +Vi+l,i+l)

X (8.10)

Esta ultima expresion se puede escribir como:

Ui; —Vi+1,j_ 1 _l n’
20AX  2gAt 4r'°

Uij +Vigj| Yiju +

2
Ui —Via,j 1 1n ‘ ‘
- a3 Yij Vi j| Missju =

20AX  2gAt 4r’
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o 1-6 1
TAX ( Yisrjor - Yijua )"‘W ( Yiuwj - Yij )‘M (Vij *Viar; ) (8.11)

Las ecs. 8.9 y 8.11 forman un sistema lineal no homogéneo en U;j:1 Y Vi:1j+1, que puede
ser escrito como

ann Ui ju + an Vi, ju = by (8.12)
a» Ui jn T ax Vi, ju = b2 (8.13)
donde:

an= A j (8.14)
an=" A+t j (8.15)
:Ui,j'Vi+1,j i 1 ) 1 n? ey 8.16
427 g AX 29 At 4 Ui Vi | (8.19)
bi=e1Yirsj+1 + erYijut fy (8.17)
bo=esYirsj+1 - €Yijat T, (8.18)

A X
€= 4 At (Bi+sj + Bij ) (8.19)
fo=er(Yier; +Yij) (8.20)

12
= 8.21
€2 A X ( )

1-6 1

f,= AX ( Yierj - Yij )'W(Ui,j*‘an,j ) (8.22)

La solucion del sistema de ecuaciones formado por las ecs. 8.12 y 8.13 es igual a:

U= 228270282 o L e (8.23)
a» (an - alz) dil - adw az» (8.11 - alz)
- 1
Vi+1,j+1: b2 ai1 bl a - b1+ ail b2 (824)
a2 (3.11 - 3.12) dil - aw a2 (3.11 - 3.12)

Sustituyendo las ecs. 8.17 y 8.18 en las dos igualdades anteriores da lugar a dos
expresiones fundamentales del método numérico que son:
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Uij+1=PijYiss j+217 Qi Yij+1t Rij (8.25)
Vie, j=SijYier, j+1-TijYijer TWi (8.26)
en las cuales:

P,= €1 dx - €2 A (8.27)
a (a11 - 3.12)
etax t e a

Qi,j: 1 a2 2 ad12 (8.28)
an (8.11 - 8.12)

Ry=—11 82 1o 8 (8.29)
a2 (all - 3.12)

S.;= -erax t e an (8.30)
az (8.11 - 8.12)

T,= S8z e an (8.31)
a2 (an - a12)
- +

wy= e ® T, (8.32)

az (3.11 - 8.12)

De acuerdo con la Figura 8.1 la ecuacién de continuidad en la seccion i para el gasto de
entrada promedio en el tiempo

G=0 Gij.1*+(1-0) Gi (8.33)
permite escribir:
Aij Uij+1+70Gij+1+(1-0)G;=AVa

Al considerar las ecs. 3.25 y 3.26 se establece que

1
. _R..4+—(Oc. . _OYG
Ti—l,jYi—l,j+l + (Qi,j - Si—l,j )Yi,j+1 + Pi,jYi+1,j+l = WH" R"' - Ai,j ( G"Hl " (1 )GI'])

(8.34)

La cual corresponde a una ecuacion lineal con tres incognitas planteada para la seccién
I localizada entre la segunda y penultima seccién del tramo en estudio que puede ser
escrita como:

ai-ni = Tiaj (8.35)
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ai, i = Qi,j - Si—l,j (836)

ai+1,i = Pij (8.37)
1

b, =W,,, -R,, +—(06G, ., +(L-6)G,) (8.38)

i

Se considera que la seccion del conducto esta compuesta por un circulo y un rectangulo
vertical de ancho muy pequefio unido a la parte superior del circulo y se puede tratar el
flujo a presién con las ecs. 8.1y 8.2.

Para una red de tuberias, el calculo se realiza dividiendo a los conductos en dos
categorias, de modo que primero se calculan los de uno de ellas suponiendo que los
parametros hidraulicos de los de la segunda categoria permanecen constantes, para
después calcular los de la segunda categoria suponiendo lo mismo que en los de la
primera. Este calculo se hace en intervalos de tiempo sucesivos.

Al plantear la ec. 8.34 para las secciones intermedias en el cauce de interés se forma un
sistema de ecuaciones lineales tridiagonal cuyas incognitas son las elevaciones del
agua Yij+1. Una vez resuelto este sistema, con las ecs. 8.25 y 8.26 se obtienen las
velocidades del flujo Uiji1 Y Visa jr1.
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8.3.2. Condiciones de frontera

De acuerdo con el método de caracteristicas para el calculo del flujo no permanente a
superficie libre cuando se tiene régimen subcritico se requiere de una condicién de
frontera aguas arriba y otra aguas abajo.

8.3.2.1. Condicién de frontera aguas arriba

En la primera seccion (i = 1) el gasto de ingreso es conocido. De modo que el gasto
promedio de entrada (ec. 3.33) es igual al de salida Aij Uy j:1, esto es:

0 Gyj+1+(1-0)G ;=AU (8.39)

asi, los coeficientes y término independiente de la primera ecuacién del sistema de
ecuaciones quedan como:

an = Q, (8.40)
arz = Pu (8.41)
b= - Ry;+ (0GLj 1+ (1-0)Gy; ) (8.42)

L j
8.3.2.2. Condicién de frontera aguas abajo de

Se considera como condicidon de frontera una elevacion de la superficie libre conocida,
sea Y.

Las velocidades de flujo del ultimo tramo son:
Un-1, j+1=Pm-1 jYF-Quoy jYm-1j ¥ Ru-1, j (8.43)
Vit j+1=Sm-2 jYu-vjsi-Tm-z i Yu-2je1 Wz, | (8.44)
Al proponer la ecuacion de continuidad en la penultima seccion (I = M - 1) da lugar a:
Tu-2iYwm-2j+1F(Qy.1 ;"Sm-2 i) Ym-1j+1=Wm-2 j-Rm-1, ;- Pu-1j Y¢

por lo que los coeficientes y término independiente de la ecuacion M - 1 son:

am-1,M-2 = Twm-2 | (8.45)

am-1m-1= Qu.ij = Sm-zj (8.46)

bM—l :WM—Z,j - RM—l,j - PM—l,jYF (8.47)
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Para asegurarse que la descarga de esta seccidn sea con una elevacion del agua
mayor o igual a la minima (la asociada al tirante critico he; para el instante j), se
emplea la siguiente ecuacion:

Ac,j — VM,j
Bc,j g

(8.48)

donde A.; y Bcj son el area y ancho de superficie correspondientes al tirante critico;
Vw, es la velocidad de entrada a la seccion M obtenida con el método propuesto para el
instante j. De modo que Y sera:

hF+ZF SI’ hF>hc,j

Ye (8.49)

he j*Zr Si he<h;

donde Zr es la elevacién del fondo de la seccion i = M y he es el tirante conocido en tal
seccion.

8.3.3. Sistema de ecuaciones lineales

De acuerdo con lo expuesto, el sistema de ecuaciones lineales tridiagonal a resolver es

el siguiente:
Seccion =1
an = Q (8.50)
aiz = P j (8.51)
b= - Ruj+ (606G, 1+ (1-0)G,; ) (8.52)
1 ]
Secciones intermedias i=2,M-2
ai-ni = Ti1j (8.53)
aii= Q- Siuwj (8.54)
ai+1,i — Pij (8.59)
b =W, ! (G, ,+01-0),) 8.56
(R i—l,j_Ri,i+? i,j+l+( - )Gi,j ( : )
']
Seccién penultima  i=M-1
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am-,m-2 = Tm-2j (8.57)
am-,m-1 — QM.l,j - Sm-2 j (8.58)
by om2 =Wy oj —Rma j—Pua—Ye (8.59)

8.3.4. Solucioén del sistema de ecuaciones lineales

Para resolver el sistema de ecuaciones lineales tridiagonal se puede utilizar el algoritmo
de Thomas, para lo cual se tienen que seguir estos cuatro pasos

S1. Formacion del sistema del ecuaciones lineales

Se considera que el sistema con N ecuaciones (en este caso, N = M - 1) esta dado de
la manera siguiente:

Para: i = 1

i = a

i = aii+1
Para: i = 2,N-1

€ = aij-1

i = a

i = aii+1
Para: i = N

€ = aij-1

i = a

Los términos independientes se representan con b;.

S2. Transformaciones hacia abajo de

Para k = 2,N
fic = fcfeor-Ok-1 6
O = Ok fi-i
b = brfe-1-bk-16x
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S3. Calculo del valor de la incégnita N
XN = bN / f|\|
S4. Calculo de las otras incognitas

Para k N-1,1 (disminuyendo de 1 en 1)

Xk (b - Ok Xk+1) / Tk

En el apéndice se incluye un listado en Quick Basic de un programa con una subrutina
que utiliza este algoritmo.

8.3.5. Forma de utilizar el método de simulacién de flujo

De acuerdo con las ideas expuestas el método propuesto consiste en los pasos

siguientes:
1. Leer datos de las secciones transversales de fondo, coeficientes de rugosidad,

distancia entre secciones, etc

Considerar Yg
3. Hacerj=1
4. Leer valores iniciales de elevaciones de agua y velocidades
Yii» Ui1 s Viera
5. Leer los hidrogramas de entrada en cada seccion
Gitr Gi2y Gy,35--Giim
6. Desde i = 1 hasta M - 1 calcular con las ecs. 8.27 a 8.32
Pii» Qs Rij,» Sijs Tij ¥ Wij

7. Definir los coeficientes a;; y términos independientes b; del sistema de

ecuaciones lineales con ayuda de las ecs. 8.48 a 8.58.
8. Con las instrucciones S1 a S4 se resuelve el sistema de ecuaciones lineales.

9 Desde i =1 hasta M - 1 hacer

Yij+1= Xi
10. Considerar que: Yuj+1=Yr
11. Desdei=1 hasta M - 2 calcular
Ui, j+1 con la ec 8.25
Viegj+1 con la ec 8.26
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12. Parai=M -1 calcular U; ., con laec8.25

13. Si se desea escribir los resultados ir al paso 14, de otro modo continuar con el
paso 15
14. Escribirj+ 1y desdei=1 hastaM -1

Yij+r v Uij+1r Vier, j+1

15. Hacerj=j+1
16. Sij>Niral paso
17. Iral paso 4

18. Fin
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8.4. EJEMPLO DE SIMULACION DE FLUJO EN UNA RED DE ALCANTARILLADO

Para ejemplificar la metodologia descrita se resolvera la red mostrada en la Figura 8.2,
en esta se indica en cada seccion la cota topografica de la misma, cada secciéon es
equidistante a 100 m, esto se logré después de que del trazo que se realiz en el plano
planimétrico se esquematizdé la red como se muestra, también para cada inicio de
seccion o tramo se determino su area tributaria para poder estimar gastos de ingreso y
tiempos de concentracion, ya que con estos se construiran sus correspondientes
hidrogramas, en la Tabla 8.1 se presentan lo diametros, gastos pico (Qp), y tiempos
pico (Tp) en cada seccion.

Tabla 8.1. Didmetros, gastos y tiempos pico en cada seccion de la red a analizar.

Seccion (Dnl]a;m Qp (m%s) |Tp(s) Secciéon | Diam. (m) [Qp (m*/s) |Tp (s)
1 0.45 0.0078 6.40 17 2.13 0.1542 4.67
2 0.61 0.0294 8.13 18 2.13 0.2398 4.60
3 0.76 0.1799 2.20 19 2.13 0.2570 4.86
4 0.91 0.1762 2.58 20 2.13 0.0184 5.04
5 1.22 0.1395 2.81 21 0.45 0.0538 7.35
6 1.52 0.4038 3.32 22 0.61 0.2203 8.80
7 1.52 0.4038 3.85 23 0.76 0.2166 2.19
8 1.52 0.2276 4.26 24 0.91 0.1028 2.19
9 1.52 0.1799 4.66 25 0.91 0.1028 3.10
10 1.83 0.0624 3.11 26 1.07 0.3451 2.53
11 1.83 0.0330 2.67 27 0.76 0.3451 3.12
12 2.13 0.1432 2.87 28 1.07 0.3451 3.05
13 2.13 0.3010 3.57 29 1.22 0.3451 342
14 2.13 0.1542 2.62 30 1.22 0.2019 3.05
15 2.13 0.0587 2.31 31 1.22 0.1395 245
16 2.13 0.1211 4.13

257



Iesalbay

1928 —— 2
a7 4 22 s 4 7
Secclones
408 e 23 T o 2B
904 | =4 1328 | as
2=
1403 | Cotas topogrificas 1ms | i
1406 1404 1403 1402 400 1388 13IE 13BE 1384 1333 1382 138 1330 1383 1388 1387 138E 1385
26 k|
| | | | | | | | | | | | |
[ I T T I T T T T T T I 1
2 E 4 5 g 7 H a 1 11 12 k! 14 = = 17 15 13 20
140.% 135.4

Figura 8.2. Esquema de lared a analizar.
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8.5. ANALISIS DE RESULTADOS DEL FUNCIONAMIENTO DEL FLUJO EN REDES

Para conocer el funcionamiento hidraulico de la red es necesario llevar a cabo una
simulacién de flujo mediante un modelo matematico, utilizando la informacién anterior y
el programa de coémputo TRAVE del apéndice C, se obtienen las caracteristicas
hidraulicas de cada una de las secciones que conforman la red analizada, estos
resultados se muestran en las tablas siguientes.

Tabla 8.2. Elevaciones, gastos y tirantes en el tubo 3.

Tubo No. 3 ITERACION 439 TIEMPO 1920 s
SEC  |ELEVACION | TIRANTE |VELOCIDAD | GASTO | GASTO ING | Y/D Fr
(m) (m) (m/s) (m?/s) (m?/s)
1 141.29 0.68 0.39 0.107 0.007 152 | 0.17
2 141.27 0.85 0.32 0.132 0.026 140 | 0.11
3 141.23 0.88 0.50 0.256 0.098 1.16 | 0.16
4 141.20 0.95 0.61 0.411 0.108 1.05 | 0.17
5 141.19 1.04 1.18 1.247 0.090 0.85 | 0.34
6 141.15 1.15 1.09 1.601 0.282 0.76 | 0.33
7 141.08 1.16 1.33 1.972 0.299 0.76 | 0.40
8 140.98 1.17 1.46 2.194 0.174 0.77 | 0.43
9 140.87 1.20 1.53 2.345 0.141 0.79 | 0.44
10 140.83 1.33 1.16 2.367 0.042 0.73 | 0.33
11 140.76 1.33 1.80 3.684 0.021 0.73 | 0.51
12 140.71 1.43 1.48 3.757 0.093 0.67 | 0.42
13 140.62 1.42 1.57 3.942 0.217 0.66 | 0.45
14 140.52 1.40 1.61 4.004 0.095 0.66 | 0.47
15 140.41 1.38 1.63 3.981 0.033 0.65 | 0.47
16 140.31 1.37 1.66 3.994 0.092 0.64 | 0.49
17 140.19 1.35 1.70 4.031 0.121 0.63 | 0.50
18 140.06 1.33 1.78 4.140 0.188 0.62 | 0.53
19 139.92 1.30 1.88 4.265 0.190 0.61 | 0.58
20 139.46 0.96 2.74 4.253 0.206 0.45 | 1.02

Fr — Numero de Froude

Tabla 8.3. Elevaciones, gastos y tirantes en el tubo 2.
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Tubo No.2 ITERACION 438 TIEMPO 1890
SEC  |ELEVACION| TIRANTE |VELOCIDAD| GASTO [GASTOING| Y/D Fr
(m) (m) (m/s) (m®/s) (m%/s)
21 141.50 0.51 0.632 0.120 0.017 1.136 | 0.33
22 141.45 0.70 0.471 0.158 0.051 1.139 | 0.18
23 141.41 0.75 0.736 0.333 0.170 0.990 | 0.14
24 141.36 0.86 0.818 0.521 0.167 0.946 | 0.21
25 141.27 0.92 0.950 0.623 0.086 1.010 | 0.27
26 141.19 1.04 0.696 0.620 0.082 0.967 | 0.15

Fr — Numero de Froude

Tabla 8.4. Elevaciones, gastos y tirantes en el tubo 3.

Tubo No.3|  ITERACION 438 TIEMPO 1890
SEC |ELEVACION |TIRANTE [VELOCIDAD| GASTO |GASTOING| Y/D Fr
(m) (m) (m/s) (m¥s) (m®/s)
27 141.00 1.01 0.669 0.386 0.290 1.32 | 0.20
28 140.98 1.19 0.750 0.720 0.289 111 | 017
29 140.94 1.26 0.875 1.038 0.295 1.03 | 0.18
30 140.86 1.28 1.015 1.218 0.169 1.05 | 0.21
31 140.76 1.33 0.994 1.218 0.111 1.09 | 0.20

Fr — Numero de Froude

De los resultados que se presentan en las tablas anteriores se puede observar que se
tienen 8 columnas, en la primera se anota el numero de seccion; en la segunda la
elevacion del fondo de la tuberia mas el tirante; en la tercera se encuentra el tirante; en
la cuarta esta la velocidad, en esta columna se podra observar que no se presenten
velocidades menores a la minima o mayores a la maxima, ya que en el primer caso se
tendran zonas de acumulacion de sedimento y en el segundo caso se presentara
erosion de los conductos; la quinta es el gasto en la seccidn; en la sexta el gasto que
ingresa en la seccion indicada; en la séptima se indica la relacion de tirante y diametro
de la tuberia, por lo que para valores mayores a 1 se tiene que en esa seccién el
conducto se encuentra trabajando a presion, por lo que sera necesario evaluar los
dafos que se produciran bajo estas condiciones y decidir la conveniencia de cambiar la
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tuberia por un diametro mayor o aceptar que trabaje a presion.

Por lo que respecta a la velocidad si en algunas secciones es menor a 0.60 m/s, es
decir inferior a la minima permisible, por lo que en este caso se podria presentar
sedimentacion, sin embargo como estas condiciones ocurren en periodos muy cortos,
cada que se presente el gasto de disefio, y cuando se encuentra trabajando en
condiciones de gasto base las velocidades son mayores a la minima permisible (tablas
8.5 a 8.7) el sedimento puede ser removido con lo que el problema se elimina.

8.6. INFORME TECNICO DEL FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO DE LA RED

Una vez que se ha realizado la simulacion matematica del flujo en la red y se han
interpretado los resultados en necesario realizar un informe técnico en el cual se
concentren los puntos mas importantes del funcionamiento de la red. Este informe
debe contener lo siguiente:

e Localizacion de la red analizada
e Poblacion a la que dara servicio la red

e Plano de la red analizada indicando diametros, longitudes, cotas de terreno, en
cada seccion

e Intensidad de lluvia analizada
e Periodo de retorno analizado
e (Gasto base considerado en cada seccidn

e Descripcion del funcionamiento de la red, indicando los sitios en los se presentaran
problemas de inundacion

e Tirantes que se presenten en cada seccién
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Tabla 8.5. Elevaciones, gastos y tirantes en el tubo 1.

Tubo No. 1 ITERACION 375 | TIEMPO 0's
SEC  |ELEVACION | TIRANTE [ VELOCIDAD | GASTO | GASTO ING | Y/D Fr
(m) (m) (m/s) (m®/s) (m%/s)
1 140.86 0.25 0.90 0.100 0.000 0.40 | 0.67
2 140.72 0.31 0.59 0.100 0.000 0.40 | 0.39
3 140.62 0.27 0.62 0.100 0.000 0.30 | 045
4 140.52 0.27 0.63 0.100 0.000 029 | 046
5 140.45 0.30 0.90 0.200 0.000 024 | 0.63
6 140.34 0.34 0.66 0.200 0.000 022 | 043
7 140.24 0.31 0.75 0.200 0.000 021 | 0.51
8 140.11 0.31 0.77 0.200 0.000 020 | 0.53
9 139.93 0.27 0.92 0.200 0.000 0.18 | 0.68
10 139.83 0.34 0.61 0.200 0.000 0.18 | 0.40
11 139.76 0.32 0.96 0.300 0.000 0.18 | 0.64
12 139.66 0.38 0.70 0.300 0.000 0.18 | 043
13 139.58 0.37 0.72 0.300 0.000 017 | 0.46
14 139.49 0.37 0.74 0.300 0.000 017 | 047
15 139.39 0.36 0.75 0.300 0.000 017 | 048
16 139.30 0.36 0.76 0.300 0.000 0.17 | 0.49
17 139.19 0.35 0.78 0.300 0.000 0.17 | 0.50
18 139.09 0.35 0.79 0.300 0.000 0.16 | 0.51
19 139.00 0.37 0.72 0.300 0.000 0.18 | 045
20 138.76 0.26 1.24 0.300 0.000 012 | 0.94

Fr — Numero de Froude
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Tabla 8.6. Elevaciones, gastos y tirantes en el tubo 2.

TUBO NO. 2 ITERACION 376 TIEMPO 0
SECC. ELEVACION | TIRANTE | VELOCIDAD | GASTO |GASTO ING. Y/D FR
(m) (m) (m/s) (m®/s) (m®/s)
21 141.26 0.27 1.02 0.100 0.000 0.59 0.69
22 141.06 0.31 0.67 0.100 0.000 0.51 0.43
23 140.90 0.25 0.79 0.100 0.000 0.32 0.59
24 140.76 0.27 0.63 0.100 0.000 0.29 0.46
25 140.56 0.21 0.89 0.100 0.000 0.23 0.74
26 140.45 0.30 0.49 0.100 0.000 0.28 0.34

Fr — NUmero de Froude

Tabla 8.7. Elevaciones, gastos y tirantes en el tubo 3.

TUBO NO. 3 ITERACION 376 TIEMPO 0
SEC ELEVACION | TIRANTE | VELOCIDAD GASTO GASTO ING Y/D FR
(m) (m) (m/s) (m®/s) (m®/s)
27 140.21 0.22 0.93 0.100 0.000 0.29 | 0.75
28 140.04 0.25 0.63 0.100 0.000 0.23 | 0.48
29 139.93 0.25 0.60 0.100 0.000 0.20 | 0.46
30 139.81 0.23 0.65 0.100 0.000 0.19 | 0.51
31 139.76 0.32 0.40 0.100 0.000 0.27 | 0.27

Fr — Numero de Froude
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9. ASPECTOS RELATIVOS A LA CONSTRUCCION DE UNA RED DE
ALCANTARILLADO.

En este capitulo se han reunido la mayor parte de las indicaciones para definir la
construccion de los principales elementos de una red de alcantarillado pluvial. La
mayoria de las indicaciones se encuentran contenidas en normas de fabricacion y de
construccion, especificadas en ocasiones en planos cuyo empleo en nuestro pais es
comun en la practica.

9.1. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO.

La construccion de un sistema de alcantarillado se lleva a cabo mediante una serie
de actividades, las cuales se pueden describir en el siguiente orden:

1. Limpieza y trazo de la red. El trazo de la red se realiza con cal de acuerdo al
ancho de la zanja y de acuerdo a los planos del proyecto. Durante esta
actividad deberan removerse todos aquellos obstaculos tales como piedras,
arboles, etc. que pudieran dificultar la construccion de la red, especialmente en
aquellas poblaciones donde no existe pavimento en las calles.

2. Ruptura de pavimento. Esta actividad se realiza en aquellos casos en que
deben hacerse ampliaciones o la instalacion de la red por primera vez en
aquellas poblaciones cuyas calles ya cuentan con pavimento.

3. Excavacién de la zanja. Se efectua empleando maquinaria 0 a mano segun el
tipo de suelo y la disposicion de mano de obra de la localidad. La maquinaria
puede consistir en retroexcavadoras, dragas o zanjadoras segun el tipo de
zanja por excavar.

Las retroexcavadoras se emplean para zanjas de 60 cm de ancho como minimo y
con profundidades hasta de 8 metros. Por otra parte, las dragas poseen mayor
alcance pues hacen zanjas de hasta 12 metros de profundidad y por ultimo, las
zanjadoras solo pueden excavar hasta un metro de profundidad, pero son muy
rapidas.

En los puntos donde se construiran pozos de visita se suele hacer la excavacion un
poco mas amplia, de acuerdo con las dimensiones del pozo y se coloca una plantilla
de concreto de acuerdo con los niveles de proyecto.

4. Proteccién de las paredes de la zanja. En algunos casos se requiere el uso de
ademes pues el material de los costados de la zanja no resiste los taludes de
excavacion.

5. Extraccion del agua de las zanjas. Puede llevarse a cabo con bombas en
aquellos lugares en que el nivel freatico sea somero y dificulte la excavacion de
las zanjas.

6. Instalacion de la tuberia. Cuando la excavacion de las zanjas ha avanzado lo
suficiente, se realiza una nivelacion con teodolito de la plantilla de la zanja y se
coloca la cama de arena segun las especificaciones de la misma.
Posteriormente se instala cuidadosamente la tuberia de acuerdo a las cotas y
pendientes de proyecto.

La unidn de las tuberias se realiza tal como lo recomienda el fabricante de la tuberia
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y en aquellos espacios donde se ubicaran los pozos de visita se suelen dejar los
huecos durante la instalacion de la tuberia, para que una vez colocada la tuberia se
construyan los pozos.

7. Relleno de la zanja. Cuando ya ha sido instalada la tuberia y se han hecho los
pozos necesarios, se inicia el relleno de la zanja de acuerdo a las
especificaciones del relleno de la zanja. Usualmente se apisona el relleno en
capas de 10 cm de espesor hasta cubrir el lomo de la tuberia. Posteriormente
pueden apisonarse capas de mayor espesor (15 a 25 cm) hasta alcanzar la
superficie del terreno.

Antes de pavimentar debera esperarse de tres dias a una semana para que el

terreno alcance su compactacion natural y se eviten asentamientos posteriores.

8. Reconstruccion del pavimento. Finalmente, se reconstruye el pavimento
faltante o se pavimenta toda la calle segun lo especifique el proyecto.

La instalacidn de las estructuras de captacidn se realiza siguiendo los mismos pasos
anteriores, pero complementando la instalacion de las tuberias con las estructuras
de captacion.

Cuando se requiere la construccién de conductos in situ, después de la excavaciéon
de las zanjas se lleva a cabo un procedimiento constructivo que permite la
construccion de los conductos en dos o tres partes segun los siguientes pasos:

1. Preparacion de la cimentacién del conducto. Si el terreno de la zanja es
consistente, se le da al fondo de la zanja la forma exterior del conducto. Por
otra parte, si el terreno es blando, se coloca una plantilla de concreto pobre en
el fondo de la zanja.

2. Construccion de la losa de fondo. Con el terreno preparado, se coloca un
armado que permita en primer término colar la losa de fondo y que ya incluya el
armado de los muros.

3. Construccion de los muros. Una vez que ya se tiene la losa de fondo se pueden
colar los muros y en ocasiones hasta el techo del conducto empleando cimbras
especiales.

4. Construccion del techo del conducto. Si la seccién del conducto es rectangular,
se cuela el techo del conducto una vez que los muros estan listos.

Durante la colada de las diferentes partes del conducto deberan tenerse los

cuidados necesarios para que el concreto llene todos los huecos, generalmente se

utiliza un vibrador.

9.2. ESPECIFICACIONES CONSTRUCTIVAS PARA COLADERAS PLUVIALES

Las coladeras pluviales, bocas de tormenta o sumideros son las estructuras de
captacion de un sistema de alcantarillado pluvial. Existen coladeras de: banqueta,
piso, piso y banqueta, longitudinales de banqueta y transversales de piso.

En el capitulo 3 se mencionaron algunos conceptos para su disefio y, el capitulo 6
trata sobre su empleo y ubicacion en las calles. De acuerdo a la capacidad y tipo de
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alcantarilla se pueden definir las siguientes caracteristicas constructivas para cada
una de ellas:

a) Coladeras de banqueta. Son las de menor capacidad, por lo que el albanal de
conexion con las atarjeas es de 15 cm de diametro. En la Figura 9.1 se muestran
los detalles constructivos de dos tipos de coladeras de banqueta y se indica
cuando se utilizan cada uno de ellos.

b) Coladeras de piso. Poseen mayor capacidad que las de banqueta, sin embargo,
el albafal de conexién con las atarjeas también es de 15 cm de didmetro (Figura
9.2).

c) Coladeras de piso y banqueta. Es una combinacion de las dos anteriores, por lo
que posee mayor capacidad. El diametro del albafial de conexion en este caso
es de 20 cm (Figura 9.3).

d) Coladeras longitudinales de banqueta. Se construyen de manera similar a las
coladeras de banqueta, pero su tanque decantador es mayor. Posee el ancho
necesario como para albergar tres 0 mas tramos de albafal de conexién con las
atarjeas. Cuando son tres o cuatro, el diametro de cada albanal es de 38 cm v,
cuando se tienen cinco o seis tramos, el diametro de cada albafal es de 45 cm.

e) Coladeras transversales de piso. Este tipo de coladeras se construyen como
canales con rejillas o en ocasiones con varios marcos y rejillas de hierro fundido
como los que se emplean en las coladeras de piso. En calles cuyo ancho es
menor a 6 m, el diametro del albafal de conexidn con las atarjeas es de 61 cm
de diametro, y cuando es mayor a 6 m, se instalan albafiales de 76 cm de
diametro.

También, segun los materiales que se empleen en las coladeras, pueden ser de los
siguientes tipos:

Tipo A Coladera de piso y banqueta, con brocal de hierro fundido en banqueta y
rejillas de hierro fundido en banqueta y piso (Figura 9.3).

Tipo B Coladera de piso y banqueta, con brocal de concreto y rejillas frontal y de
piso hechas de hierro fundido (Figura 9.3).

Tipo C  Coladera de piso con rejilla de hierro fundido. Esta coladera es igual a las
de los tipos A y B, suprimiéndoles por completo la coladera de banqueta.

TipoD  Coladera de banqueta, con brocal de hierro fundido o concreto y rejilla
frontal de hierro fundido (Figura 9.1).
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9.3. TUBERIAS

Las tuberias comerciales mas usuales, se fabrican de los siguientes materiales y
diametros:

Tuberias de concreto simple, en diametros de 30, 38 y 45 cm.

Tuberias de concreto reforzado, con diametros de 61, 76, 91, 107, 122, 152, 183,
213y 244 cm.

La unién que se emplea para los dos tipos de tuberia mencionados es por medio de
espiga y campana, o de espiga y caja.

Tuberias de fibro-cemento. Se fabrican en longitudes de 5 m, en clases B-6, B-
7.5, B-9y B-12.5, de acuerdo a las Normas Mexicanas. El digito indica la relacion
entre la carga y el diametro de la tuberia, la primera en kg/m y la segunda en
mm. Se fabrican en diametros de 30, 35, 40, 45, 50, 60, 75, 90, 100, 110, 120,
130, 140, 150, 160, 170, 180, 190 y 200 cm.

Tuberias de poli(cloruro de vinilo) o PVC. Se fabrican en diametros de 20, 25 y
30 cm. Este tipo de tuberia posee alta resistencia a la corrosién, es flexible y su
coeficiente de rugosidad es bajo.

Tuberias de polietilieno de alta densidad. Se fabrican en clases RD-9, RD-11,
RD-13.5, RD-17, RD-21, RD-32.5 y RD-41 mencionandose de la tuberia mas
gruesa a la mas delgada. El término RD, es la abreviatura de "Relacién de
Dimensiones", refiriéndose a la proporcion que existe entre el diametro exterior y
el espesor minimo de pared del tubo. Se fabrican en diametros de 32.4, 35.6,
40.6, 45.7, 50.8, 55.9, 61.0.0, 66.2, 71.1, 76.2, 80.0, 81.2, 86.3, y 91.4 cm.
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Tipo A.- Con coladera de piso y banqueta, brocal de fo. fo. o
de concreto con rejilla frontal de fo. fo. y marco y
rejilla de fo. fo. en piso.

Tipo B.- Con coladera de piso, marco y tapa de fo. fo.

Tipo C.- Con coladera de banqueta, con brocal de fo. fo. o
concreto y rejilla frontal de fo. fo.

Figura 9.3. Coladeras de piso y banqueta.

Las especificaciones y detalles constructivos se deberan incluir como parte del
proyecto y deberan cumplir las normas establecidas en cuanto a disefio estructural,
tal como se indica en el volumen “Estructuras”, contenido en este mismo Manual de
Agua Potable, Alcantarillado y Saneamiento, editado por la C.N.A.

9.3.1. Cargas sobre las tuberias

Las cargas o condiciones que determinan las esfuerzos en las tuberias de los
sistemas de alcantarillado son; cargas externas, temperatura y las presiones
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internas. La primera es la mas importante y puede ser el Unico esfuerzo que tenga en
cuenta en los proyectos, pues suelen regular el disefio de las tuberias.

Existen ciertos factores que influyen en las cargas que actuan en las tuberias y son
los siguientes:

a) ancho de la zanja en el nivel de la parte superior del tubo
b) peso del relleno
c) profundidad de instalacion del conducto

Para calcular la carga que soportan las tuberias debido al peso del material de
relleno, se utilizara la formula general de Marston:

W = C; o B? (9.1)
Donde:

W  carga vertical total sobre el tubo, (kg/m)

®  peso volumétrico del material de relleno, (kg/m?, Tabla 9.1)

C1 Coeficiente que varia de acuerdo al material de relleno, (Tabla 9.2)
B  ancho de la zanja, (m)

El coeficiente C4, varia de acuerdo al material de relleno y con la relaciéon h/B, siendo
h la profundidad de la zanja.

El ancho de la zanja B, no debe ser mayor de una y media veces el diametro del
tubo.

Tabla 9.1. Peso Volumétrico del material de relleno.

Tipo de material Peso volumétrico (kg/m?)
Arena seca 1,600
Arena humeda 1,840
Arcilla himeda 1,920
Arcilla saturada 2,080
Tierra vegetal humeda 1,600
Tierra vegetal saturada 1,840
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Tabla 9.2. Valores del coeficiente C;

H/B Arena seca o tierra | Arena hiumeda o Arcilla himeda Arcilla saturada
himeda tierra vegetal
saturada
0.5 0.46 0.47 0.47 0.48
1.0 0.85 0.86 0.88 0.90
1.5 1.18 1.21 1.25 1.27
2.0 1.47 1.51 1.56 1.62
2.5 1.70 1.77 1.83 1.91
3.0 1.90 1.99 2.08 2.19
3.5 2.08 2.18 2.28 243
4.0 2.22 2.35 2.47 2.65
4.5 2.34 2.49 2.63 2.85
5.0 2.45 2.61 2.78 3.02
55 2.54 2.72 2.90 3.18
6.0 2.61 2.81 3.01 3.32
6.5 2.68 2.89 3.11 3.44
7.0 2.73 2.95 3.19 3.55
7.5 2.78 3.01 3.27 3.65
8.0 2.82 3.06 3.33 3.74
8.5 2.85 3.10 3.39 3.82
9.0 2.88 3.14 3.44 3.89
9.5 2.90 3.18 3.48 3.96
10.0 |2.90 3.20 3.52 4.01
11.0 |2.95 3.25 3.58 4.11
12.0 |2.97 3.28 3.63 4.19
13.0 |2.99 3.31 3.67 4.25
14.0 |3.00 3.33 3.70 4.30
15.0 |3.01 3.34 3.72 4.34

El coeficiente Cq,también puede calcularse mediante la férmula:

—2KuH /B
1-e™

C. = 9.2
=k (92

K relacién entre el empuje lateral activo y la presion vertical

u coeficiente de rozamiento entre el material de relleno y el de la zanja

Para la mayor parte de los suelos, el producto K ' varia entre 0.1 a 0.19, ver Tabla
9.3
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Tabla 9.3. Valores de K w

Tipo de suelo Ky
Material granular sin cohesién 0.192
Arenay grava 0.165
Tierra vegetal saturada 0.150
Arcilla 0.130
Arcilla saturada 0.110

9.4. ESPECIFICACIONES CONSTRUCTIVAS PARA POZOS DE VISITA

Los pozos de visita se construyen en las redes de alcantarillado con el fin de permitir
el mantenimiento y limpieza de los conductos de la red, también sirven para conectar
tuberias de diferentes diametros o para efectuar cambios de pendiente o de direccion
(capitulo 2).

Los pozos de visita tienen las siguientes caracteristicas constructivas:

a) Pozo de visita comun. Se utilizan para unir tuberias de 30 a 61 cm de diametro, la
base del pozo es de 1.20 m de didametro interior como minimo (Figura 9.4).

b) Pozo de visita especial. Se emplean con tuberias de 76 a 107 cm de diametro,
teniendo un diametro de 1.50 m en la base del pozo como minimo. Con tuberias
de 122 cm de diametro o mayores también se utilizan pozos de visita especiales,
con diametro minimo en la base del pozo de 2.0 m (Figura 9.5).

c) Pozo para conexiones oblicuas. Estas estructuras son idénticas en forma y
dimensiones a los comunes y su empleo se hace necesario por razones
econdmicas, en la conexién de un conducto de hasta 61 cm de diametro a un
subcolector o colector cuyo diametro sea igual o mayor de 122 cm (Figura 9.6).

El empleo de esta clase de pozos de visita evita la construccidn de una caja de visita
sobre el colector, que es mucho mas costosa que el pozo para conexiones oblicuas.

d) Pozo caja. Estas estructuras estan constituidas por el conjunto de una caja de
concreto reforzado y una chimenea de tabique idéntica a la de los pozos de visita;
su seccion transversal horizontal tiene forma rectangular o de un poligono
irregular y la vertical es rectangular.

Sus muros, la losa de piso y de techo son de concreto reforzado. Sobre la losa de
techo se apoya la chimenea que llega al nivel de la superficie del terreno donde
remata con el brocal y la tapa, ambos de hierro fundido o de concreto reforzado.
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Figura 9.4. Pozo de visita comun.
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Figura 9.5. Pozo de visita especial.

274

Regresar



Regresar

Brocal de concreto
o fierro fundido

Aplanado con mortero
de cemento 1:3 con
espesor minimo de
lcm

Aplanado de
cemento 1:3

Trabe "A' Trabe "B’

RS

= = J S ] [@m =]
=0 Ieaal 1855 == FJ:’DC[)—C’)%\EI\gnpostena junteada
] ) N | | S | ) ] "] -] -] o -] C OO =
mortero cemento
a de pedaceria
de tabique o tezontle

NOTAS:
Acotaciones en m

PLANTA

Figura 9.6. Pozo para conexiones oblicuas.
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Figura 9.7. Pozo caja.
A los pozos cuya seccion horizontal es rectangular se les llama pozos caja, se
construyen para tuberias de 76 a 122 cm y entronques de 38 a 76 cm (Figura 9.7).

e) Pozo caja union. La diferencia de este tipo de pozo con el de caja consiste en que
la seccion horizontal es de forma irregular, se utilizan para tuberias de 152 cm y
entronque de 91 cm a 122 cm (Figura 9.8).
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0.45

‘ Min O,GQ‘
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Cama de pedaceria
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Para mayores detalles de este pozo ver el plano
V.C. 1989 de las normas de proyecto para obras
de alcantarillado, de la extinta SAHOP.

Figura 9.8. Pozo caja union.

f) Pozo caja de deflexion. Son semejantes a los pozos caja, la diferencia estriba en
que concurre al pozo una tuberia de entrada y solo tienen una de salida con una
deflexion maxima de 45°, se utilizan para tuberias de 122 a 300 cm (Figura 9.9).
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NOTAS: PLANTA SEGUN CORTE B-B
Para mayores detalles de
este pozo, ver el plano
V.C. 1988 de las Normas
para proyecto de alcanta-
rillado, de la extinta
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ELEVACION SEGUN CORTE C-C

Figura 9.9. Pozo caja de deflexion.

g) Pozos con caida. Son pozos de visita en los que se admite la entrada de agua en
la parte superior del pozo y permite el cambio brusco de nivel por medio de una
caida, ya sea directamente al pozo (libre) o conducida por un tubo hasta la base
del pozo.

Se instalan entre tramos en los que los tubos tendrian pendientes muy fuertes, las
que ocasionarian velocidades mayores a las permitidas y costos de excavacion
elevados.
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De acuerdo al diametro de las tuberias, los pozos de caida se clasifican en:

g-1)Pozo de caida adosada. Son pozos de visita comunes que cuentan con una
estructura menor, que consiste en una tuberia de 20 o 25 cm, ubicada
lateralmente que permite una caida del agua hasta de 2.00 m. Para tuberias de
30 a 61 cm, el diametro de la base del pozo es de 1.20 m, para tuberias de 76

cm a 107 cm el diametro del pozo es de 1.50 m (Figura 9.10).
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Figura 9.10. Pozo con caida adosada.

g-2)Pozos de caida. Son pozos de visita comunes y especiales, en los cuales, en el
interior de la caja se construye una pantalla de concreto armado que funciona
como deflector del caudal que cae del tubo mas elevado, disminuyendo asi la
velocidad del agua. Se construyen para tuberias de 30 a 76 cm de diametro y

con un desnivel maximo de 1.50 m (Figura 9.11).
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Figura 9.11. Pozo de caida.

g-3)Pozos con estructura de caida escalonada. Son pozos caja de caida escalonada
cuya variacion es de 50 cm en 50 cm, hasta llegar a 2.50 m como maximo.
Cuentan con dos chimeneas, una a la entrada del agua que corresponde a la
tuberia de la parte alta y otra a la salida del agua donde sale la tuberia con
menor elevacion. Se emplean en
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Figura 9.12. Pozo con estructura de caida escalonada.
9.5. ESPECIFICACIONES CONSTRUCTIVAS PARA OBRAS DE VERTIDO

Las estructuras de vertido permiten una descarga continua a una corriente receptora.
Estas estructuras pueden ser de dos tipos: en conducto cerrado o a cielo abierto, y
pueden ser normales a la corriente o esviajadas (ver Figuras 9.13 A 9.15).
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Figura 9.13. Estructura de vertido en conductos cerrados (trazo normal a la
corriente).
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Figura 9.14. Estructura de vertido en conductos cerrados (trazo esviajado).

283



Regresar

e !

<5 W

H A

Variable \‘1

45" 'III

Ny TR
</ CZampeado — l

45 Zampeado con ma.mpost’e..}i.
' e 3a con mortero cemd
Vari g:5

Al

B{&

Zampeado con mamposteria d "
con mortero cemento 1:5

i
| Variable |

PLANTA

= e
SViiaN

Nl ‘
NEATIT ]

5&&\&“@@@@ ]

p
2
L

Profundidad a j#ic;

N
del Ing. reside te~

| | Variable |

[ I
A juicio del—]

Ing. residente C O R T E A -A CORTE B - B

Figura 9.15. Estructura de vertido a cielo abierto.

284



Regresar

9.6. OBRAS COMPLEMENTARIAS.
9.6.1. Sifones invertidos

En ocasiones a lo largo del trazo de un colector o emisor se presentan obstrucciones
como pueden ser arroyos, rios, otros ductos, vias de comunicacion, etc., los cuales,
se salvan pasando la tuberia por debajo de los obstaculos, por medio de cambio de
direccidon en el sentido vertical, de tal manera que la tuberia vuelva a alcanzar el
obstaculo el nivel que tenia anteriormente, a este tipo de estructuras se les
denomina sifones invertidos.

9.6.2. Cruces elevados

Cuando por necesidad de un trazo se tiene que cruzar una depresién profunda, se
utilizan estructuras ligeras como son puentes de acero, concreto o madera, las
cuales soportan la tuberia que lleva el agua pluvial, en ocasiones se utilizan puentes
carreteros existentes, colocando la tuberia debajo de la superestructura.
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10. OPERACION Y MANTENIMIENTO
10.1. MANIOBRAS DE OPERACION

Todo sistema de alcantarillado para que opere de manera eficiente debe contar con
una politica de operacién, la cual debe estar acorde con el disefio del sistema para
que el funcionamiento de el sea adecuado y evitar danos tanto a la red como reducir
las molestias a los usuarios.

Dentro de las politicas de operacion de la red deben estar contemplados programas
de mantenimiento preventivo y correctivo, asi como maniobras de compuertas y
bombeos en determinados sitios y horarios, esto con el propésito de lograr que el
sistema funcione de manera éptima. Los programas tienen por objeto mantener en
buenas condiciones a todas las tuberias y todas las estructuras que conforman el
sistema.

En todo momento se tratara que las tuberias de la red trabajen a superficie libre; sin
embargo, cuando se presenten lluvias mayores a la que corresponde al periodo de
disefio es de esperarse que trabajen a presibn y como correspondencia se
produzcan inundaciones en la zona, por ello se debe contar con las medidas
necesarias para aminorar los dafios y molestias que se ocasionan.

10.2. MEDIDAS DE CONSERVACION Y LIMPIEZA

Todo sistema de alcantarillado debe contar con un mantenimiento en menor o mayor
grado, esto con el proposito de que el sistema funcione adecuadamente y se eviten
anomalias en la época de lluvias. Ademas, ello ayuda a prolongar la vida util del
sistema.

Esta actividad debe programarse para llevarse a cabo en la época de estiaje, que es
cuando los sistemas conducen caudales pequefios y es posible revisarlos con
relativa facilidad, asi como detectar los dafos. En este periodo es de esperarse que
se tenga la presencia de sedimentos en el sistema debido a que las velocidades son
bajas y no es posible que ellos sean arrastrados. Por esto es necesario hacer
actividades de limpieza en el sistema, para lo cual se requiere de equipo apropiado
para llevar a cabo esta actividad, ya que existen tanto conducciones a cielo abierto
como cerrada, estas ultimas son la mayoria.

Para la limpieza de las conducciones cerradas se deberan emplear equipos
apropiados para arrastrar las sustancias sedimentadas. Una forma de hacerlo es
remansando el agua dentro de la alcantarilla y después liberandola de manera
subita, esto se logra colocando una compuerta en un extremo de la alcantarilla y al
liberar el volumen remansado, éste arrastrara el material sedimentado hacia aguas
abajo, esta onda de agua se recomienda se presente en longitudes de tuberias no
mayores a 150 a 200 m.

Otro sistema de limpieza es el que utiliza inyeccién de agua a presion (750 kg/cm?),
que es introducida a través de una manguera en cuyo extremo lleva una tobera,
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estas llevan en su parte posterior y en forma de anillo una serie de orificios con
cierto grado de inclinacion (35° y 45°) para poder ir lanzando el agua y a la vez poder
ir avanzando. Este sistema se utiliza en conductos con diametro interior mayor de 23
mm.

La operacion de limpieza de una tuberia con este ultimo tipo de sistema es sencilla,
ya que basta introducir por el pozo de registro el extremo de la manguera, una vez
colocada la tobera adecuada, se pone en funcionamiento la bomba y comienza a
avanzar a partir de este momento la manguera, a través de la tuberia, empujada por
la reaccidn del agua que sale a través de los orificios de la tuberia (Figura 10.1).

Figura 10.1. Tobera para limpieza hidrodinamica.
10.2.1. Accesorios de limpieza

Ademas de la limpieza de conductos utilizando agua a presién, también se hace por
medio de procedimientos manuales, los cuales consisten en el retiro de la basura o
sedimento mediante dispositivos como son, por ejemplo, cepillos o palas que se
arrastran en el interior de la tuberia en forma manual o mecanica. En las Figuras 10.2
a la 10.8 se muestran algunos de cepillos y palas.
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Figura 10.2. Cepillo espiral. Figura 10.3. Cepillo esférico.
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Figura 10.4. Rastrillo de hierro Figura 10.5. Pala depdésito para
forjado para limpieza de musgo. limpieza de arenay fango.

Figura 10.6. Cepillo Circular. Figura 10.7. Enjuagadotes de caucho.

(a) (b) (c) (d)
a) Faederas, fijas o moviles b) Ruedas limpiadoras simples con arpén
c) Ruedas limpiadoras universales d) Ruedas limpiadoras simples
e) Sacatrapos de doble gancho f) Llaves de Arquimedes
Figura 10.8.

Todos estos dispositivos se emplean, usando varillas de 0.90 m en cuyos extremos
tienen rosca y palanca para asegurar la sujecion, y, dada la flexibilidad del dispositivo
puede llegarse a conseguir limpiar longitudes de hasta 50 m, que es la distancia
normal que se tiene entre pozos.

Se usan también los platillos dragadores, ver Figuras 10.9a y 10.9b, que se
introducen en el registro de aguas abajo y son arrastrados hacia aguas arriba la
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cuerda en posicion horizontal. Tirando luego hacia delante se levanta el platillo con
ello se logra arrastrar a sedimentos.

g N e L
i > s ':$;'_

- 5
Pyt

Figura 10.9b. Platillos dragadores.

Se recomienda hacer la limpieza por tramos cortos, segun sea la cantidad de
sedimento, para no tener que retirar cargas demasiado grandes; sin embargo,
cuando esto ultimo llega a suceder existen equipos mecanicos como los de la Figura
10.10, el cual esta formado por dos dispositivos mecanicos que arrastran dentro de la
tuberia, una pala que va recolectando la basura, la cual es extraida al final. Otros
equipos de sondas y su correspondiente sistema de trabajo pueden verse en las
Figuras 10.11y 10.12

R i

|| e b
Figura 10.10. Extraccion de sedimentos en una tuberia.
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Figura 10.11. Tipos de sondas.

g

Figura 10.12. Aparatos corta raices.

Si la forma de conduccién lo permite, pueden emplearse rastrillos, escobas de fibras
metalicas y compuertas méviles en las que la presidén del agua remansada actua de
motor y el estrechamiento regulable, situado aguas abajo, permite producir un chorro
suficiente para provocar el arrastre de sedimento.
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Figura 10.13. Rastrillos metalicos y de madera.
Limpieza de coladeras

Si las coladeras estan comunicadas con el alcantarillado y no tienen camaras de
arena no es necesario limpiarlas; cuando se cuenta con estos ultimos es necesario
revisarla en forma periddica, y retirar la arena, esto se puede hacer en forma manual
utilizando cucharas de varios tipos y afadiendo agua para la remocion de los
sedimentos. Sin embargo la tendencia actual es hacerlo con maquinas provistas de
dispositivos de absorcion, previa inyeccion de agua, y mediante bombeo de vacio.

Los aparatos modernos mas usados para esta clase de operaciones son los
camiones de operacion con alto poder de succidn, capaces de retirar adoquines y
elementos similares en volumen y peso. En general, el material retirado de las
alcantarillas debera ser depositado en un lugar donde no provoque problemas o bien
ser tratado para su deposicion final.

Sistema de control

Para conocer el estado que guarda una tuberia, en la cual no se puede hacer una
inspeccion visual directa, se utilizan sistemas de televisién con circuito cerrado. De
esta manera es posible dar un diagndstico acerca de la situacion del alcantarillado.
Conservacion y reparacion del sistema

Es dificil establecer lineamientos que indiquen cuando efectuar reparaciones en un
sistema, ya que estas pueden ir desde la simple reposicién de una tapa de pozo de
visita hasta la reconstruccion de un tramo de alcantarilla, en esta ultima situacién el
dafio puede haber sido producido por algun sismo o avenidas extraordinarias.

Para hacer la reparacion de las tuberias rotas es necesario levantar el pavimento
para sustituir los tramos dafiados, en el caso en que solo se tengan agrietamientos
estos pueden ser reparados utilizando equipo especial que inyecte concreto o alguna
resina en la zona dafada.

10.2.2. Problemas més importantes en la operacion de un sistema

Los problemas de mantenimiento de la red son numerosos. Entre ellos pueden
citarse los que se mencionan a continuacion.
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10.2.2.1. Problemas imputables a la red

e Corrosioén en los elementos metalicos dentro de la red como son, por ejemplo, los
equipos de bombeo, compuertas, peldafios de los pozos de registro, etc. La falla
de estos ultimos son la causa de accidentes graves para el personal que hace
labores de inspeccion.

¢ Insuficiencia de la capacidad del colector o del alcantarillado. La puesta en carga
hace trabajar las juntas en condiciones superiores a las normales provocando
fugas de agua hacia el exterior. A veces, llegan a provocar que las tapas salten
de los registros, generando un serio problema. Igualmente si los conductos entran
en carga se puede producir la rotura de bévedas y dar origen a la formacion de
socavones bajo el pavimento.

e Los cierres hidraulicos originados en cambios de seccion con disposicidn erronea,
asi como en la interseccion de dos alcantarillas. Estos cierres hidraulicos generan
sobreelevaciones de agua, aguas arriba, y llegan a producir inundaciones.

e Erosiones en tramos porque el flujo lleva una excesiva velocidad del agua
producida por el empleo de una pendiente inadecuada.

e Sedimentaciones importantes, que obligan a realizar limpiezas mas periddicas,
esto es debido por el empleo de pendientes muy bajas.

e Pérdida de agua por usar juntas inadecuadas.

e Filtracidon de agua exterior a través de juntas inadecuadas.

10.2.2.2. Causas externas

¢ Rotura de los conductos por la penetracion de raices.

e Rotura de los conductos por sobrecargas excesivas, mala colocacion del
conducto o paso de maquinaria o equipo pesado sobre ellas.

¢ Asentamientos provocados por otras construcciones proximas.

e Perforacion por pilotajes o roturas producidas por excavaciones para otro tipo de
obras.

e Utilizacion de pozos de registros como vertedores de residuos solidos.
Generandose con ello obstrucciones y sedimentaciones como consecuencia se
disminuye la capacidad de los conductos.

e Accion sobre los colectores de otros servicios integrados en el subsuelo, como
son, por ejemplo, los servicios de abastecimiento de agua potable, gas,
electricidad, teléfono, etc., que muchas veces llegan a cruzar los colectores
disminuyendo su seccion real.

e La interferencia de los colectores con tuberias de gas o cables de alta tensién
constituyen un serio problema para el personal de inspeccion de la red de
saneamiento, habiendo sido ello origen de importantes accidentes.

e Ataque exterior hacia la tuberia por agresividad del terreno o existencia de
corrientes.

e Ataque interior hacia los conductos por vertidos de acidos, gases, productos
corrosivos o diferentes elementos que por reaccion se transforman en sustancias
corrosivas a los conductos. Debe prestarse atencion a las descargas de las
industrias quimicas, fotograficas, de recubrimiento metalicos, garajes, estaciones
de servicio, etc.
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e Agresividad bacteriana sobre los hormigones, como es el caso de la formacion de
sulfuro de hidrégeno.

e Conexiones defectuosas de las acometidas, que muchas veces obstruyen la red
municipal, disminuyendo la capacidad, y por tanto impiden el desarrollo
satisfactorio de un mantenimiento normal.

10.2.2.3. Acciones preventivas

La solucién a los problemas anteriores esta en la adopcion de acciones como las
siguientes:

e Control de construccién
e Control de vertidos o descargas
e Seguridad del personal

e En la construccidn de redes de alcantarillado se debera cumplir con la norma
oficial mexicana NOM-001-CNA-1996

e El control de vertidos quedara garantizado con la implantacion y un cumplimiento
adecuado de un reglamento de ellos, que facilitara la operacién de la red, la
seguridad del personal, la garantia de funcionamiento correcto de la depuradora
final, y la garantia de que se limpiara y se dara mantenimiento a toda la red. El
problema de los vertidos industriales es muy grave, teniendo en cuenta sus
efectos sobre el personal, y considerando, por otro lado, que se trata de personal
experimentado no facil de sustituir.

e La seguridad del personal y la comodidad para realizar su trabajo son premisas
imprescindibles en todo proyecto y funcionamiento de una red de saneamiento.
No puede admitirse, como actualmente se hace, que el personal vaya sin caretas
antigas, equipos de submarinismo, etc.

10.2.2.4. Renovacion de redes

Otra de las operaciones consiste en el mantenimiento preventivo, en la renovacién
de la red o en la reconstruccion parcial.

a) Revestimiento interior de las tuberias por diferentes tipos de material a fin de
reconstruir parte de las tuberias.

Los sistemas igualmente son multiples, pero pueden indicarse lo siguientes
b) Cloruro de polivinilo

Revestimiento de cloruro de polivinilo, pero existen problemas de inter-unién con el
hormigoén.

c) Resinas especiales

Pintura con resinas especiales sobre el hormigdon. Tampoco ha dado resultado
satisfactorio, porque este tipo de pintura necesita una sequedad absoluta de la
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superficie sobre la cual se aplica. Lograr la sequedad es imposible de alcanzar en la
practica cuando se construyen este tipo de obras.

d) Tubulares de polietileno

El Water Research Center ha obtenido resultados muy alentadores, empleando
tubulares de polietileno que contienen resinas para alcanzar una mayor adherencia,
como recubrimiento de conductos existentes. Se logra con este tipo de material una
buena adherencia, facilidad de instalacion, impermeabilidad absoluta y gran lisura.

e) Morteros diversos

Revestimiento interior de tuberias, aplicando morteros de cemento puros, asi como
materias plasticas y combinaciones entre los dos. La seleccion de los materiales
depende del material del conducto y de la calidad del agua a transportar.

10.2.2.5. Razones para un revestimiento interior

Las razones para usar un revestimiento interior puede ser

e Las tuberias de agua residual tienen que ser saneadas, muchas veces debido a
la presencia en ellos de corrosiones fuertes, provocadas por la existencia de
aguas agresivas.

e Al cerrar herméticamente las grietas y uniones en las tuberias se impide la salida
y filtraciéon de sustancias nocivas hacia el subsuelo y la contaminacion peligrosa
del agua subterranea.

e Las tuberias de hormigon son frecuentemente permeables, sobre todo en las
zonas de acoplamientos de tuberias por medio de coples o por formacion de
grietas.

e La entrada de agua subterranea puede provocar una sobrecarga de la capacidad
de la tuberia, por la incorporacion de aguas parasitas. La corrosidon interior
produce eventualmente un debilitamiento de las tuberias hasta alcanzar la rotura.

e Con el revestimiento interior con mortero de cemento se consigue un cierre
hermético, removiendo al mismo tiempo la corrosion de los tubos danados.

e La alta calidad del mortero asegura la estabilidad primordial de la tuberia y
aumenta la capacidad de la misma.

e Se aplica a conductos de hormigon, de fibrocemento y de fundicion, siempre y
cuando su diametro nominal sea mayor de 80 mm.

e Para revestimientos interiores de mortero de cemento, la limpieza de corrosiones
e incrustaciones adheridas firmemente a las paredes se efectia mecanicamente
con raspadores de acero con resortes, tirados por un cable de acero. Suciedades
sueltas pueden ser desprendidas y arrastradas hidraulicamente por agua a
presion.

e Después de la limpieza equipos especiales, con accionamiento aerohidraulico o
eléctrico, proyectan el material de revestimiento a la pared interior del tubo. Los
morteros de cemento se alisan simultaneamente a medida del avance que se
tenga.
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e El espesor del revestimiento se determina por la velocidad de avance del equipo y
de proyeccion.

10.3. ACCIONES PARA UNA OPERACION EFICIENTE

Para que un sistema de alcantarillado funcione de manera eficiente se deben tomar
en cuenta las acciones siguientes:

e Que la velocidad del flujo en las tuberias se encuentre dentro del rango de
velocidad minima y maxima permisibles.

¢ Que el sistema tenga un programa de mantenimiento preventivo y correctivo a fin
de mantener las tuberias libres de basura o roturas.

e Contar con politicas de operacion para el gasto base.
e Contar con politicas de operacion para un gasto mayor al de disefo.

e Respetar las politicas de operacion.
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APENDICE A
“Glosario”

Aguas pluviales: Son las aguas producto de la lluvia o precipitacién que escurren
sobre la superficie del terreno.

Alcantarilla: Estructura que conduce una corriente a través del terraplén de un
camino o vialidad. También se le llama asi a los sumideros o bocas de tormenta y a
las tuberias que conforman una red para evacuar aguas residuales y pluviales.

Area de aportaciéon: Superficie de la cuenca o parte de la misma que aporta cierto
volumen de aguas pluviales hacia una estructura o conducto.

Area propia: Superficie inmediata al tramo de una tuberia o estructura de la red
donde se captan las aguas pluviales que llegan por escurrimiento sobre la superficie
al correspondiente tramo o estructura.

Area tributaria: Es donde se capta el escurrimiento de aguas pluviales que es
conducido por tuberias hasta un tramo de tuberia o estructura que recibe, ademas,
su propio volumen de aguas pluviales del area propia a través de estructuras de
captacion.

Atarjea: Tuberia o conducto normalmente cerrado, que funciona usualmente con
seccion parcialmente llena, es decir, a superficie libre, y se destina a la conduccion
de las aguas residuales, pluviales o ambas.

Boca de tormenta: Estructuras que captan el agua pluvial que escurre en la
superficie del terreno y la conducen al interior del sistema de drenaje, estas se
clasifican en coladeras de: piso, banqueta, piso y banqueta, longitudinales de
banqueta y transversales de piso.

Cabeza de atarjea: Es un pozo de visita donde se inicia un conducto o atarjea y que
no posee algun otro que descargue a él.

Colector: Conducto que recibe la aportacion de uno o mas subcolectores.

Cuenca: Extension de tierra donde la lluvia que cae sobre la misma escurre y se
drena hacia un mismo punto de salida.

Cuneta: Canalizacién hecha en forma longitudinal a las calles y caminos en la parte
extrema de su seccion con el fin de captar y conducir las aguas que escurren
superficialmente en calles y caminos hacia conductos o estructuras destinados a su
desalojo.

Desarenador: Depdsito construido en canales y otras estructuras hidraulicas que
retiene el agua durante un breve periodo de tiempo al reducir su velocidad, con
objeto de que se depositen la mayor parte de los solidos suspendidos que contiene el
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agua.

Emisor: Conducto que recibe las aguas pluviales de la red de colectores y las lleva
al punto de descarga o vertido. Se caracteriza por no tener otras conexiones durante
su trayecto.

Pendiente transversal: Inclinacidon que se les da a las vialidades hacia sus costados
para facilitar el escurrimiento del agua de lluvia hacia las cunetas y estructuras de
captacion.

Pluviografo: Aparato o dispositivo que permite registrar la variacion de la cantidades
de lluvia con respecto al tiempo. Esta formado por un recipiente cilindrico, un
embudo, un cilindro equipado con un flotador y una plumilla que registra la altura del
agua caida en el recipiente sobre una hoja de papel que gira mediante un
mecanismo de relojeria.

Pozo caja: Estructura especial de concreto reforzado, que se coloca en las tuberias
cuando su diametro es mayor de 91 cm, su chimenea es igual a la de los pozos de
visita.

Pozo con caida: Estructura que permite efectuar en su interior los cambios bruscos
de nivel del agua conducida por las tuberias de la red. Se construye en terrenos con
altas pendientes a fin de no sobrepasar las velocidades maximas y, también en el
caso de realizar descargas a subcolectores o colectores profundos.

Pozo de visita: Estructura que se emplea como medio de acceso para la inspeccion
y limpieza de las atarjeas y colectores, Ademas se utiliza para hacer cambios en la
direccion del flujo, en el diametro de las tuberias y en su pendiente, asi como para la
conexion de atarjeas y colectores.

Presa rompepicos: Estructura hidraulica disefiada para suavizar el pico de las
avenidas, almacenando por un tiempo cierto volumen de escurrimiento y permitiendo
su salida gradualmente.

Regulador de caudal: Dispositivo hidraulico cuya funcién es regular el gasto total o
parcial de las aguas vertidas de una tuberia a otra.

Sifon invertido: Se le denomina asi a un arreglo de pozos y tuberias que trabajan a
presion para conducir el agua vertida por uno de los pozos, denominado como de
descenso hacia el otro pozo también llamado como de ascenso. El arreglo asi
formado hace posible la conduccion del agua por debajo de obstaculos para
continuar con la conduccion como si no existiera el obstaculo, manteniendo los
niveles y las velocidades existentes en la tuberia antes del sifon.

Sistema de alcantarillado pluvial: Es el conjunto de conductos y estructuras
complementarias de conexion, operacidn y mantenimiento que permiten desalojar las
aguas de lluvia desde su captacion en las calles, patios y otras superficies
impermeables, hasta su descarga a las corrientes naturales.
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Subcolector: Es el conducto que recibe las aguas provenientes de las tuberias
denominadas como red de atarjeas.
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APENDICE B

TABLA DE CONVERSION

5}

Jesalbay

SISTEMA INTERNACIONAL (METRICO) A INGLES E INGLES A SISTEMA INTERNACIONAL

SE CONVIERTE A:
UNIDAD SIMBOLO MULTIPLICADO POR UNIDAD SIMBOLO
AREA
acre acre 0.4047 hectarea ha
metro cuadrado m° 10.76392 pie cuad pie’, ft
milimetro cuadrado mm”® 0.001550 pulgada cuad. plg®, in’
pie cuadrado pie’, ft” 0.092903 metro cuad. m*
pulgada cuadrada plg®, in” 645.16 milime. cuad. mm”®
yarda cuadrada yd® 0.8361 metro cuad. m’
ENERGIA O TRABAJO
British Thermal Unit BTU 1055.056 Joule J
caloria cal 4.1868 Joule J
Joule J 0.000278 Watt-hora Wh
kiloWatt-hora kWh 3.600000 Joule J
pie-libra pie.lb, ft-Ib 1.355818 Joule J
Watt-hora Wh 3600 Joule J
ESFUERZO (FUERZA/AREA
kilogramo fuerza/cm® kgf/cm® 0.09806650 Newton/milimetro® N/mm?
kilogramo fuerza/cm® kgf/cm® 98066.5 Pascal Pa
libra/pulgada® Ib/plg®, Ib/in®, PSI 0.066894757 Newton/milimetro® N/mm?*
libra/pulgada® Ib/plg®, Ib/in®, PSI 0.0723 kilogramo fuerza/cm” kgf/cm®
libra/pulgada® Ib/plg®, Ib/in® 6894.0757 Pascal Pa
MegaPascal MPa 0.101972 kilogramo fuerza/mm® kgf/mm®
FUERZA
kilogramo-fuerza kgf 9.806650 Newton N
libra Ib 4.448222 Newton N
Newton N 0.101972 kilogramo-fuerza kgf
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UNIDAD SIMBOLO MULTIPLICADO POR SE CONVIERTE A:
UNIDAD SIMBOLO
Newton N 0.224809 libra Ib
LONGITUD
Kilémetro km 0.621 milla mi
milimetro mm 0.03937 pulgada plg, in
metro m 3.281 pie pie, ft
milla mi 1.60934 kilbmetro km
pie pie, ft 0.3048 metro m
pulgada plg, in 25.40 milimetro mm
yarda yd 0.9144 metro m
MASA, PESO*
kilogramo kg 2.2046 libra Ib
POTENCIA
Caballo de potencia™ HP, cp 0.745699 kiloWatt kW
kiloWatt kW 1.341 caballo de potencia HP, cp
kiloWatt kW 1.355 caballo de vapor (métrico) CVv
Watt W 3.41214 British Thermal Unit/hora BTU/h

*

Mal nombrado caballo de fuerza.

Mal nombrado peso. No se recomienda el uso de este nombre en comunicacién técnica. El peso, técnicamente, se mide en Newton.

SE CONVIERTE A:
UNIDAD SIMBOLO MULTIPLICADO POR UNIDAD SIMBOLO
PRESION (FUERZA/AREA)
atmésfera atm 0.980655 bar bar
kilogramo fuerza/cm” kgf/cm® 0.980655 bar bar
milimetro de agua mm H,O 0.098 milibar mbar
milimetro de mercurio mm Hg 1.33 milibar mbar
Pascal (N/m°) Pa 0.00001 bar bar
pulgada de agua plg H,0, in H,O 2.488 milibar mbar
libra/pulgada® Ib/plg®, PSI 0.068947 bar bar
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SE CONVIERTE A:

UNIDAD SIMBOLO MULTIPLICADO POR UNIDAD SIMBOLO

pulgada de mercurio plg Hg, in Hg 33.77 milibar mbar

bar bar 0.1 MegaPascal MPa

kilogramo fuerza/cm® kgf/cm® 0.098066 MegaPascal MPa

libra/pulgada” Ib/plg®, PSI 0.006894 MegaPascal MPa

milimetro de agua mm H,O 9.8 Pascal Pa

milimetro de mercurio mm Hg 133.3 Pascal Pa
TEMPERATURA

grado Celsius °C t=1.8t,+32 grado Farenheit °F

grado Celsius °C t=t.+273.15 Kelvin K

grado Farenheit °F t.=(t-32)/1.8 grado Celsius °C
TORSION O MOMENTO DE FLEXION

kilogramo-fza-metro kgfm 9.806650 Newton-metro Nm

libra-pie Ib-pie, Ib-ft 1.355818 Newton-metro Nm

libra-pulgada Ib-plg, Ib-in 0.11298 Newton-metro Nm

Newton-metro Nm 0.101972 kilogramo-fza-metro kgfm

Newton-metro Nm 0.737562 libra-pie Ib-pie, Ib-ft

Newton-metro Nm 8.8507 libra-pulgada Ib-plg, Ib-in
VELOCIDAD

kilbmetro/hora km/h 0.6214 milla/hora mi/h

metro/segundo m/s 3.2803 pie/segundo pie/s, ft/s

milla/hora mi/h 1.6093 kilbmetro/hora km/h

pie/segundo pie/s, ft/s 0.3048 metro/segundo m/s

pulgada/segundo plg/s, in/s 0.0254 metro/segundo m/s
VOLUMEN

cuarto (quart, U.S.) qt 0.9463529 litro I

galén (U.S.) gal 3.785412 litro I

metro clbico m° 1.307950 yarda cUbica yd®

pie clbico pie’, ft’ 0.0283168 metro clbico m°

pulgada cubica plg’, in° 16.387 centimetro clbico cm’

yarda cubica yd® 0.764555 metro clbico m°
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UNIDADES CUYO USO DEBE SER EVITADO

VALOR EN UNIDADES SI

NOMBRE

kilogramo-fuerza (kgf) 1 kgf = 9.80665 N
caloria (cal) 1 cal = 4.1868 J
Micrén (M) 1u = 14 =
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APENDICE C
PROGRAMAS DE COMPUTO
10 REM PROGRAMA I-TR-D
20 REM EL PROGRAMA CALCULA CURVAS I-TR-D
30 REM
40 REM Manual de Alcantarillado Pluvial, CNA
50 REM
60 REM Oscar A. Fuentes Mariles
70 REM
80 REM VARIABLES DE ENTRADA
90 REM
100 REM N Numero de datos por cada intervalo de duracion

110 REM ND  Numero total de intervalos de duracion

120 REM D(K) Duracion para cada intervalo en horas

130 REM 1(J,K) Intensidad de lluvia en mm

140 REM

150 REM  VARIABLES DE SALIDA

160 REM

170 REM A,B,H Variables de ajuste para el calculo de la intensidad
180 REM IE  Intensidad [mm]

190 REM TR(J) Periodo de retorno [afos]

200 REM D(K) Duracion [horas]

220 REM

230 DIM TR(25), D(20), X1(25), X2(25), Y(25, 25), 1(25, 25)

240 REM
250 REM (1) ***LEE DATOS ***

260 INPUT "NUMERO DE DATOS POR DURACION"; N

270 INPUT "NUMERO DE DURACIONES"; ND

280 NK =N *ND

290 FORK=1TOND

295 PRINT "DURACION D("; K; ")"; : INPUT D(K)

296 PRINT "INTENCIDADES PARA LA DURACION D="; D(K)
310FORJ=1TON

315 PRINT "I("; J; " "; K; ™)"; - INPUT I(J, K)

330 NEXT J

340 NEXT K

390 N1=N+1

400 REM
410 REM (2) *** ORDENA DE MAYOR A MENOR LAS INTENSIDADES ***
420 FORK=1TOND

430 FORJJ=1TON

440IM =0

450 FORJ=JJTON

460 IF I(J, K) < IM THEN 490

470 M =J
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480 IM = I(J, K)
490 NEXT J

500 AU = I(JJ, K)
510 1(JJ, K) = IM
520 I(JM, K) = AU
530 NEXT JJ

540 NEXT K

550 REM
560 REM (3) *** DETERMINA EL PERIODO DE RETORNO ***
570 FORJ=1TON

580 TR(J) = N1/ J

590 NEXT J

600 REM
610 REM (4) *** TRANSFORMACION DE VARIBLES ***
620 FORK =1 TO ND

630 FORJ=1TON

640 X2(K) = LOG(D(K))

650 X1(J) = LOG(TRW))

660 Y(J, K) = LOG(I(J, K))

670 NEXT J

680 NEXT K

690 FORJ=1TON

700 X1(J) = LOG(TRWJ))

710 NEXT J

720 REM
730 REM (5) *** SUMA DE TRANSFORMACIONES ***
740S1=0:ST=0:SD=0:TI=0: TT=0: TD=0:DI=0: DD=0: 11=0
750 FORK =1 TO ND

760 FORJ=1TON

770 SI = SI + Y(J, K)

780 ST = ST + X1(J)

790 SD = SD + X2(K)

800 TI = Tl + X1(J) * Y(J, K)

810 TT = TT + X1(J) * X1(J)

820 TD = TD + X1(J) * X2(K)

830 DI = DI + X2(K) * Y(J, K)

840 DD = DD + X2(K) * X2(K)

850 Il = Il + Y(J, K) * Y(J, K)

860 NEXT J

870 NEXT K

880 REM
890 REM *** (6) SOLUCION DEL SISTEMA ***

900 RD =1/ (NK* (TT*DD-TD * TD)- ST * (ST *DD - SD * TD) + SD * (ST * TD -
TT * SD))

910 A0 = (SI* (TT*DD-TD * TD) - TI *(ST*DD-TD *SD) + DI * (ST*TD - TT *
SD)) * RD
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920 A1=(-SI*(ST*DD-SD*TD) + TI *(NK * DD - SD * SD) - DI * (NK * TD - ST *
SD)) * RD

930 A2 = (SI*(ST*TD-SD*TT)-TI* (NK*TD-SD * ST) + DI * (NK * TT - ST *
ST)) * RD
940 REM
950 REM *** (7) TRANSFORMACION A LAS VARIBLES DE INTERES ***
960 A = EXP(A0)

970 H = A1

980 B = -A2

990 REM
1000 REM *** (8) IMPRESION DE LAS VARIABLES DE INTERES ***
1010 PRINT "A="; A, "H="; H, "B="; B

1020 PRINT

1030 REM
1040 REM *** (9) CALCULA EL COEFICIENTE DE CORRELACION ***
1050 NE = 0

1060 PRINT "i[mm]  Tr[ajos] D [hr]"

1070 PRINT

1080 FOR K = 1 TO ND

1090 FORJ=1TON

1100 IE = A * (TRW)) *H/ (D(K)) * B

1110 PRINT IE, TR(J), D(K)

1120 NE = NE + (I(J, K) - IE) A 2

1130 NEXT J

1140 NEXT K

1200 REM
1210 REM *** (10) TERMINA ***
1220 END
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10 REM PROGRAMA NORMAL

20 REM Ajusta los parametros de una funcion de distribucién

30 REM normal

40 REM

50 REM Manual de Alcantarilla Pluvial, CNA

60 REM

70 REM Oscar A. Fuentes Mariles

80 REM

90 REM VARIABLES DE ENTRADA

100 REM

110 REM N Numero de datos

120 REM NP Numero maximo que puede realizar en el método iterativo
130 REM X(I) valor del evento |

140 REM

150 REM

160 DIM X(70), Y(70), Z(70), MA(70), B(70), T(70), PR(70), N(21), MC(21)
170 REM

180 REM ***** (1) LEE DATOS

190 REM

200 READ N, NP
210 DATA 59,20

220 FOR1=1TON

230 READ X(I)

240 NEXT |

250 REM

260 REM ***** (2) IMPRIME DATOS CON LOS QUE SE HACE EL AJUSTE
270 REM

280 PRINT

290 PRINT "LOS DATOS A LOS QUE SE AJUSTARA UNA DISTRIBUCION DE
PROBABILIDAD"

300 PRINT

310 PRINT " NORMAL"

320 PRINT

330 FORI1=1TON

340 PRINT X(I),

350 NEXT |

360 PRINT

370 PRINT

380 REM

390 REM ***** (3) CALCULA PARAMETROS ESTADISTICOS DE LOS DATOS
400 REM

41081=0

42052 =0

43083 =0

440 FORI=1TON

450 S1=S1+X()

460 X2 = X(I)* X(I)
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470 S2 =82+ X2

480 S3 =83+ X2*X(l)

490 NEXT |

500 XT=S1/N

510 S=SQR((S2/N-XT22)*(N/(N-1)))

520 A=(S3-3*XT*S2+2*N*XTA3)*N/((N-1)*(N-2))
530G=A/S*3

540 PRINT "LOS DATOS TIENEN ESTOS PARAMETROS ESTADISTICOS:"
550 PRINT

560 PRINT " MEDIA"; XT

570 PRINT " DESVIACION ESTANDAR "; S

580 PRINT " COEFICIENTE DE ASIMETRIA"; G

590 PRINT

600 PRINT

610 REM

620 REM ***** (4) AJUSTA LOS PARAMETROS DE LA DISTRIBUCION
630 REM POR EL METODO DE MOMENTOS

640 REM

650 CP =S /XT

660B =S

670 A=XT

680 PRINT "******** AJUSTE POR EL METODO DE MAXIMO VEROSIMILITUD
690 REM

700 REM ***** (7) IMPRIME LOS PARAMETROS AJUSTADOS

710 REM

720 PRINT

730 PRINT

740 PRINT" A="A

750 PRINT" B=";B

760 PRINT

770 REM

780 REM ***** (8) CON LOS PARAMETROS AJUSTADOS CALCULA LOS
ESTADISTICOS

790 REM

800 XT =A

810S =B

820G =0

830 PRINT

840 REM ***** (9) ORDENA LOS DATOS Y ESTIMA EVENTOS Y
PROBABILIDADES

850 PRINT " Con los parametros ajustados por maximo verosimilitud resulta”
860 PRINT

870 PRINT"  media"; XT

880 PRINT "  desviacion estandar "; S

890 PRINT "  coeficiente de asimetria "; G

900 PRINT
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910 REM

920 REM ***** (9) ORDENA LOS DATOS Y ESTIMA EVENTOS Y
PROBABILIDADES

930 REM

940 PRINT " xxxwmmwexmmee DATOS ORDENADOS Y ESTIMACIONES

950 PRINT

960 PRINT" i TR XO XE XO-XE PO PE PO-PE"

970 PRINT " observado esperado observada esperada "

980 PRINT

990 GOSUB 1750

1000 S1=0

1010S2=0

1020 FORI=1TON

1030 X=(X(I)-A)/B

1040 GOSUB 1460

1050 PE=PR

1060 P =PR(l)

1070 GOSUB 1620

1080 XE=XP*B+A

1090 D1 =X(l)- XE

1100 D2 =PR(l)-PE

1110 REM

1120 REM ***** (10) CALCULA ERRORES ESTANDAR Y ENCUENTRA
DIFERENCIAS MAXIMAS

1130 REM

1140 IF ABS(D1)> ABS(M1) THEN M1 = D1

1150 IF ABS(D2) > ABS(M2) THEN M2 = D2

1160 S1=S81+D1*D1

1170 S2=S82+D2*D2

1180 PRINT USING "###"; |; : PRINT USING "##### ###"; T(1); : PRINT USING
“wHHHHAEA, X(1); XE; D1; @ PRINT USING "##HHHE ###", 1 - PR(1); 1 - PE; D2
1190 NEXT |

1200 S1 = SQR(S1/N)

1210 S2 = SQR(S2 / N)

1220 PRINT

1230 PRINT

1240 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LOS VALORES DEL EVENTO (X) "; S1
1250 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LAS PROBABILIDADES (P) "; S2

1260 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LOS VALORES DEL EVENTO (XO-XE) *;
M1

1270 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LAS PROBABILIDADES (PO-PE) "; M2
1280 PRINT

1290 REM

1300 REM ***** (11) ESTIMA 6 VALORES DEL EVENTO Y EL ERROR ESTANDAR
ASOCIADO

1310 REM
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1320 GOSUB 2000

1330 REM

1340 REM ***** (12) OBTIENE 2 TIPOS DE HISTOGRAMAS Y EL VALOR DE JI-
CUADRADA

1350 REM PARA LA PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE DE ESTE
NOMBRE

1360 REM

1370 GOSUB 2250

1380 REM

1390 REM ***** (13) TERMINA

1400 REM

1410 END

1420 REM

1430 REM SUBRUTINA Obtiene la probabilidad de excedencia de una distribucion
1440 REM normal estandar asociada al valor x

1450 REM

1460 Sl = 1

1470 IF X > 0 THEN 1500

1480 X=-X

1490 Sl=-1

1500 F1 =.2316419

1510 T=1/(1+F1*X)

1520 T2=T*T

1530 T4=T2*T2

1540 BT = (.31938153# + 1.781477937# * T2 + 1.330274429# * T4) * T -
.356563782# * T2 - 1.821255978# * T4

1550 PR =1 - BT * EXP(-X * X/ 2) * .3989422

1560 IF SI <0 THEN 1580

1570 PR=1-PR

1580 RETURN

1590 REM

1600 REM SUBRUTINA Obtiene el valor x asociado a una distribucion normal
1610 REM estandar cuando se conoce una probabilidad de no excedencia
1620 Sl = 1

1630 IF P < .5 THEN 1660

1640 Sl=-1

1650 P=1-P

1660 T = SQR(LOG(1/ (P * P)))

1670 T2=T*T

1680 XP = T - (2.515517 + .802853 * T + .010328 * T2) / (1 + (1.432788 + .189269 *
T +.001308 * T2) * T)

1690 XP = XP * S|

1700 RETURN

1710 REM

1720 REM SUBRUTINA Ordena de mayor a menor un conjunto de datos y estima
1730 REM periodos de retorno y probabilidades de excedencia

1740 REM
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1750 FOR1=1TON

1760 MA(I) =1

1770 NEXT |

1780 N1 =N +1

1790 FORI1=1TON

1800 AX=-1E+10

1810 FORJ=1TON

1820 IF MA(J) =0 THEN 1870

1830 IF X(J) > AX THEN 1850

1840 GOTO 1870

1850 AX = X(J)

1860 JX=J

1870 NEXT J

1880 MA(JX)=0

1890 B(l) = AX

1900 T()=N1/1

1910 PR(I)=1/N1

1920 NEXT |

1930 FORI1=1TON

1940 X(I) = B(l)

1950 NEXT |

1960 RETURN

1970 REM

1980 REM SUBRUTINA Calcula 6 valores del evento y el error estandar asociado
1990 REM

2000 SY =SL * SL

2010 SD(1) = 0: SD(2) = .8416: SD(3) = 1.2816

2020 SD(4) = 1.6449: SD(5) = 2.0538: SD(6) = 2.3264

2030 PR(1) = .5: PR(2) = .2: PR(3) = 1

2040 PR(4) = .05: PR(5) = .02: PR(6)
2050 FORJ=1TO 6
2060 P =PR(J)

2070 GOSUB 1620
2080 XT(J)=XP*B+A
2090 T =SD()

2100 STJ)=B*SQR((1+T*T/2)/N)

.01

2110 NEXT J

2120 PRINT " e ALGUNAS ESTIMACIONES Y ERROR ESTANDAR *****"
2130 PRINT

2140 PRINT "periodo de 2 5 10 20 50 100"

2150 PRINT "retorno (afios)"

2160 PRINT

2170 PRINT "evento estimado "; : PRINT USING "###H#HH #": XT(1); XT(2); XT(3);
XT(4); XT(5); XT(6)

2180 PRINT "error estandar "; : PRINT USING "###### #"; ST(1); ST(2); ST(3);
ST(4); ST(5); ST(6)

2190 PRINT
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2200 RETURN

2210 REM

2220 REM SUBRUTINA Obtiene dos tipos de histograma y el valor de Ji-cuadrada
2230 REM para la prueba de bondad de ajuste de este nombre

2240 REM

2250 IF N > 10 THEN 2270
2260 GOTO 3150

2270 IF N > 20 THEN 2300

2280 NI=5

2290 GOTO 2340

2300 IF N > 30 THEN 2330

2310 NI=10

2320 GOTO 2340

2330 NI = 15

2340 N2 = NI + 1

2350 XG = 0

2360 XC = 1E+11

2370 FOR1=1TON

2380 IF X(I) > XG THEN XG = X(I)
2390 IF X(I) < XC THEN XC = X(I)
2400 NEXT |

2410 RA = XG - XC

2420 DI =RA* 1.1 /NI

2430 Y(1) = XC - RA * .05

2440 IF Y(1) < 0 THEN Y(1) = 0

2450 N(1) = 0
2460 FOR J = 2 TO N2
2470 N(J)=0

2480 Y(J)=Y(J-1)+DI
2490 NEXT J

2500 FORI=1TON

2510 FORJ=N2TO 1 STEP 1

2520 IF X(I) >=Y(J) THEN 2540

2530 NEXTJ

2540 N(J) = N(J) + 1

2550 NEXT |

2560 S =0

2570S1=0

2580 X =(Y(1)-A)/B

2590 GOSUB 1460

2600 P1=PR

2610 PRINT

2620 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase de la misma longitud) *****"
2630 PRINT

2640 PRINT" Intervalo de clase marcade Numero Numero"
2650 PRINT " clase observado esperado"

2660 PRINT
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2670 FOR J=1TO NI

2680 MCWJ)=(YJ)+YJ+1)*.5

2690 X=(YJ+1)-A)/B

2700 GOSUB 1460

2710 NE=(P1-PR)*N

2720 P1=PR

2730 PRINT USING "##### A", Y(J); - PRINT " -"; : PRINT USING
"B A", Y (J + 1); MC(J); : PRINT USING "#HHH#H#H#H#"; N(J); - PRINT USING
"R Y, NE

2740 S=S+(NJ)-NE)*2/NE

2750 S1=S1+NE

2760 NEXT J

2770 PRINT

2780 PRINT "JI CUADRADA CALCULADAES"; S

2790 PRINT "LA SUMA DE LOS NUMEROS ESPERADOS ES "; S1
2800 Y(1) = -999999.9#

2810 Y(N2) = 9999999.9#

2820N(1)=0

2830 SP =1

2840 Pl =1/NI

2850 NE = N/ NI

2860 FOR J=2TO NI

2870 SP =SP-PI

2880 P=SP

2890 GOSUB 1620

2900 XE=XP*B+A

2910 Y(J)=XE

2920 N@J)=0

2930 NEXT J

2940 FORI=1TON

2950 FORJ=N2TO 1 STEP 1

2960 IF X(I) >=Y(J) THEN 2980

2970 NEXTJ

2980 N(J)=N)+1

2990 NEXT |

3000 PRINT

3010 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase con el mismo *****"
3020 PRINT " numero esperado )"

3030 PRINT

3040 PRINT " Intervalo de clase numero  numero"

3050 PRINT " observado esperado”

3060 PRINT

3070S =0

3080 FORJ=1TO NI

3090 PRINT USING "######H#H#", Y(J); : PRINT " - "; : PRINT USING
"R A", Y(J + 1); 0 PRINT USING "#H#H#H#HH", N(J); - PRINT USING
"R A, NE
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3100 S=S+(N(J)-NE)*2/NE

3110 NEXT J

3120 PRINT

3130 PRINT "JI CUADRADA CALCULADA ES "; S

3140 GOTO 3160

3150 PRINT "NO SE OBTUVO EL HISTOGRAMA POR QUE EL NUMERO DE
DATOS ES MENOR A 10"

3160 RETURN

3170 DATA 10400,10700,20100,8210,14300,8040,8210,13900,8390,18500
3180 DATA 13000,16400,14500,13000,17200,13900,11900,13600,12400,18300
3190 DATA 12900,18200,9900,10200,9020,11800,16100,16900,11800,13900
3200 DATA 12300,15100,11900,11000,16000,11600,19900,18600,18000,13100
3210 DATA 29100,10300,12200,15600,12700,13100,19200,19500,23000,6700
3220 DATA 7130,14300,20600,25600,8180,34400,16100,10200,12300
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10 REM PROGRAMA EXPON

20 REM Ajusta los parametros de una funcioén de distribucion

30 REM exponencial

40 REM

50 REM Manual de Alcantarillado Pluvial, CAN

60 REM

70 REM Oscar A. Fuentes Mariles

80 REM

90 REM VARIABLES DE ENTRADA

100 REM

110 REM N Numero de datos

130 REM NP Numero maximo que puede realizar en el método iterativo
140 REM X(I) valor del evento |

150 REM

160 REM

170 DIM X(70), Y(70), Z(70), MA(70), B(70), T(70), PR(70), N(21), MC(21)
180 REM

190 REM ***** (1) LEE DATOS

200 REM

210 READ N, NP

230 FOR1=1TON

240 READ X(1)

250 NEXT |

320 REM

330 REM ***** (2) IMPRIME DATOS CON LOS QUE SE HACE EL AJUSTE
340 REM

350 PRINT

360 PRINT "LOS DATOS A LOS QUE SE AJUSTARA UNA DISTRIBUCION DE
PROBABILIDAD"

370 PRINT

380 PRINT " EXPONENCIAL"

390 PRINT

400 FORI=1TON

410 PRINT X(I),

420 NEXT |

430 PRINT

440 PRINT

450 REM

460 REM ***** (3) CALCULA PARAMETROS ESTADISTICOS DE LOS DATOS
470 REM

480S1=0

490 S2 =0

500 S3 =0

510 FOR1=1TON

520 S1=S1+X()

530 X2 = X(I) * X()
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540 S2=S2+ X2

550 83 =83+ X2 *X(l)

560 NEXT |

570 XT=S8S1/N

580 S =SQR((S2/N-XT*2)*(N/(N-1)))

500 A=(S3-3*XT*S2+2*N*XTA3)*N/((N-1)*(N-2))
600G=A/S"3

610 PRINT "LOS DATOS TIENEN ESTOS PARAMETROS ESTADISTICOS:"
620 PRINT

630 PRINT" MEDIA"; XT

640 PRINT " DESVIACION ESTANDAR"; S

650 PRINT " COEFICIENTE DE ASIMETRIA"; G

660 PRINT

670 PRINT

680 REM

690 REM ***** (4) AJUSTA LOS PARAMETROS DE LA DISTRIBUCION
700 REM POR EL METODO DE MOMENTOS

710 REM

750B =S

760 A=XT-S

830 PRINT " **xxxxxx AJUSTE POR EL METODO DE MOMENTQS *xxx*#sssxn
1080 REM

1090 REM ***** (7) IMPRIME LOS PARAMETROS AJUSTADOS

1100 REM

1110 PRINT

1120 PRINT

1130 PRINT" A="A

1140 PRINT" B=";B

1160 PRINT

1170 REM

1180 REM ***** (8) CON LOS PARAMETROS AJUSTADOS CALCULA LOS
ESTADISTICOS

1190 REM

1200 XT=A+B

1210S =B

1230G =2

1240 PRINT

1260 REM ***** (9) ORDENA LOS DATOS Y ESTIMA EVENTOS Y
PROBABILIDADES

1280 PRINT " Con los parametros ajustados por el método de momentos resulta"
1290 PRINT

1300 PRINT "  media "; XT

1310 PRINT "  desviacion estandar "; S

1320 PRINT " coeficiente de asimetria "; G

1330 PRINT

1370 REM
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1372 REM ***** (9) ORDENA LOS DATOS Y ESTIMA EVENTOS Y
PROBABILIDADES

1374 REM

1380 PRINT " *x¥xxxmecac DATOS ORDENADOS Y ESTIMACIONES
1390 PRINT

1400 PRINT" i TR XO XE XO-XE PO PE PO-PE"
1410 PRINT " observado esperado observada esperada "

1420 PRINT

1430 GOSUB 2420

143281 =0

1434 S2=0

1440 FORI=1TON

1450 IF X(l) > A THEN 1490

1460 PE =1

1462 GOTO 1520

1490 X=(X(I)-A)/B

1510 PE = EXP(-X)

1520 P =PR(l)

1540 XE =A-B *LOG(PR(l))

1550 D1 =X(l)-XE

1560 D2 =PR(l)-PE

1570 REM

1580 REM ***** (10) CALCULA ERRORES ESTANDAR Y ENCUENTRA
DIFERENCIAS MAXIMAS

1590 REM

1600 IF ABS(D1)> ABS(M1) THEN M1 = D1

1610 IF ABS(D2) > ABS(M2) THEN M2 = D2

1620 S1=81+D1*D1

1630 S2=82+D2*D2

1640 PRINT USING "###"; |; : PRINT USING "###H ###"; T(1); : PRINT USING
"HHHHHH A X(1); XE; D1; : PRINT USING "###H# ###"; 1 - PR(1); 1 - PE; D2
1650 NEXT |

1660 S1 = SQR(S1/N)

1670 S2 = SQR(S2/ N)

1680 PRINT

1690 PRINT

1700 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LOS VALORES DEL EVENTO (X) "; S1
1710 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LAS PROBABILIDADES (P) "; S2

1720 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LOS VALORES DEL EVENTO (XO-XE) ";
M1

1730 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LAS PROBABILIDADES (PO-PE) "; M2
1740 PRINT

1750 REM

1760 REM ***** (11) ESTIMA 6 VALORES DEL EVENTO Y EL ERROR ESTANDAR
ASOCIADO

1770 REM
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1780 GOSUB 2670

1790 REM

1800 REM ***** (12) OBTIENE 2 TIPOS DE HISTOGRAMAS Y EL VALOR DE JI-
CUADRADA

1810 REM PARA LA PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE DE ESTE
NOMBRE

1820 REM

1830 GOSUB 3030

1840 REM

1850 REM ***** (13) TERMINA

1860 REM

1870 END

2380 REM

2390 REM SUBRUTINA Ordena de mayor a menor un conjunto de datos y estima
2400 REM periodos de retorno y probabilidades de excedencia
2410 REM

2420 FORI=1TON

2430 MA(l)=1

2440 NEXT |

2450 N1 =N +1

2460 FORI=1TON

2470 AX=-1E+10

2480 FORJ=1TON

2490 IF MA(J) = 0 THEN 2540

2500 IF X(J) > AX THEN 2520

2510 GOTO 2540

2520 AX = X(J)

2530 JX=J

2540 NEXTJ

2550 MA@UX)=0

2560 B(l)=AX

2570 T()=N1/1

2580 PR(l)=1/N1

2590 NEXT |

2600 FORI=1TON

2610 X(I)=B(l)

2620 NEXT |

2630 RETURN

2640 REM

2650 REM SUBRUTINA Calcula 6 valores del evento y el error estandar asociado
2660 REM

2670 SD(1) =-.3069: SD(2) = .6094: SD(3) = 1.3026

2690 SD(4) = 1.9957: SD(5) = 2.912: SD(6) = 3.6052

2700 PR(1) = .5: PR(2) = .2: PR(3) = .1

2710 PR(4) = .05: PR(5) = .02: PR(6) = .01

2820FORJ=1TO6

2850 XT(J)=A-B*LOG(PR(J))
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2860 T =SD(J)
2880 ST(J)=B*SQR((1+2*T+1.25*T*T)/N)

2890 NEXT J

2900 PRINT " e ALGUNAS ESTIMACIONES Y ERROR ESTANDAR ****"
2910 PRINT

2920 PRINT "periodo de 2 5 10 20 50 100"

2930 PRINT "retorno (afios)"

2940 PRINT

2950 PRINT "evento estimado "; : PRINT USING "###HHHHE#"; XT(1); XT(2); XT(3);
XT(4); XT(5); XT(6)

2960 PRINT "error estandar "; : PRINT USING "##HHHH### #";, ST(1); ST(2); ST(3);
ST(4); ST(5); ST(6)

2970 PRINT

2980 RETURN

2990 REM

3000 REM SUBRUTINA Obtiene dos tipos de histograma y el valor de Ji-cuadrada
3010 REM para la prueba de bondad de ajuste de este nombre

3020 REM

3030 IF N > 10 THEN 3050

3040 GOTO 3930

3050 IF N > 20 THEN 3080

3060 NI=5

3070 GOTO 3120

3080 IF N > 30 THEN 3110

3090 NI =10

3100 GOTO 3120

3110 NI =15

3120 N2 = NI + 1

3130 XG =0

3140 XC = 1E+11

3150 FORI=1TON

3160 IF X(I) > XG THEN XG = X(I)

3170 IF X(I) < XC THEN XC = X(I)

3180 NEXT |

3190 RA = XG - XC

3200 DI=RA*1.1 /NI

3210Y(1)=XC-RA™* .05

3220 IF Y(1) <O THEN Y(1)=0

3230 N(1) = 0

3240 FOR J = 2 TO N2
3250 N(J)=0

3260 Y(J)=Y(J-1)+DI
3270 NEXT J

3280 FOR1=1TON
3290 FORJ=N2TO 1 STEP -1
3300  IF X(I) >= Y(J) THEN 3320
3310 NEXTJ
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3320 N(J) = N(J) + 1

3330 NEXT |

3340S=0

3350S1=0

3360 X=(Y(1)-A)/B

3361 IF X >0 THEN 3375

3362 PR=1

3370 GOTO 3380

3375 PR = EXP(-X)

3380 P1 =PR

3390 PRINT

3400 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase de la misma longitud) *****"
3410 PRINT

3420 PRINT"  Intervalo de clase marcade Numero Numero"
3430 PRINT " clase observado esperado”

3440 PRINT

3450 FORJ=1TO NI

3460 MCU)=(YJ)+YJ+1)*.5

3470 X=(YJ+1)-A)/B

3472 IF X >0 THEN 3480

3473 PR =1

3474 GOTO 3490

3480 PR = EXP(-X)

3490 NE=(P1-PR)*N

3491 P1=PR

3492 IF NE <> 0 THEN 3510

3493 GOTO 3540

3510 PRINT USING "#####H#HH#", Y(J); : PRINT " - "; : PRINT USING
“HHHEHHHH A" Y (J + 1), MC(J); : PRINT USING "##HH####HE"; N(J); : PRINT USING
R AR NE

3520 S=S+(NWJ)-NE)*2/NE

3530 S1=S81+NE

3540 NEXT J

3550 PRINT

3560 PRINT "JI CUADRADA CALCULADAES"; S

3570 PRINT "LA SUMA DE LOS NUMEROS ESPERADOS ES "; S1
3580 Y (1) = -999999.9#

3590 Y(N2) = 9999999.9#

3600 N(1)=0

3610 SP =1

3620 PI =1/ NI

3630 NE = N/ NI

3640 FORJ=2TO NI

3650 SP=SP-PI

3660 P =SP

3680 XE=A-B*LOG(P)

3690 Y(J)=XE
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3700 N@UJ)=0

3710 NEXT J

3720 FOR1=1TON

3730 FORJ=N2TO 1STEP 1

3740 IF X(I) >=Y(J) THEN 3760

3750 NEXTJ

3760 N(J)=N)+1

3770 NEXT |

3780 PRINT

3790 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase con el mismo *****"
3800 PRINT " numero esperado )"

3810 PRINT

3820 PRINT " Intervalo de clase nuamero  numero"

3830 PRINT " observado esperado”

3840 PRINT

3850S =0

3860 FORJ=1TO NI

3870 PRINT USING "####H#H#HHE A", Y(J); : PRINT " - "; : PRINT USING
"B A", Y (J + 1); 0 PRINT USING "##H#H#H#EE", N(J); - PRINT USING
"R A, NE

3880 S=S+(N@WJ)-NE)*2/NE

3890 NEXT J

3900 PRINT

3910 PRINT "JI CUADRADA CALCULADAES"; S

3920 GOTO 3940

3930 PRINT "NO SE OBTUVO EL HISTOGRAMA POR QUE EL NUMERO DE
DATOS ES MENOR A 10"

3940 RETURN
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10 REM
20 REM
30 REM
40 REM
50 REM
60 REM
70 REM
80 REM
90 REM
100 REM
110 REM
120 REM
130 REM
140 REM
150 REM
160 REM

PROGRAMA GAMMA
Ajusta los parametros de una funcion de distribucion
Gamma de tres parametros

Manual de Alcantarillado fluvial, CNA
Oscar A. Fuentes Mariles
VARIABLES DE ENTRADA
N Numero de datos
TL tolerancia en el método iterativo para encontrar DELTA

NP Numero maximo que puede realizar en el método iterativo
X(I) valor del evento |

170 DIM X(70), Y(70), Z(70), MA(70), B(70), T(70), PR(70), N(21), MC(21)

180 REM

190 REM ***** (1) LEE DATOS

200 REM

210 READ N, TL, NP
230 FOR1=1TON
240 READ X(I)

250 NEXT |
320 REM

330 REM ***** (2) IMPRIME DATOS CON LOS QUE SE HACE EL AJUSTE

340 REM
350 PRINT

360 PRINT "LOS DATOS A LOS QUE SE AJUSTARA UNA DISTRIBUCION DE

PROBABILIDAD"

370 PRINT

380 PRINT "

390 PRINT

GAMMA DE TRES PARAMETROS"

400 FORI=1TON
410 PRINT X(1),

420 NEXT |
430 PRINT
440 PRINT
450 REM

460 REM ***** (3) CALCULA PARAMETROS ESTADISTICOS DE LOS DATOS

470 REM

480S1=0
490S2=0
50083 =0

510 FOR1=1TON
520 S1=S1+X()
530 X2 = X(I) * X()
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540 S2=S2+X2

550 S3=S3+X2*X(l)

560 NEXT |

570 XT=S1/N

580 S = SQR((S2/N - XT A 2)* (N/ (N - 1))

590 A=(S3-3*XT*S2+2*N*XTA3)*N/((N-1)*(N-2))

600G =A/S"3

610 PRINT "LOS DATOS TIENEN ESTOS PARAMETROS ESTADISTICOS:"
620 PRINT

630 PRINT" MEDIA"; XT

640 PRINT " DESVIACION ESTANDAR "; S

650 PRINT " COEFICIENTE DE ASIMETRIA"; G

660 PRINT

670 PRINT

680 REM

690 REM ***** (4) AJUSTA LOS PARAMETROS DE LA DISTRIBUCION
700 REM POR EL METODO DE MOMENTOS

710 REM

720B=(2/G)*2

730 A=S/SQR(B)

740 D = XT - S * SQR(B)

750 PRINT "**xsessxsscisxss A JUSTE POR EL METODO DE MOMENTOS
760 PRINT

770PRINT"  A="A

780PRINT" D=";D

790 PRINT

800 PRINT "**=**x AJUSTE POR EL METODO DE MAXIMO VEROSIMILITUD
810 PRINT

820 GOSUB 1700

830 A1=AL * 2!

840 REM

850 REM ***** (7) IMPRIME LOS PARAMETROS AJUSTADOS

860 REM

870 PRINT

880 PRINT

890 PRINT" A="A

900 PRINT" B ="B

910 PRINT" D=";D

920 PRINT

930 REM

940 REM ***** (8) CON LOS PARAMETROS AJUSTADOS CALCULA LOS
ESTADISTICOS

950 REM

960 XM =A*B +D

970 SM = A * SQR(B)
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98022 =S/ (XT-AL)

990 GM = 2/ SQR(B)

1000 PRINT

1010 REM

1020 REM ***** (9) ORDENA LOS DATOS Y ESTIMA EVENTOS Y
PROBABILIDADES

1030 REM

1040 PRINT " Con los parametros ajustados por maximo verosimilitud resulta"
1050 PRINT

1060 PRINT"  media"; XM

1070 PRINT " desviacién estandar "; SM

1080 PRINT " coeficiente de asimetria "; GM

1090 PRINT

1100 GOTO 1140

1110 PRINT "PARA ENCONTRAR LOS PARAMETROS HACEN FALTA MAS
ITERACIONES "

1120 PRINT

1130 GOTO 1640

1140 PRINT " xxxxssmmmnaccess DATOS ORDENADOS Y ESTIMACIONES

*hkkkkkhhhhhhiin

1150 PRINT

1160 PRINT" i TR X0 XE XO-XE PO PE PO-PE"
1170 PRINT " observado esperado observada esperada "
1180 PRINT

1190 GOSUB 2130

1200 FORI1=1TON

1210  XMA = X(1)

1220 GOSUB 3930

1230 PE=P

1240  PQ = PR(l)

1250 GOSUB 3690

1260 XE = XMA

1270 REM TRON

1280 REM PE=PR

1290 REM P=PR(l)

1300 REM GOSUB 2290

1310 REM XE=AL+EXP(XP*SL+ML)

1320 D1 =X(l) - XE

1330 D2 =PR(l)- PE

1340 REM

1350 REM ***** (10) CALCULA ERRORES ESTANDAR Y ENCUENTRA
DIFERENCIAS MAXIMAS

1360 REM

1370 IF ABS(D1) > ABS(M1) THEN M1 = D1
1380  IF ABS(D2) > ABS(M2) THEN M2 = D2
1390 S1=51+D1*D1

1400 S2=S52+D2*D2
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1410 PRINT USING "###"; |; : PRINT USING "##### ###"; T(1); : PRINT USING
"HHHHHH# A X(1); XE; D1; : PRINT USING "##HHH#E A", 1 - PR(1); 1 - PE; D2
1420 NEXT |

1430 S1 = SQR(S1/N)

1440 S2 = SQR(S2/ N)

1450 PRINT

1460 PRINT

1470 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LOS VALORES DEL EVENTO (X) "; S1
1480 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LAS PROBABILIDADES (P) "; S2

1490 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LOS VALORES DEL EVENTO (XO-XE) ";
M1

1500 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LAS PROBABILIDADES (PO-PE) "; M2
1510 PRINT

1520 REM

1530 REM ***** (11) ESTIMA 6 VALORES DEL EVENTO Y EL ERROR ESTANDAR
ASOCIADO

1540 REM

1550 GOSUB 2380

1560 REM

1570 REM ***** (12) OBTIENE 2 TIPOS DE HISTOGRAMAS Y EL VALOR DE JI-
CUADRADA

1580 REM PARA LA PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE DE ESTE
NOMBRE

1590 REM

1600 GOSUB 2740

1610 REM

1620 REM ***** (13) TERMINA

1630 REM

1640 END

1650 REM

1660 REM SUBRUTINA Encuentra el valor de la funcidon de la que se quiere
1670 REM encontrar su raiz. Ella se planteo en el método de

1680 REM maximo verosimilitud

1690 REM

1700 N2=N*N

1710 N3=N2*N

1720D=D* .9

1730 NI =1

174081 =0

175082 =0

1760 S3 =0

1770S4 =0

1780 FORI=1TON

1790 AU =X(l)-D

1800 S1=S1 + AU

1810S2=S2+1/AU

1820 S3=S3 + 1/ (AU * AU)
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1830 S4 = S4 + LOG(AU)

1840 NEXT |

1850 B1=S2/(S2-N2/S1)

1860 A1 =S1/(N *B1)

1870 C1=1/(B1 +2)
1880C2=C1*C1:C3=C2*C1:C4=C3*C1:C6=C5*C1: C7=C6*C1: C9 =
C7*C2

1890 DG =-LOG(C1) - .5 * C1 -.0833333 * C2 + .0083333 * C4 - 3.968254E-03 * C6
-1/(B1+1)-1/B1

1900 F =-N*DG + S4 - N * LOG(A1)

1910 PRINT USING "##H#HH #HHH# ", NI; D; F; A1; B1

1920 IF ABS(F) < TL THEN 2080

1930 W=S1/N-N/S2

1940V =S2 - N2/ S1

1950 DV = S3-N3/(S1*S1)

1960 U = S2

1970 DU = S3

1980 DW =-1+N *S3/(S2* S2)

1990 DB =(V*DU-U*DV)/(V*V)

2000 DA =-S2/N

2010 TG=C1+.5*C2 +.1666667 * C3 - .0333333 * C5 + .0238095238# * C7 -
.0333333 * C9

2020 TG=TG+1/(B1+1)*2+1/(B1*B1)
2030DF=-N*TG*DB-S2-N*DW/W

2040D=D-F/DF

2050 NI = NI +1

2060 IF NI > NP THEN 2080

2070 GOTO 1740

2080 RETURN

2090 REM

2100 REM SUBRUTINA Ordena de mayor a menor un conjunto de datos y estima
2110 REM periodos de retorno y probabilidades de excedencia
2120 REM

2130 FORI=1TON

2140 MA() =1

2150 NEXT |

2160 N1 =N+ 1

2170 FORI=1TON

2180 AX=-1E+10

2190 FORJ=1TON

2200 IF MA(J) = 0 THEN 2250

2210 IF X(J) > AX THEN 2230

2220 GOTO 2250

2230 AX = X(J)

2240 JX=J

2250 NEXTJ

2260 MA(@UX)=0
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2270 B(l)=AX

2280 T()=N1/1

2290 PR(I)=1/N1

2300 NEXT |

2310 FORI=1TON

2320 X(I)=B(l)

2330 NEXT |

2340 RETURN

2350 REM

2360 REM SUBRUTINA Calcula 6 valores del evento y el error estandar asociado
2370 REM
2380 REM
2390 SD(1
2400 SD(4

SD(2) = .8416: SD(3) = 1.2816

6449: SD(5) = 2.0538: SD(6) = 2.3264

2410 PR(1 5 PR(2) = .2: PR(3) = .1

2420 PR(4) = .05: PR(5) = .02: PR(6) = .01

2430 FORJ=1TO 6

2440 T = SD(J)

2450 FI=1/(B+2)+1/((B+2)"2*2)+1/((B+2)~3*6)-1/((B+2)"5*30)
+1/(B+2)A7%42)-1/(B+229)*30)+1/(B+1)"2)+1/BA2

2460 PXA=(BA(1/3)-1/(BA(2/3)*9)+T/(BA(1/6)*3))*3

2470 PXB=(BA(1/3)-1/(B*A(2/3)*9+T/(BA(1/6)*3))A3*(1/(B*2/3)*
0)+2/(BA(5/3)*27)-T/(BA(7/6)*18))*3*A

2480 D1=(1/((B-2)*AM4)*(2*FI*B-((2*B-3)/(B-1)"2))

2490 VA= (1/(N*AA2*D1))*((FI*B)/(B-2)-1/(B-1)"2)

2500 VB =2/(N*D1*Ar4*(B-2))

2510 VD =(B*FI*B-1)/(N*A*2*D1)

2520 CAB=-1/(N*AA3*D1)*(1/(B-2)-(1/(B-1))

2530 CAD=1/(N*A*2*D1)*(1/(B-1)-Fl*B)

2540 CBD =-1/(N*A*3*D1)*(B/(B-1)-1)

2550 ST2 = PXAA2*VA+PXBA2*VB + VD + 2 * PXA * PXB * CAB + 2 * PXA *
CAD + S * PXB * CBD

2560 ST(J) = SQR(ST2)

2570 PQ = PR(J)

2580 GOSUB 3690

2590 XT(J) = XMA

vvvv
II II II II

2600 NEXT J

2610 PRINT " e ALGUNAS ESTIMACIONES Y ERROR ESTANDAR *****"
2620 PRINT

2630 PRINT "periodo de 2 5 10 20 50 100"

2640 PRINT "retorno (afios)"

2650 PRINT

2660 PRINT "evento estimado "; : PRINT USING " #": XT(1); XT(2); XT(3);
XT(4); XT(5); XT(6)

2670 PRINT "error estandar "; : PRINT USING "###H#t# #"; ST(1); ST(2): ST(3);
ST(4); ST(5); ST(6)

2680 PRINT
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2690 RETURN

2700 REM

2710 REM SUBRUTINA Obtiene dos tipos de histograma y el valor de Ji-cuadrada
2720 REM para la prueba de bondad de ajuste de este nombre

2730 REM

2740 IF N > 10 THEN 2760
2750 GOTO 3640

2760 IF N > 20 THEN 2790

2770 NI=5

2780 GOTO 2830

2790 IF N > 30 THEN 2820

2800 NI =10

2810 GOTO 2830

2820 NI = 15

2830 N2 = NI + 1

2840 XG = 0

2850 XC = 1E+11

2860 FOR =1 TON

2870 IF X(I) > XG THEN XG = X(I)
2880 IF X(I) < XC THEN XC = X(I)
2890 NEXT |

2900 RA = XG - XC

2910 DI=RA* 1.1 /NI

2920 Y(1) = XC - RA * .05

2930 IF Y(1) < 0 THEN Y(1) = 0

2940 N(1) = 0
2950 FOR J = 2 TO N2
2960 N(J)=0

2970 Y(J)=Y(J - 1)+ Dl
2980 NEXT J

2990 FORI=1TON

3000 FORJ=N2TO 1 STEP -1

3010 IF X(I) >=Y(J) THEN 3030

3020 NEXTJ

3030 N(J) = N(J) + 1

3040 NEXT |

3050S =0

3060 S1=0

3070 XMA =Y(1)

3080 GOSUB 3930

3090 P1=P

3100 PRINT

3110 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase de la misma longitud) *****"
3120 PRINT

3130 PRINT " Intervalo de clase marcade numero numero"
3140 PRINT " clase observado esperado"

3150 PRINT
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3160 FORJ=1TO NI

3170 MCU)=(YJ)+YJ+1))*.5

3180 XMA=Y(J +1)

3190 GOSUB 3930

3200 NE=(P1-P)*N

3210 P1=P

3220 PRINT USING "######H#HE#", Y(J); : PRINT " - "; : PRINT USING
"B A", Y (J + 1); MC(J); : PRINT USING "#HHH#H#H#H#"; N(J); - PRINT USING
"R Y, NE

3230 S=S+(N@J)-NE)*2/NE

3240 S1=S1+NE

3250 NEXT J

3260 PRINT

3270 PRINT "JI CUADRADA CALCULADAES"; S

3280 PRINT "LA SUMA DE LOS NUMEROS ESPERADOS ES "; S1
3290 Y(1) = -999999.9#

3300 Y(N2) = 9999999.9#

3310N(1)=0

3320 SP =1

3330 PI=1/NI

3340 NE =N/ NI

3350 FORJ=2TO NI

3360 SP =SP -PI

3370 PQ=SP

3380 GOSUB 3690

3390 XE =XMA

3400 Y(J)=XE

3410 N@UJ)=0

3420 NEXT J

3430 FORI1=1TON

3440 FORJ=N2TO 1 STEP 1

3450 IF X(I) >=Y(J) THEN 3470

3460 NEXTJ

3470 N(J)=N)+1

3480 NEXT |

3490 PRINT

3500 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase con el mismo *****"
3510 PRINT " Numero esperado )"

3520 PRINT

3530 PRINT " Intervalo de clase Numero Numero"

3540 PRINT " observado esperado”

3550 PRINT

3560 S =0

3570 FORJ=1TONI

3580 PRINT USING "######H##H#", Y(J); : PRINT " - "; : PRINT USING
"R A", Y(J + 1); 0 PRINT USING "#H#H#H#HH", N(J); - PRINT USING
"R A, NE
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3590 S =S+ (N(J)-NE)*2/NE

3600 NEXT J

3610 PRINT

3620 PRINT "JI CUADRADA CALCULADA ES "; S

3630 GOTO 3650

3640 PRINT "NO SE OBTUVO EL HISTOGRAMA POR QUE EL NUMERO DE
DATOS ES MENOR A 10"

3650 RETURN

3660 REM

3670 REM SUBRUTINA Obtiene el valor x asociado a una distribucién Gamma de
3680 REM tres parametros cuando se conoce una probabilidad de no
excedencia

3690 XMA =0

3700 DQ = 5700

3710 XMA = XMA + DQ
3720 GOSUB 3930

3730 IF P < PQ THEN 3760
3740 XMA = XMA + DQ
3750 GOTO 3720

3760 LI = XMA - DQ

3770 LD = XMA

3780 XMA = (LI + LD) / 2
3790 GOSUB 3930

3800 DIF =P - PQ

3810 IF ABS(DIF) <= .001 THEN 3880
3820 IF DIF <0 THEN 3850
3830 LI = XMA

3840 GOTO 3780

3850 LD = XMA

3860 GOTO 3780

3880 RETURN

3890 REM

3900 REM SUBRUTINA Obtiene la probabilidad de excedencia de una distribucion
3910 REM Gamma de tres parametros asociada al valor x

3920 REM

3930 A1 =-.5748646: A2 = .9512363: A3 = -.6998555: A4 = .4245549: A5 = -
.1010678

3940 A(1) = 6.667135E-02: A(3) = .14945135#: A(5) = .21908636#: A(7) =
26926672#: A(9) = .29552422#4

3950 A(2) = A(1): A(4) = A(3): A(B) = A(5): A(8) = A(7): A(10) = A(9)

3960 R(1) = .97390653#: R(3) = .86506337#: R(5) = .67940957#: R(7) = .43339539#
3970 R(9) = .14887434#

3980 R(2) = -R(1): R(4) = -R(3): R(6) = -R(5): R(8) = -R(7): R(10) = -R(9)

3990 X = 2 * (XMA - D) / A: REM PRINT"X"X

4000 IF X <= 0 THEN 4110

4010 BE=2*B

4020 GOSUB 4400
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4030 G = GA

4040 IF BE > 2.5 THEN 4090

4050 BE=BE +5

4060 GOSUB 4200

4070 GOSUB 4320

4080 GOTO 4130

4090 GOSUB 4200

4100 GOTO 4130

4110 P =1

4120 GOTO 4130

4130 REM PRINT X;B;2*X;2*B;P

4140 RETURN

4150 END

4160R1 =R + 1

4170 R2 = X2 * R1

4180 Y = EXP(-R2) * R1 * B1

4190 RETURN

4200 X2=X/2

4210 B1 =BE - 1

4220S =0

4230 FORJS=1TO 10

4240 R = R(JS)

4250 GOSUB 4160

4260 S=S+AUJS)*Y

4270 NEXT JS

4280 S =S * X2 *"BE

4290 P =S/ GA

4300P=1-P

4310 RETURN
4320F1=(BE-1)*(BE-2)*(BE-3)*(BE-4)* (BE-5)
4330 F2=X"*(BE-1)+((BE-1)*X~*(BE-2))+((BE-1)*(BE-2)*X"(BE-3))+
(BE-1)*(BE-2)*(BE-3)* X" (BE-4))
4340F2=F2+ ((BE-1)*(BE-2)*(BE-3)*(BE-4)* X" (BE-5))
4350 P =1- ((EXP(-X)*F2+S)/F1)/ G
4360 BE=BE -5

4370 RETURN

4380 REM SUBRUTINA Obtiene el valor de la funcion matematica Gamma
4390 REM asociada al valor de B
4400 BB =1: H =BE

4410 IF BE >= 1 THEN 4440

4420 BB =1/BE

4430 GOTO 4490

4440 IF H <= 2 THEN 4480

4450 H=H - 1

4460 BB=BB * H

4470 GOTO 4440

4480 H =H -1
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4490 H2=H*H:H3=H2*H: H4=H2*H2: H5 = H4 * H

4500 GA=(1+A1*H+A2*H2+ A3*H3 + A4 * H4 + A5 * H5) * BB
4510 REM LPRINT "GAMMA ("BE")="GA

4520 REM PRINT "GAMMA ("BE")="GA

4530 RETURN

4540 RETURN

4550 END
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10 REM PROGRAMA GUMBEL

20 REM Ajusta los parametros de una funcion de distribucién

30 REM Gumbel

35 REM (método de maximo verosimilitud)

40 REM

50 REM Manual de Alcantarillado Pluvial, CNA

60 REM

70 REM Oscar Fuentes Mariles

80 REM

90 REM VARIABLES DE ENTRADA

100 REM

110 REM N Numero de datos

120 REM TL tolerancia en el método iterativo para encontraray c
130 REM NP Numero maximo que puede realizar en el método iterativo
140 REM X(I) valor del evento |

150 REM

160 REM

170 DIM X(70), Y(70), Z(70), MA(70), B(70), T(70), PR(70), N(21), MC(21)
180 REM

190 REM ***** (1) LEE DATOS

200 REM

210 READ N, TL, NP

230 FOR1=1TON

240 READ X(I)

250 NEXT |

320 REM

330 REM ***** (2) IMPRIME DATOS CON LOS QUE SE HACE EL AJUSTE
340 REM

350 PRINT

360 PRINT "LOS DATOS A LOS QUE SE AJUSTARA UNA DISTRIBUCION DE
PROBABILIDAD"

370 PRINT

380 PRINT " GUMBEL"

390 PRINT

400 FOR1=1TON

410 PRINT X(1),

420 NEXT |

430 PRINT

440 PRINT

450 REM

460 REM ***** (3) CALCULA PARAMETROS ESTADISTICOS DE LOS DATOS
470 REM

480S1=0

490 S2=0

500 S3 = 0

510 FORI1=1TON

520 S1=S1+X()
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530 X2 = X(I) * X()

540 S2=S2+ X2

550 S3=S3+X2* X(I)

560 NEXT |

570 XT =S1/N

580 S = SQR((S2/N - XT A 2)* (N /(N - 1))

590 A=(S3-3*XT*S2+2*N*XTA3)*N/((N-1)*(N-2))

600G =A/S"3

610 PRINT "LOS DATOS TIENEN ESTOS PARAMETROS ESTADISTICOS:"
620 PRINT

630 PRINT " MEDIA "; XT

640 PRINT " DESVIACION ESTANDAR "; S

650 PRINT " COEFICIENTE DE ASIMETRIA "; G

660 PRINT

670 PRINT

680 REM

690 REM ***** (4) AJUSTA LOS PARAMETROS DE LA DISTRIBUCION
700 REM POR EL METODO DE MOMENTOS

710 REM

730 A=1.2825/S

740B=XT-.45*S

750 PRINT "**xssssxsensxees A JUSTE POR EL METODO DE MOMENTOS
780 PRINT

790 PRINT" A=" A

800 PRINT" B=";B

820 PRINT

830 PRINT "*****xx0x A JUSTE POR EL METODO DE MAXIMO VEROSIMILITUD
840 PRINT

873 PRINT

874 PRINT " lteracion A f(A)"

875 PRINT

910 GOSUB 1930

1010 IF NI > NP THEN 1350

1080 REM

1090 REM ***** (7) IMPRIME LOS PARAMETROS AJUSTADOS

1100 REM

1110 PRINT

1115 PRINT " LOS PARAMETROS AJUSTADOS SON: *

1120 PRINT

1130 PRINT" A=";A

1140 PRINT" B=";B

1160 PRINT

1170 REM

1180 REM ***** (8) CON LOS PARAMETROS AJUSTADOS CALCULA LOS
ESTADISTICOS

333



Regresar

1190 REM

1200 XT =B + .5772157 / A

1210 S=1.2825/A

1230 G =1.14

1240 PRINT

1250 REM

1260 REM ***** (9) ORDENA LOS DATOS Y ESTIMA EVENTOS Y
PROBABILIDADES

1270 REM

1280 PRINT " Con los parametros ajustados por maximo verosimilitud resulta"
1290 PRINT

1300 PRINT "  media "; XT

1310 PRINT "  desviacion estandar "; S

1320 PRINT " coeficiente de asimetria "; G

1330 PRINT

1340 GOTO 1380

1350 PRINT "PARA ENCONTRAR LOS PARAMETROS HACEN FALTA MAS
ITERACIONES "

1360 PRINT

1370 GOTO 1870

1380 PRINT " xxxxssmmmacce DATOS ORDENADOS Y ESTIMACIONES

*hkkkkkkkhhhihiin

1390 PRINT

1400 PRINT" i TR X0 XE XO-XE PO PE PO-PE"
1410 PRINT " observado esperado observada esperada "
1420 PRINT

1430 GOSUB 2420

1440 FORI1=1TON

1510 PE = 1 - EXP(-EXP(-A * (X(I) - B)))

1540 XE =B - LOG(-LOG(1 - PR(1))) / A

1550 D1 = X(l) - XE

1560 D2 = PR(l) - PE

1570 REM

1580 REM ***** (10) CALCULA ERRORES ESTANDAR Y ENCUENTRA
DIFERENCIAS MAXIMAS

1590 REM

1600 IF ABS(D1) > ABS(M1) THEN M1 = D1

1610  IF ABS(D2) > ABS(M2) THEN M2 = D2

1620 S1=S1+D1*D1

1630 S2=S2+D2*D2

1640 PRINT USING "###"; |; : PRINT USING "t ###", T(1); : PRINT USING
S A X(1); XE; D1; : PRINT USING "##t#H# ###"; 1 - PR(1); 1 - PE; D2
1650 NEXT |

1660 S1 = SQR(S1/N)

1670 S2 = SQR(S2/ N)

1680 PRINT

1690 PRINT
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1700 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LOS VALORES DEL EVENTO (X) "; S1
1710 PRINT "ERROR ESTANDAR EN LAS PROBABILIDADES (P) "; S2

1720 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LOS VALORES DEL EVENTO (XO-XE) *;
M1

1730 PRINT "DIFERENCIA MAYOR EN LAS PROBABILIDADES (PO-PE) "; M2
1740 PRINT

1750 REM

1760 REM ***** (11) ESTIMA 6 VALORES DEL EVENTO Y EL ERROR ESTANDAR
ASOCIADO

1770 REM

1780 GOSUB 2670

1790 REM

1800 REM ***** (12) OBTIENE 2 TIPOS DE HISTOGRAMAS Y EL VALOR DE JI-
CUADRADA

1810 REM PARA LA PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE DE ESTE
NOMBRE

1820 REM

1830 GOSUB 3030

1840 REM

1850 REM ***** (13) TERMINA

1860 REM

1870 END

1880 REM

1890 REM SUBRUTINA Encuentra el valor de la funcién de la que se quiere
1900 REM encontrar su raiz. Ella se planteo en el método de

1910 REM maximo verosimilitud. Método de Newton-Raphson.

1920 REM

1921 PRINT

1922 PRINT "********==* AJUSTE POR EL METODO DE MAXIMO VEROSIMILITUD
1923 PRINT

1924 PRINT "lteracion A-L f(A-L)"

1925 PRINT

1930 NI =0

1940S1=0

1950S2=0

1960 S3 =0

1970 FORI=1TON

1980 Y = EXP(-A * X(I))

1990 Z=Y *X(I)

2000 S1=81+Y

2010 S2=8S2+Z

2020 S3=S3+X()*Z

2040 NEXT |

2045 NI = NI + 1

2060 F=8S2-(XT-1/A)* 31

2055 PRINT" ", NI, A, F
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2060 IF ABS(F) <= TL OR NI > NP THEN 2075
2070 DF=(XT-1/A)*S2-(1/(A*A))*S1-S3
2071 A=A-F/DF

2072 GOTO 1940

2075 B=LOG(N/S1)/A

2080 RETURN

2380 REM

2390 REM SUBRUTINA Ordena de mayor a menor un conjunto de datos y estima
2400 REM periodos de retorno y probabilidades de excedencia
2410 REM

2420 FORI=1TON

2430 MA(l)=1

2440 NEXT |

2450 N1 =N +1

2460 FORI=1TON

2470 AX=-1E+10

2480 FORJ=1TON

2490 IF MA(J) = 0 THEN 2540

2500 IF X(J) > AX THEN 2520

2510 GOTO 2540

2520 AX = X(J)

2530 JX=J

2540 NEXTJ

2550 MA@UX)=0

2560 B(l)=

2570 T()=N1/1

2580 PR(l)=1/N1

2590 NEXT |

2600 FORI=1TON

2610 X(I)=B(l)

2620 NEXT |

2630 RETURN

2640 REM

2650 REM SUBRUTINA Calcula 6 valores del evento y el error estandar asociado
2660 REM

2670 REM

2680 SD(1) = 1.1742: SD(2) = 1.802: SD(3) = 2.3118

2690 SD(4) = 2.8282: SD(5) = 3.5171: SD(6) = 4.042

2700 PR(1) = .5: PR(2) = .2: PR(3) = 1

2710 PR(4) = .05: PR(5) = .02: PR(6) = .01

2810 ND = 1/ (A * SQR(N))

2820 FORJ=1TO 6

2850 XT(J) =B - LOG(-LOG(PR(J)))/ A

2880 ST(J)=SD *ND

2890 NEXT J

2900 PRINT"  ***** ALGUNAS ESTIMACIONES Y ERROR ESTANDAR *****"
2910 PRINT
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2920 PRINT "periodo de 2 5 10 20 50 100"
2930 PRINT "retorno (afios)"

2940 PRINT

2950 PRINT "evento estimado "; : PRINT USING "###H#H#HHE#", XT(1); XT(2); XT(3);
XT(4); XT(5); XT(6)

2960 PRINT "error estandar "; : PRINT USING "##HHH#### #";, ST(1); ST(2); ST(3);
ST(4); ST(5); ST(6)

2970 PRINT

2980 RETURN

2990 REM

3000 REM SUBRUTINA Obtiene dos tipos de histograma y el valor de Ji-cuadrada
3010 REM para la prueba de bondad de ajuste de este nombre
3020 REM

3030 IF N > 10 THEN 3050

3040 GOTO 3930

3050 IF N > 20 THEN 3080

3060 NI=5

3070 GOTO 3120

3080 IF N > 30 THEN 3110

3090 NI =10

3100 GOTO 3120

3110 NI =15

3120 N2 = NI + 1

3130 XG =0

3140 XC = 1E+11

3150 FOR1=1TON

3160 IF X(I) > XG THEN XG = X(I)

3170 IF X(I) < XC THEN XC = X(I)

3180 NEXT |

3190 RA = XG - XC

3200 DI=RA*1.1 /NI

3210 Y(1) = XC - RA * .05

3220 IF Y(1) <O THEN Y(1)=0

3230 N(1) = 0
3240 FOR J = 2 TO N2
3250 N(J)=0

3260 Y(J)=Y(J-1)+DI
3270 NEXT J

3280 FOR1=1TON

3290 FORJ=N2TO 1 STEP -1

3300  IF X(I) >= Y(J) THEN 3320
3310 NEXTJ

3320 N(J) = N(J) + 1

3330 NEXT |

3340S =0

3350 S1=0

3380 P1 = 1 - EXP(-EXP(-A * (Y(1) - B)))
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3390 PRINT

3400 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase de la misma longitud) *****"
3410 PRINT

3420 PRINT " Intervalo de clase marcade numero numero"

3430 PRINT " clase observado esperado"

3440 PRINT

3450 FORJ=1TONI

3460 MCUJ)=(YJ)+YJ+1)*.5

3480 PR =1 - EXP(-EXP(-A * (Y(J + 1) - B)))

3490 NE=(P1-PR)*N

3500 P1=PR

3510 PRINT USING "####H#H#H#H A", Y(J); : PRINT " - "; : PRINT USING
"R A", Y(J + 1); MC(J); : PRINT USING "####H#H####", N(J); : PRINT USING
R AR NE

3520 S=S+(N@J)-NE)*2/NE

3530 S1=S81+NE

3540 NEXT J

3550 PRINT

3560 PRINT "JI CUADRADA CALCULADAES"; S

3570 PRINT "LA SUMA DE LOS NUMEROS ESPERADOS ES "; S1
3580 Y(1) = -999999.9#

3590 Y(N2) = 9999999.9#

3600 N(1) =0

3610 SP = 1

3620 PI=1/NI

3630 NE =N/ NI

3640 FORJ=2TO NI

3650 SP=SP-PI

3660 P =SP

3680 XE =B-LOG(-LOG(1-P))/A

3690 Y(J)=XE

3700 N@J)=0

3710 NEXT J

3720 FOR1=1TON

3730 FORJ=N2TO 1STEP 1

3740 IF X(I) >=Y(J) THEN 3760

3750 NEXTJ

3760 N(J)=N)+1

3770 NEXT |

3780 PRINT

3790 PRINT "***** HISTOGRAMA (intervalos de clase con el mismo *****"
3800 PRINT " Numero esperado )"

3810 PRINT

3820 PRINT " Intervalo de clase numero  numero"
3830 PRINT " observado esperado”
3840 PRINT

3850S =0
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3860 FOR J =1 TO NI

3870 PRINT USING "##H### #": Y(J); : PRINT " -"; : PRINT USING
IR Y (J + 1), PRINT USING "##": N(J); - PRINT USING
S A NE

3880 S =S+ (N(J)-NE)*2/NE

3890 NEXT J

3900 PRINT

3910 PRINT "JI CUADRADA CALCULADA ES "; S

3920 GOTO 3940

3930 PRINT "NO SE OBTUVO EL HISTOGRAMA POR QUE EL NUMERO DE
DATOS ES MENOR A 10"

3940 RETURN
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' PROGRAMA AVEHID
' ESTIMACION DE HIDROGRAMAS DE ENTRADA A LA RED DE
ALCANTARILLADO

OAFM
'VARABLES DE ENTRADA
QM = 5: 'QM  Gasto maximo (m3/s)
TLL = 300: "TLL Duraci¢n de la lluvia (s)
TC = 300: "TC  Tiempo de concentracion (s)
DT =1: 'DT  Incremento de tiempo (1 s)

"VARABLES DE SALIDA
'KT  Tiempo (s)
'‘QE  Gasto del hidrograma (m3/s)
'Grafico que muestra la forma del hidrograma
QMAX=QM * 1.5
QMY =QM * 1.25
KTM = TLL + (TC * 1.5)
CTIZz=TC* .5
SCREEN 12
VIEW (150, 10)-(625, 425), 0, 2
WINDOW (-CTIZ, -2)-(KTM, QMAX)
KT = -1
KTA =1
LOCATE 3, 3
PRINT "Tiempo Gasto"
PRINT " (s) (m3/s)"
LINE (0O, 0)-(0, QMY), 15
LINE (0, 0)-(KTM, 0), 15
FORJ=1TO KTM
KT =DT + KT
IF TC < TLL THEN
IF KT <= TC THEN
QE=QM*KT/TC

ELSE
IF KT <=TLL THEN
QE = QM
ELSE

IF KT < TLL + TC THEN
QE = QM * (1 - (KT - TLL) / TC)
ELSE
QE=0
END IF
END IF
END IF
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SELECT CASE KT
CASE 0
KTA =1
CASE TC
KTA =1
CASE TLL
KTA =1
CASE TLL+TC
KTA =1
END SELECT
ELSE
IF KT <=TLL THEN
QE=QM* KT /TLL
ELSE
IF KT <2*TLL THEN
QE=QM* (1 - (KT -TLL)/TLL)
ELSE
QE=0
END IF
END IF
SELECT CASE KT
CASE 0
KTA =1
CASE TLL
KTA =1
CASE TLL * 2
KTA =1
END SELECT

END IF
IF KTA = 1 THEN
PRINT USING "###H#t#  #iH##"; KT; QE
KTA=0
END IF
CIRCLE (KT, QE), .1, 15
NEXT J
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' PROGRAMA AVERED

" TRANSITO DE AVENIDAS EN UNA RED DE ALCANTARILLADO EN REGIMEN
SUBCRITICO

' OAFM

M=70:M1=M+1

DIM A(M1), B(M1), D(M1), Z(M1), U(M1), V(M1), Y(M1), RM(M1), L(M1), C(M1)
DIM P(M), Q(M), R(M), s(M), T(M), W(M), F(M, 4), EBI(M1), EBD(M1), GA(580),
GB(580)

DIM QE(M1), QEV(M1), QBASE(8), QM(M1), TC(M1), NEN(8), NURE(8, 7), NUDA(8,
7)

'+ \JARIABLES DE ENTRADA ***

'FR FRECUENCIA DE IMPRESION DE RESULTADOS No. DE DELTA T
'TH  FACTOR DE PESO USAR 0.9

'G  ACELERACION DE LA GRAVEDAD (9.81m/s2)

‘N COEFICIENTE DE RUGOSIDAD DE MANNING

'DT  INTERVALO DE TIEMPO DT (s)

IT  No. DE ITERACIONES DE CALENTAMIENTO

'NRP NUMERO DE RIOS PARES

'NRIOS NUMERO TOTAL DE RIOS

'E ANCHO DE RANURA SOBRE TUBO (0.5m)

‘TLL DURACION DE LA LLUVIA (s)

'ACHE$ ARCHIVO DE DATOS DE ENTRADA

'ACHR$ ARCHIVO DE RESULTADOS

texx | EE DATOS ***

READ FR, TH, G, N, DT, IC, NRP, NRIOS, TLL, E

DATA 1,.9,9.81,.015,30,375,1,3,1800,.5

ACHRS$ = "C:\manual\MANUA1\RESEJEM.RES"

ACHE$ = "C:\MANUAL\DIACMAN.DAT"

ACHIS$ = "C:\MANUAL\HIDROG.DAT"

OPEN "O", #3, ACHR$

FOR J=1TO NRIOS

READ NW(J): 'Numero de rio
NEXT J
DATA 1,2,3

FOR J=1TO NRIOS

READ SI(J), SF(J), SC(J): 'SI(J) Seccion inicial de rio j
'SF(J) Seccion final del rio j
'SC(J) Seccion de conecci¢n con el rio principal

READ NEN(J) 'NEN(J) Numero de rios que se conectan al rio j

IF NEN(J) > 0 THEN

FOR K=1TO NEN(J)
READ NURE(K, J), NUDA(K, J)
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'NURE(K,J) Nudo del rio j que recibe al rio k
'NUDA(K,J) Nudo del rio k que ingresa al rio |
NEXT K
END IF
NI = SI(J)
NF = SF(J)
PRINT "RIO No. "; J; "NI="; NI; "NF="; NF; "SC="; SC(J)
PRINT "GASTO BASE"
READ QBASE(J) 'Gasto base del rio j
PRINT QBASE(J)
PRINT "HIDROGRAMAS"
FOR | =NI TO NF
READ QM(l), TC(I)
'QM(I) Gasto pico que ingresa en el nudo | (m3/s)
"TC(l) Tiempo pico del gasto que ingresa en el nudo | (min)
TC(l) = TC(l) * 60
PRINT I; QM(l); TC(l)
NEXT |
PRINT "DIAMETROS"
FOR | =NI TO NF

READ D(l) 'Diametros propuestos de cada tuberia (logicos)
PRINT I; D(l)
NEXT |

PRINT " ELEVACIONES Y LONGITUDES"
FOR1=NITO NF

READ Z(I) 'Elevaciones de terreno en cada seccion
L(l)=100 'Longitud del tramo segun se haya seleccionado
NEXT |
PRINT "TIRANTES Y VELOCIDADES INICIALES"
Pl =3.14159
FORI1=NITO NF
Y(I)=.25* D(l)

IF Y(I) < D(I) THEN
s =2*SQR(Y(I) * (D(I) - Y(I)))
B(l)=s
A2=2*Y(I)-D(l)
IF A2 <> 0 THEN
A1 =ATN(s / A2)
IF A2 <0 THEN A1 =A1 + PI
O0=2*(PI-A1)
ELSE
O =PI
END IF
A(l) = .125 * (O - SIN(O)) * D(I) * D(I)
END IF
U(l) = QBASE(J) / A(l)
PRINT I; Y(I); U(l)
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V() = U()

NEXT |
V(NI) =0

IFJ =1 THEN NG = NF
NEXT J
OPEN "I", #1, ACHE$
FORI=1TOO
INPUT #1, AQW$
NEXT |

FOR | =1TO 31

INPUT #1, D(1), Z(1)
'D(I) Diametro de cada tramo
'Z(l) Cota del terreno al inicio de cada tramo
) + D(l)
(1) + D(l) + 2
() (1)

EBI(I) = Z(I
EBD(l)=Z
PRINT I; D
NEXT |
CLOSE #1

FOR J=1TO NRIOS
NI = SI(J)
NF = SF(J)
FOR 1= NITO NF
'READ Y(I), U(l)
Y(I)=.5*D(l)
IF Y(I) < D(I) THEN
s =2*SQR(Y(I) * (D(I) - Y(I)))
B(l)=s
A2=2*Y(I)-D(l)
IF A2 <> 0 THEN
A1 =ATN(s / A2)
IF A2 <0 THEN A1 =A1 + PI
O0=2*(PI-A1)
ELSE
O =PI
END IF
A(l) = .125 * (O - SIN(O)) * D(I) * D(1I)
END IF
U(l) = QBASE(J) / A(l)
PRINT I; Y(I); U(l)
V(I) = U(l)
NEXT |
V(NI)=0
IF J=1THEN NG = NF
NEXT J
'RIO 1
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DATA 1,20,20

DATA 2,5,26,11,31

' GASTO DE ENTRADA

DATA 1

" HIDROGRAMAS

DATA 0.0078,6.40,0.0294,8.13,0.1799,2.20,0.1762,2.58,0.1395,2.81,0.4038,3.32
DATA 0.4038,3.85,0.2276,4.26,0.1799,4.66,0.0624,3.11,0.0330,2.67,0.1432,2.87
DATA 0.3010,3.57,0.1542,2.62,0.0587,2.31,0.1211,4.13,0.1542,4.67,0.2398,4.60
DATA 0.2398,4.86,0.2570,5.04

'DIAMETROS
DATA 1,2,3,4,5,6,7,8,9,10,11,12,13,14,15,16,17,18,19,20
'ELEVACIONES
DATA 1,2,3,4,5,6,7,8,9,10,11,12,13,14,15,16,17,18,19,20
'RIO 2
DATA 21,26,5
DATA 0
' GASTO DE ENTRADA
DATA .1
' HIDROGRAMAS
DATA 0.0184,7.35,0.0538,8.80,0.2203,2.19,0.2166,2.19,0.1028,3.10,0.1028,2.53
'DIAMETROS
DATA 1,2,3,4,5,6
'ELEVACIONES
DATA 1,2,3,4,5,6
'RIO 3
DATA 27,31,11
DATA 0
' GASTO DE ENTRADA
DATA .1
' HIDROGRAMAS
DATA 0.3451,3.12,0.3451,3.05,0.3451,3.42,0.2019,3.05,0.1395,2.45
'DIAMETROS
DATA 1,2,3,4,5
'ELEVACIONES
DATA 1,2,3,4,5
'+ CALCULA CONSTANTES Y DEFINE VARIABLES ***
KM = FR
KT=0
C1=1/TH
C2=(1-TH)/TH
C4=1/(2*TH*G)
C0=1/DT
C3=1/(4*DT)
C5=1/(2*TH*G *DT)
C6=N*N/(4*TH)
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D1=TH
D2=1-TH
NRP1 = NRP + 1

SCREEN 12
VIEW PRINT 1 TO 25

'EMPIEZA PROCESO ITERATIVO ***
KK =0
DO
KK = KK + 1
'RIOS PARES
FOR JK =1 TO NRP
J = NW(JK)
NI = SI(J)
NF = SF(J)
NF2 = NF - 1
NF3 = NF - 2
M = NF - NI
M1 =M+ 1
M2 =M -1
NC = SC(J)
IF J = 8 THEN
YF = Y(NC)
ELSE
YF = SQR(A(NC) * V(NC) / SQR(9.81 * D(NC)))
END IF
Y(NC) = YF
'+ REVISA S| TERMINO EL CALCULO DE " CALENTAMIENTO " ***
IF KK >= IC THEN
'*** SE DA EL GASTO EN LA SECCION INICIAL ***
KT = (KK - IC) * DT
GOSUB 8000
END IF

' CALCULA CARACTERISTICAS GEOMETRICAS
GOSUB 5000

'MPRIME RESULTADOS
IF KM = FR THEN GOSUB 6000
'+ CALCULA PARAMETROS DE VELOCIDADES U & V ***
FOR | = NI TO NF2
11=1+1
C8=L(l)*C5
CA =-C8-C4 * (V(11) - U(l)) - C6 * L(I) * ABS(U(I) + V(11)) * RM(])
CC =C1*(Z(11) - Z(1)) + C2 * (Y(11) - Y(I)) - C8 * (U(l) + V(I1))
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DE = 1/ (CA * (A(l) + A(11)))
CD = A(l) * DE

Cl=A(1)* DE

CG = B(I) / (A(l) + A(I1))

CH = Y(I1) + Y(I)

CF =CG * CH
P(l)=Cl + CG
Q(l) = -Cl + CG
R(l)=CC *CI - CF
s(l)=CD-CG
T(l)=CD + CG
W(l) = CC * CD + CF
NEXT |
'+ FORMA EL SISTEMA DE ECUACIONES LINEALES ***
IF M =1 THEN
Y(NI) = ((QBASE(J) + D1 * QE(NI) + D2 * QEV(NI)) / A(NI) - R(NI) - P(NI) * YF) /
Q(NI)
ELSE
F(1,2) = Q(NI)

F(1, 3) = P(NI)
(1, 4) = (QBASE(J) + D1 * QE(NI) + D2 * QEV(NI)) / A(NI) - R(NI)
(M, 1) = T(NF3)
(M, 2) = Q(NF2) - s(NF3)

F(M, 4) = W(NF3) - RINF2) - P(NF2) * YF + (D1 * QE(NF2) + D2 * QEV(NF2)) /
A(NF2)

N4 = NI - 1

FOR|=2TO M2

= N4 +|

12 =11-1

F(l, 1) = T(I12)

F(l, 2) = Q(Il) - s(lI2)

F(l, 3) = P(ll)

F(I, 4) = W(I12) - R(Il) + (D1 * QE(ll) + D2 * QEV(I)) / A(ll)

NEXT |

FOR JJ = 1 TO NEN(J)

NRR = NURE(JJ, J)

NDD = NUDA(JJ, J)

Il = NRR - NI + 1

F(Il, 4) = F(Il, 4) + (D1 * QE(NDD) + D2 * QEV(NDD) + V(NDD) * A(NDD)) /
A(NRR)

NEXT JJ

'*** RESUELVE EL SISTEMA DE ECUACIONES LINEALES ***
GOSUB 1390

END IF
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t+** CALCULA VELOCIDADES U & V/ ***
FOR | = NI TO NF2
1 =1+1
u(l) = P(I) * Y(11) + Q1) * Y(I) + R()
V(1) = s(l) * Y(11) - T(1) * Y(I) + W(I)
QEV(l) = QE(l)
NEXT |
QEV(NF) = QE(NF)

NEXT JK
KK = KK + 1
'RIOS IMPARES
FOR JK = NRP1 TO NRIOS
J = NW(JK)
NI = SI(J)
NF = SF(J)
NF2 = NF - 1
NF3 = NF - 2
M = NF - NI
M1=M+ 1
M2 =M -1
NC = SC(J)
YF = Y(NC)
Y(NF) = YF

' *** REVISA S| TERMINO EL CALCULO DE " CALENTAMIENTO " ***
IF KK >= IC THEN
' *+« SE DA EL GASTO EN LA SECCION INICIAL ***
KT = (KK - IC) * DT
GOSUB 8000
END IF

' CALCULA CARACTERISTICAS GEOMETRICAS
GOSUB 5000

'MPRIME RESULTADOS
IF KM = FR THEN GOSUB 6000
t#+* CALCULA PARAMETROS DE VELOCIDADES U & V ***
FOR | = NI TO NF2
1=1+1
c8=L()*C5
CA =-C8 - C4 * (V(I1) - U(l)) - C6 * L(I) * ABS(U(I) + V(1)) * RM(1)
CC =C1*(Z(11) - Z(1)) + C2 * (Y(11) - Y(I)) - C8 * (U(l) + V(I1))
DE = 1/ (CA * (A(l) + A(11)))
CD = A(l) * DE
Cl=A(1)* DE
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CG = B(I) / (A(l) + A(I1))
CH = Y(I1) + Y()

CF =CG * CH
P()=Cl + CG
Q(l)=-Cl + CG
R(l)=CC *CI - CF
s(l)=CD - CG
T()=CD + CG

W(l) = CC * CD + CF
NEXT |

'+ FORMA EL SISTEMA DE ECUACIONES LINEALES ***
IF M =1 THEN
Y(NI) = ((QBASE(J) + D1 * QE(NI) + D2 * QEV(NI)) / A(NI) - R(NI) - P(NI) * YF) /
Q(NI)
ELSE
F(1,2) = Q(NI)
F(1, 3) = P(NI)
F(1, 4) = (QBASE(J) + D1 * QE(NI) + D2 * QEV(NI)) / A(NI) - R(NI)
F(M, 1) = T(NF3)
F(M, 2) = Q(NF2) - s(NF3)
F(M, 4) = W(NF3) - R(NF2) - P(NF2) * YF + (D1 * QE(NF2) + D2 * QEV(NF2)) /
A(NF2)
N4 = NI - 1
FOR =2 TO M2
1= N4 +|
2 =11-1
F(l, 1) = T(I12)
F(I, 2) = Q(Il) - s(112)
F(l, 3) = P(ll)
F(I, 4) = W(I12) - R(Il) + (D1 * QE(Il) + D2 * QEV(I)) / A(ll)
NEXT |
IF J =7 THEN
F(4, 4) = F(4, 4) + (D1 * QE(64) + D2 * QEV(64) + V(64) * A(64)) / A(56)
END IF

'*** RESUELVE EL SISTEMA DE ECUACIONES LINEALES ***
GOSUB 1390

END IF
'+ CALCULA VELOCIDADES U & V ***
FOR | = NI TO NF2

11=1+1

U(l) = P(1) * Y(I1) + Q1) * Y(I) + R(l)
V(1) = s(l) * Y(11) - T(1) * Y(I) + W(l)
QEV(1) = QE(l)
NEXT |
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QEV(NF) = QE(NF)
NEXT JK
IF KK > IC THEN
IF KM = FR THEN
KKK = KKK + 1
GB(KKK) = V(NG) * A(NG)
KM = 1
ELSE
KM = KM + 1
END IF
END IF
LOOP WHILE KT <= 7230
CLOSE #3
IGRABAS = "S|"
IF IGRABA$ = "SI" THEN
OPEN "O", #3, ACHIS$
PRINT #3, USING "####"; KKK
FOR | =1 TO KKK
PRINT #3, USING "#### #H #5"; |; GB(1)
NEXT |
CLOSE #3
END IF
1 k%% TERM'NA *k%*
END
1390 ' *** SUBRUTINA PARA RESOLVER EL SISTEMA DE ECUACIONES
LINEALES ***
' (METODO DE DOBLE BARRIDO)
N1 = M: N2 = M2
N3 = N2: N4 = NI - 1

FORI=1TON3
A9 = 1/F(N1, 2)
FORK=1TO 4
F(N1, K) = F(N1, K) * A9
NEXT K
F(N2, 2) = F(N2, 2) - F(N1, 1) * F(N2, 3)
F(N2, 4) = F(N2, 4) - F(N1, 4) * F(N2, 3)
N1 = N2
N2 = N1 -1
NEXT |
F(N1, 4) = F(N1, 4) / F(N1, 2)
Y(N4 + N1) = F(N1, 4)
N2 = N1+ 1
FORI=1TO N3
F(N2, 4) = F(N2, 4) - F(N1, 4) * F(N2, 1)
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Y(N4 + N2) = F(N2, 4)
'PRINT F(N2, 4)
N1 = N2
N2 = N1+ 1
NEXT |
RETURN

1000

VIEW (200, 390)-(600, 475), 0, 2
WINDOW (-1, 138)-(65, 145)
FORI=1TONG - 1

M1=1+1
X=1
X1=N

Y1 =Y() + Z(1): Y2 = Y(I1) + Z(11)
LINE (X, Z(1))-(X1, Z(11)), 3
LINE (X, Y1)-(X1, Y2), 14
LINE (X, EBD(1))-(X1, EBD(I1)), 13
LINE (X, EBI(1))-(X1, EBI(I1)), 4
NEXT |
VIEW (1, 390)-(195, 475), 0, 2
WINDOW (-1, 0)-(360, 10)
FOR I =1TO KKK - 1
M=1+1
LINE (I, GB(I))-(I1, GB(I1)), 15
NEXT |
RETURN

5000 '
'+ CALCULA CARACTERISTICAS GEOMETRICAS ***
FOR I = NI TO NF
IF Y(I) < D(I) THEN
s =2* SQR(Y(I) * (D(I) - Y(I)))
B(l)=s
A2'=2*Y() - D(l)
IF A2 <> 0 THEN
A1 = ATN(s / A2)
IF A2 <0 THEN A1 = A1 + PI
0=2*(Pl-A1)
ELSE
O =PI
END IF
A(l) = .125 * (O - SIN(O)) * D(I) * D(1)
PM=0*D(l)*.5
C(l) = SQR(9.81 * A(l) / B(1))
ELSE
'STOP
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B2 = Y(I) - D(I)
A()=PI*D(l)*D(l)* .25+ B2 * E
PM =PI * D(l) + 2 * B2
B()=E
C(l) = SQR(9.81 * A(l) / B(1))
END IF
RM(1) = A(l) / PM
NEXT |
FOR | = NI TO NF2
11=1+1
B(I) = (B(l) + B(I1)) * L(I) * C3
RM(I) = (2 / (RM(I) + RM(I1))) A 1.33333
NEXT |
RETURN

6000 '
'MPRIME RESULTADOS
LOCATE 1, 1
PRINT "RIO No."; J; " ITERACION"; KK; "TIEMPO"; KT
PRINT "SECC. ELEVACION TIRANTE VELOCIDAD GASTO GASTO ING. Y/D
FR"
PRINT #3, "RIO No."; J; " ITERACION"; KK; "TIEMPO"; KT
PRINT #3, "SECC. ELEVACION TIRANTE VELOCIDAD GASTO GASTO ING. Y/D
FR"
FOR | = NI TO NF2

GA = U(l) * A(l)

PRINT USING " ##Ht #H.1HH 1HH 1 A T A 1A
A 1Y (1) + Z31); Y(I); U(l); GA; QEV(1); Y(I) / D(I); U(l) / C(1)

PRINT #3, USING " #it# #ith it #iH 1 HHHE A A A A
A 1 Y(1) + Z31); Y(I); U(l); GA; QEV(1); Y(I) / D(I); U(1) / C(1)

'LPRINT USING " #it# it it #4120 1 R A
A 1 Y(1) + Z31); Y(I); U(l); GA; QEV(1); Y(I) / D(I); U(l) / C(1)

'IF U(l) / C(l) < 0 THEN STOP

'IF QEV(I) <> 0 THEN STOP

NEXT |

GA = V(NF) * A(NF)

PRINT USING " ##Ht #1111 A A A 1A
##", NF; Y(NF) + Z(NF); Y(NF); V(NF); GA; QEV(NF); Y(NF) / D(NF); V(NF) /
C(NF)

PRINT #3, USING " #it# i1t it HH HHH 1 THEE A S 1
", NF; Y(NF) + Z(NF); Y(NF); V(NF); GA; QEV(NF); Y(NF) / D(NF); V(NF) /
C(NF)

PRINT
GOSUB 1000
RETURN
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8000 ' HIDROGRAMAS DE ENTRADA EN CADA TRAMO
FOR | = NI TO NF
IF TC(l) < TLL THEN
IF KT <= TC(l) THEN
QE(l) = QM(l) * KT / TC(1)
ELSE
IF KT <= TLL THEN
QE(l) = QM(l)
ELSE
IF KT < TLL + TC(l) THEN
QE(l) = QM(I) * (1 - (KT - TLL) / TC(1))
ELSE
QE(l) =0
END IF
END IF
END IF
ELSE
IF KT <= TLL THEN
QE(l) = QM(l) * KT / TLL
ELSE
IF KT <2 * TLL THEN
QE(I) = QM(I) * (1 - (KT - TLL) / TLL)
ELSE
QE(l) = 0
END IF
END IF
END IF
NEXT |
RETURN
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APENDICE D

EJEMPLO DE FACTIBILIDAD PARA EL REUSO DE AGUAS PLUVIALES DEL
VALLE DE MEXICO, PARA SATISFACER LA DEMANDA DE AGUA POTABLE A
MEDIANO PLAZO, A TRAVES DE LA RECARGA DE ACUIFEROS

El problema del abastecimiento de agua para diferentes zonas de nuestro pais ha
obligado a continuar con la sobre-explotacion de los acuiferos, acelerandose con ello
dos problemas, uno el agotamiento del acuifero y el segundo el hundimiento de
ciudades, un ejemplo de esto ultimo se tiene en la ciudad de México y su zona
conurbada.

Sin embargo, esta solucion ha sido insuficiente para resolver el problema en el
mediano plazo, por lo que el reto es aumentar la dotacién sin agotar las fuentes de
suministro actuales ni sobre-explotar las aguas subterraneas locales y al mismo
tiempo hay que lograr esto sin que se efectuen grandes erogaciones para lograrlo.

De lo anterior surgio la conveniencia de analizar a fondo la posibilidad de tratar cierto
caudal de las aguas pluviales que se generan en el valle de México, de tal manera
que se permita la recarga de los acuiferos, con lo que se podria evitar la sobre-
explotacion de las aguas subterraneas, incrementar significativamente la dotacion de
agua potable, a largo plazo atenuar el continuo hundimiento de la ciudad y disminuir
la importacién de agua de otras fuentes alternas.

Actualmente la extraccion de agua de la zona metropolitana de la ciudad de México
(ZMCM) ha sido mayor que la recarga natural por lo que existe un déficit que,
ademas, de disminuir la reserva de agua, ha inducido graves problemas de
hundimiento del suelo en diferentes zonas de la ciudad (Academia de la
Investigacion Cientifica et.al., 1995, DGCOH, 1995d)

Un estudio para analizar el problema del abastecimiento de agua potable, fue
encargado al Instituto de Ingenieria de la UNAM, por la Direccion General de
Construccién y Operacion Hidraulica (DGCOH) del Departamento del Distrito
Federal.

Como se hace en todo trabajo relacionado con este tema, primero se hizo la
prediccion de la poblacion con un horizonte hasta el afio 2010. También, se hizo
necesario buscar las fuentes de captacion a través del agua de lluvia dentro del
valle, se adapt6 las aguas a condiciones de calidad minima de acuerdo con las
normas nacionales e internacionales y se determinaron los sitios de recarga en
funcion de la tecnologia disponible en la literatura técnica. Los resultados de este
trabajo mostraron que:

Una posibilidad para aprovechar el agua de lluvia a futuro, es construir sistemas de
drenaje separados para conducir esta agua directamente a los sitios de captacion y
tratamiento. La factibilidad de realizar estas acciones debe ser el resultado de un
estudio econdmico en el que se contrasten los costos relacionados con la opcion de
recarga con aguas residuales tratadas y la de importacion de agua de fuentes
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externas.

Se considerd que los sitios mas convenientes para la recarga son las que presentan
un mayor abatimiento en los niveles freaticos, mediante pozos de inyecciéon o con
tanques de infiltracion, y segun sea el caso, la seleccion de la zona y el disefio de la
recarga, estaran determinados en ultima instancia por el analisis econdmico de cada
opcion. El disefio particular de cada sistema de recarga dependera de las
condiciones del lugar y de condiciones particulares que habra que definir realizando
pruebas de campo.

Los costos que determinaran la factibilidad del acondicionamiento de las aguas
residuales para la inyeccion, seran los correspondientes al tratamiento ya que los de
captacion y conduccién representan unicamente un 10 % del costo de tratamiento.

Aunque la estimacion de los costos obtenidos en este estudio para la recarga de los
acuiferos por inyeccion, es de caracter preliminar, se piensa que los definitivos seran
competitivos con los inherentes a la captacién y conduccién de agua de otras
cuencas.

Dada la factibilidad técnica de acondicionar las aguas residuales para la recarga de
los acuiferos, se recomendé hacer un estudio de mayor profundidad en el que se
incluya una caracterizacion fisicoquimica y microbiolégica completa de las aguas
residuales factibles de captar y de los acuiferos donde se pretende llevar a cabo la
recarga.

Asimismo, se recomienda iniciar un estudio para el disefio, construccion y operacién
de una planta piloto, con caracteristicas tales, que permita probar la bondad de los
procesos de tratamiento propuestos y precisar la magnitud de los costos
involucrados. También, paralelamente a esto, se sugiere realizar otros para
determinar el nivel de instrumentacion, control y automatizacién requerido para
mantener, de manera continua, la calidad del agua deseada del efluente.

Para simular el funcionamiento de un acuifero que, si bien son de tipo general, no
resultan muy utiles para determinar las caracteristicas que deben tener los pozos
que integran una bateria para satisfacer determinado propdsito. Por ello se
desarroll6 un modelo numérico que permite seleccionar la separacion entre los
pozos, de acuerdo con sus diametros y la profundidad con la que penetran en el
acuifero. Con el fin de presentar una idea de este método, se presenta un ejemplo
para un caso especifico.
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En la parte superior de la Figura 1 se muestra en planta un sector de un acuifero no
confinado que tiene centro en (O), y que es también el centro de una bateria de
pozos. En la parte inferior se indica un corte longitudinal por el eje de simetria,
donde h es la distancia entre el nivel freatico y el fondo del acuifero (espesor del
agua), r es la distancia a que se encuentra h

PLANTA

A
_N

A

PERFIL

Hy= 40 m( T h Ho=30m

Figura 1. Sector en planta de un acuifero no confinado y corte longitudinal por
el eje de simetria

En un acuifero de profundidad Hr = 40 m, espesor de agua H, = 30 m y coeficiente
de permeabilidad Kz = 0.002 m/s, se encuentran instalados cuatro pozos de
profundidad Pp = 25 m, diametro D, = 0.5 m y coeficiente de descarga C, = 0.00585.
Los pozos distan entre si E, = 40 m y en cada uno se ha instalado una bomba de
potencia. P= 90 HP y eficiencia n = 0.8. Cuando el gasto bombeado en cada pozo es
Q = - 0.17 m%s (el signo es negativo por la extraccién) y la bomba esta instalada a
una altura hgo = 1 m, se supone que la carga disponible a la salida de ellas sera Hps
~ 20 m, para lo cual se requiere que Hy, la altura del agua en el pozo sea superior a
1.5 m. Ademas, a una distancia L = 56.67 m del centro de la bateria se han instalado
pozos testigos para los cuales con gasto Q < -0.170 m*/s se han medido los
siguientes valores de h mostrados en la Tabla 1.
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Tabla 1
Q (m¥s) hres (M)

(espesor del agua
en un pozo testigo)

-0.07 28.20
-0.12 26.35
-0.17 24.31

Se desea saber si con gastos de extracciéon Q = -0.170 m®s en cada pozo la carga
disponible a la salida de las bombas sera 20 m y después si por la bateria se podra
ingectar un gasto total de 1 m*/s, de modo que el gasto por pozo fuera de 0.250
m®/s, con un bordo libre no menor de 1.5 m. Si con esta bateria no fuera posible
inyectar éste gasto, se necesita conocer la separacién que deberia haber entre los
cuatro pozos para inyectar el gasto de 1 m¥/s.

METODOLOGIA

Para resolver el sistema de ecuaciones que da solucion a este problema, es
necesario definir las condiciones de frontera, se considera la bateria formada por
cuatro pozos, para ello se podra aprovechar la simetria y trabajar solamente en un
octante como se indica en la Figura 2.

Figura 2. Octante de trabajo.
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Supdngase que el pozo situado en el punto Ip sobre la recta O-B, dista de sus

E, /2

P

vecinos una longitud Ep, de manera que su distancia al centro es =npAr, en

donde np sera el numero de subdivisiones de longitud Dr desde Ip hasta O. Asi
resulta que:

_Ep2
~ 2np

Ar

Si el arco que pasa por Ip se subdivide en arcos de angulo D[], la longitud de cada
uno de ellos sera DC = np Dr D[] o bien, si D[] se expresa en grados:

AC =np Ar T Aol
180

Con el fin de tener una distribucién uniforme de la malla en la proximidad del pozo es
conveniente establecer que AC ~ 2/3Ar de donde resulta que:

Por otra parte, se puede suponer que a la distancia ( N Dr) la disposicion de los
pozos no altera la condicion de flujo hacia ellos y que a esa distancia el desnivel
entre la altura freatica y el fondo del acuifero es HF, de manera que si mediante una
calibracién previa se determinara el valor Ro de la Figura 1, de la férmula

r
QB Ln| -2 |= hg —hl2 resultaria que:

R
HF = [HZ+*9Ln| % |/ K¢
T N Ar
Para satisfacer la condicion anterior es recomendable que np~ N/4, por lo que la

férmula AC =np Ar %Aa" se simplifica a:

3*180
n N

Aoe =

El valor de Aa® debera redondearse a fin de que ns, el numero de subdivisiones en
sentido transversal sea un entero proximo a 45/Aa’°. En esta forma el numero de
puntos de la malla en donde se calculen los valores de h sera:

Nt =(N-1)(ng +1)
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Teniendo en cuenta que entre mayor sea el numero de puntos de la malla el
resultado sera mejor, Nt debera ser compatible con el tipo de computadora y el
lenguaje que se empleen.

Por otra parte, si los puntos de la malla se numeran en orden ascendente de
izquierda a derecha y de abajo hacia arriba, la matriz del sistema de Nt ecuaciones
tendra un ancho de banda AB = ng +1, con lo que se consigue una convergencia
rapida del proceso iterativo.

A partir de la férmula, que se establece a partir del principio de continuidad, donde la
suma de los gastos que ingresan a una celda debe ser igual a la suma de los que
egresan.

Con esto podria formarse la ecuacion correspondiente a cada punto de la malla, de
la manera siguiente:

Para puntos sobre la recta O-A, Figura 2, con excepcion del | = 1 y del | = (N-1)
(ns*+1)-ng, en atencion a la simetria resultara que QU, = QUp y que HP = 0.

En los puntos sobre el arco de | =1 al =ng + 1 con excepcion de los puntos
terminales se considerara que QVg =0y HP = 0.

En los puntos sobre el arco AB se tendra presente que hg permanece constante e
igual a Hr y que HP = 0.

Para los puntos situados en la recta O-B con excepcionde | =Ilp—(ns +1), | =lp el =
Ip + (ns+1) también se tendra en cuenta que QU, = QA, con HP = 0.

En los puntos del interior del octante, salvo | = Ip-1 se usara la ecuacion siguiente
conHP =0

CUA(zhAJ_ - HP)HAM +CVg(2h B ~ HPhg +CU,(2hp —~HPhp +
cV, (2th - HP)nSM —(2C2U, +CVg +CV, )(2h = HP)h,J+1 =
CU,(hiJ ~hp, )+chh§J +CV|h§ —(CVg +CV, +2CU )hf -Q

La cual es una ecuacién lineal no homogénea en donde a partir de valores h,
supuestos se pueden calcular los de h.1) que satisfagan el principio de continuidad y
como esta condicidén se repite para cada uno de los puntos (I) de la malla formada
como se ha indicado, se podra elaborar un sistema de ecuaciones lineales no
homogéneas con tantas ecuaciones como puntos, lo que significa que a partir de
valores arbitrarios de h; se podra calcular valores de hy.1 en un proceso iterativo que
termine cuando en dos iteraciones sucesivas los valores de h; y hy.1 sean
practicamente iguales.

Los puntos | = 1, | = ng+1, | = (N-1) ( ng +1) — ng e | = (N-1) (ng +1) tendran
ecuaciones especiales atendiendo a su doble condicion, ya que en ellos HP = 0.
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La forma que tome la ecuacion anterior, en los puntos | = Ip-1, | = Ip, | = Ip-(ns-1) €
= |lp + (ns+t1) dependera de las condiciones particulares de cada uno; asi, por
ejemplo, haciendo | = lp-1, A=Ilp-2,D==1Ilp,B=lp-1-(ns ¥+1) y S = Ip —

1+(ns+1), para el punto | = Ip —1 los coeficientes de la ecuacién seran:

A(l,B)=2C Vg hg

A(l,A)=2CU hp

A(l,1)=-2(CVg+2CU, +CV,)h; —CUHP
A(1,D)=CU (2hD +HP)

A(1,S)=2CV,h;

El término independiente vale:
B(I) = CVgh3 +CU,(ha +h3 J+CVih3 —(CVg +2CU, +CV, h?

Finalmente, si Hx es el desnivel entre la superficie libre del agua en el pozo y el
fondo de éste, el diametro es DP y CX es el coeficiente de descarga pozo-acuifero y
viceversa, para el caso del bombeo se tendra que:

Q=2n DpHx Cx(hIP _Hx)
Y, cuando se trate de una inyeccion:
Q=2n Dp hip CX(Hx _hIP)

Para el bombeo debera comprobarse que Hx es suficiente para permitir el trabajo de
la bomba vy, para la inyeccién, que el libre bordo LB = Hy —(Hx + HP) garantice que
no se produciran derrames.

RESULTADOS
De la férmula (B.2), ver Sanchez, et. al. 1996

OB Ln[rzj —h2—h?

resulta que:

L”(s?m) (302 hies )n(oéooz)

Asi que mediante los datos de la Tabla 1 se encuentran los resultados de la 2.
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Tabla 2
Q (m’s) Ro (M)
-0.07 593.63
-0.12 835.27
-0.17 983.24

Esto valores permiten establecer que la distancia Ry variara con el gasto de acuerdo
con la férmula siguiente:

R, =593.63+1944.66(Q —0.07)**

De acuerdo con esta férmula para Q = - 0.170 m®/s, resulta que R, = 991.4 m y en
atencion a que 991.4/983.24 = 1.0083 se aceptara el valor de R, dado por ella.

Ahora bien, si se escogen los valores N = 19 y np =4 se concluye que

_Ep/2 402
2np 2*4

Ar =7.0711m

Por la ecuacion (B.22), ver Sanchez, et. al. 1996

Aqe = 2[ 180 :2(180]:9.9?
3\mnp) 3\ 4rn

De manera, que podra adoptarse el valor Aa°®=9° con lo cual habra ng = 45/9 = 5
subdivisiones en sentido transversal, por lo que el numero de puntos de la malla de
acuerdo con la igualdad sera

Nt = (n—1)(ns +1 )= 18 *6 = 108

Este numero es ligeramente inferior que 112, que es el numero de ecuaciones
simultaneas con el que se puede resolver un sistema en una PC, usando lenguaje
BASIC.

Como el ancho de banda serd AB = ng + 1 = 6, se realizan los calculos con ayuda de
un programa suministrando los datos siguientes:

Ar= 7.0711m
AB = 9° n/180° = 0.1571
K:= 0.002 m/s
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Ho= 30m
HP = 40-25=15m

Y, si el gasto bombeado es Q = - 0.170 m3/s, se usard R, = 991.4 m. Con la
subdivision hecha el pozo en el octante estara situado en Ip = 24. Segun estos datos
el programa proporciond los resultados que permitieron elaborar la Figura 3, en
donde se muestran las curvas de nivel del agua y los gastos totales (QU) que fluyen
hacia el pozo. Notese que en los puntos 1 a 6 la altura (h) es practicamente
constante y que otro tanto ocurre en los puntos 37 a 42, de modo que solo en la
proximidad del pozo se registran cambios significativos, o que permite validar las
hipotesis en que se basa el modelo.

0.05 ms
i Escalade QUy
L
I:I 24,24 4—— Nivel del agua, en
(48) 4—— Celda de

Figura 3. Curvas del nivel de agua y gastos hacia el pozo paraQ =-0.17 m%s
con HP =15 m.

Por otra parte, segun el programa utilizado, resulta que hys = 6.11 m, por lo cual de
la férmula (B.26), ver Sanchez et. al. 1996.

Q=2 Dp Hx Cx (hp —HXx)

se obtiene que:
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| 6.11-1/6.112 4 (9.25)
- 2

Hx =2.89m

Como esta altura supera en 1.04 m a la minima permitida (1.5 m), la bomba podra
trabajar sin dificultad.

Por otro lado, el desnivel entre |la salida de la bomba y la superficie libre del agua en
el pozo sera 40+1-(2.89+15) = 23.11 m y la carga que puede suministrar la bomba
sera

90(0.8)

HeoMB = —— o2 = 43.22
BOMB ™ 9.8(0.17) "

De manera que la carga disponible a la salida sera hpis = 43.22-23.17 = 20.11 m,
como se tenia previsto.

Ahora bien, para Q = 0.25 m®s, por la férmula:

R, =593.63+1944.66( |Q - 0.07)"*%

resulta que R, = 1190 m, usando un programa de computo y los datos precedentes
salvo Q = 0.25 m%s y R, = 1190, se obtiene que hzs = 24.755572 m

Dado que se trata de una inyeccion, de la formula
Q = 2nDpH pCx(Hx + HP)
resulta que

H, =24.7572 + 0.25 =25.3066 m

(r) (0.00585) (24.7772)

De esta manera la altura de la superficie libre del agua en el pozo sera 25.3066+15
= 40.3066 > 40 m, es decir que si se inyectan 0.25 m*/s en los pozos distantes 40 m,
el agua se derramaria.

Para definir la separacién entre los cuatro pozos de la bateria requerida para
introducir un total de 1 m®s, se empezara por determinar los bordos libres que se
tendrian introduciendo gastos crecientes cuando las distancias entre pozos fueran
40, 30 y 50 m, es decir haciendo Ip = 24, Ip = 18 e Ip = 30. Para el primer caso
utilizando el programa y la férmula siguiente

R, = 593.63+1944.66(Q —0.07)"°*

se obtienen los resultados mostrados en la Tabla 3.
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Tabla 3
Q(m%/s) Ro(m) Haa (M) LB(m)
0.2 1070 22.8371 1.6862
0.21 1095 23.2254 1.2826

Regresar

Mediante una interpolacién lineal resulta que cuando los pozos distan entre si 40 m,
para tener un bordo libre BL = 1.5 m el gasto inyectable en cada pozo debera ser Q
= 0.2046 m®/s. Con los datos calculados de esta manera se puede concluir que el
gasto inyectable para una separacion E, quedara definido por la ecuacion:

Qny =0.1958 +0.001069(E p —30)*%*%°

Por este motivo, si Qny = 0.25, de la fébrmula anterior se obtiene:

_ (0'25‘0-1958 +30=102.81~103 m

1/0.9156
0.001069 ]

En tales condiciones, si el pozo se mantiene en el punto | = 24, de la formula:

_Ep2
2np

Ar

se tendra que:

1032
2%4

Ar =18.208 m

Y en atencion a que para Q = 0.25 m*/s, se ha encontrado que R, = 1190 m, para
calcular hy4 con un programa deberan introducirse los valores siguientes:

Ar=18.208 m

AB =0.1571

Kc =0.002 m/s

H,=30m

HP =15m

R, =1190 m

De esta manera resulta que hys = 22.8282 m, por lo cual:

0.25
n*0.00585* 22.8282

Hy =22.8282 + =23.424 m
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Por lo cual, el bordo libre sera LB =40 — ( 23.424 + 15 ) = 1.576 m, con lo que se
comprueba que si el espaciamiento entre pozos fuera de 103 m, se podria inyectar
un gasto total por la bateria de 1 m*/s dejando un bordo libre de aproximadamente
1.5m.
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Tabla de conversion de unidades de medida al Sistema Internacional de
Unidades (SI)

OTROS SISTEMAS SISTEMA INTERNACIONAL DE
DE UNIDADES UNIDADES (SI)
UNIDAD SIMBOLO MULTIPLICADO SE CONVIERTE A
POR UNIDAD SIMBOLO
LONGITUD
Pie pie, ft., 0.3048 metro m
Pulgada plg., in, “ 25.4 milimetro mm
PRESION/
ESFUERZO
Kilogram kgdlem® 98,066.5 Pascal Pa
Libra/pulgada® Ib/ plg® ,PSI 6,894.76 Pascal Pa
Atmosfera atm 98,066.5 Pascal Pa
metro de agua m H,O (mca) 9,806.65 Pascal Pa
Mm de mercurio | mm Hg 133.322 Pascal Pa
Bar bar 100,000 Pascal Pa
FUERZA/ PESO
Kilogramo fuerza kgs 9.8066 Newton N
MASA
Libra Ib 0.453592 kilogramo kg
Onza 0z 28.30 gramo g
PESO
VOLUMETRICO
ilogramg kgi/m® 9.8066 N/m® N/m®
Libra /ft® b/ft’ 157.18085 N/m® N/m°
POTENCIA
Caballo de
potencia, CP, HP 745.699 Watt w
Horse Power
Caballo de vapor CV 735 Watt w
VISCOSIDAD
DINAMICA
Poise u 0.01 Mili Pascal mPa.s
segundo
VISCOSIDAD
CINEMATICA
Viscosidad 2
: o % 1 Stoke m°/s (St)
cinematica
ENERGIA/
CANTIDAD DE
CALOR
Caloria cal 4.1868 Joule J
Unidad — térmica BTU 1,055.06 Joule J
britanica
TEMPERATURA
Grado Celsius °C tk=tc + 273.15 Grado Kelvin K

Nota: El valor de la aceleracion de la gravedad aceptado internacionalmente es
de 9.80665 m/s”
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