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PRESENTACION

Uno de los grandes desafios hidricos que enfrentamos a nivel global es dotar de los
servicios de agua potable, alcantarillado y saneamiento a la poblacion, debido, por
un lado, al crecimiento demografico acelerado y por otro, a las dificultades técnicas,

cada vez mayores, que conlleva hacerlo.

Contar con estos servicios en el hogar es un factor determinante en la calidad de vida
y desarrollo integral de las familias. En México, la poblacion beneficiada ha venido
creciendo los Gltimos afos; sin embargo, mientras mas nos acercamos a la cobertura

universal, la tarea se vuelve mas compleja.

Por ello, para responder a las nuevas necesidades hidricas, la administracion del Pre-
sidente de la Reptblica, Enrique Pefia Nieto, esta impulsando una transformacion
integral del sector, y como parte fundamental de esta estrategia, el fortalecimiento
de los organismos operadores y prestadores de los servicios de agua potable, drenaje

y saneamiento.

En este sentido, publicamos este manual: una guia técnica especializada, que contie-
ne los mas recientes avances tecnologicos en obras hidraulicas y normas de calidad,
con el fin de desarrollar infraestructura mas eficiente, segura y sustentable, asi como
formar recursos humanos mas capacitados y preparados.

Estamos seguros de que sera de gran apoyo para orientar el quehacer cotidiano de los
técnicos, especialistas y tomadores de decisiones, proporcionandoles criterios para
generar ciclos virtuosos de gestion, disminuir los costos de operacion, impulsar el
intercambio de volimenes de agua de primer uso por tratada en los procesos que asi
lo permitan, y realizar en general, un mejor aprovechamiento de las aguas superfi-
ciales y subterraneas del pais, considerando las necesidades de nueva infraestructura

y el cuidado y mantenimiento de la existente.

El Gobierno de la Republica tiene el firme compromiso de sentar las bases de una
cultura de la gestion integral del agua. Nuestros retos son grandes, pero mas grande
debe ser nuestra capacidad transformadora para contribuir desde el sector hidrico a

Mover a México.

Director General de la Comision Nacional del Agua
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OBJETIVO GENERAL

El Manual de Agua Potable, Alcantarillado y Saneamiento (M APAS)
esta dirigido a quienes disefian, construyen, operan y administran los
sistemas de agua potable, alcantarillado y saneamiento del pais; busca
ser una referencia sobre los criterios, procedimientos, normas, indi-
ces, parametros y casos de éxito que la Comision Nacional del Agua
(CoNAGUA), en su caracter de entidad normativa federal en materia de
agua, considera recomendable utilizar, a efecto de homologarlos, para
que el desarrollo, operacion y administraciéon de los sistemas se enca-
minen a elevar y mantener la eficiencia y la calidad de los servicios a

la poblacion.

Este trabajo favorece y orienta la toma de decisiones por parte de au-
toridades, profesionales, administradores y técnicos de los organismos
operadores de agua de la Repiiblica Mexicana y la labor de los centros

de ensefianza.
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INTRODUCCION AL DRENAJE PLUVIAL
URBANO

El objetivo principal de un sistema de drenaje pluvial es garantizar el
desalojo del flujo ocasionado por precipitaciones pluviales en la cuenca
o zonas de asentamientos humanos, provocando una minima moles-
tia, peligro y/o dafio a las personas, los bienes, el medio ambiente y la

infraestructura existente.

Sin embargo, la mayoria de los sistemas de alcantarillado de las ciuda-
des de la Reptblica Mexicana fueron construidos tanto para desalojar
el agua que se produce después de su primer uso, denominadas aguas
servidas o residuales, como para evacuar el agua de lluvia, por lo que
se les denomina sistemas combinados. Cuando se presente una lluvia,
que exceda la capacidad de disefo, los sistemas de drenaje combinados
pueden resultar insuficientes y presentarse encharcamientos e inun-
daciones —considerandose a un encharcamiento como una depresion
cerrada, con una lamina delgada de agua sin movimiento (NRCSS,
2003) y una inundacion de acuerdo con el glosario internacional de
hidrologia (OMM/UNESCO, 1974), es el "aumento del agua por arriba
del nivel normal del cauce". En este caso, " nivel normal" se debe en-
tender como aquella elevacion de la superficie del agua que no causa
danos, es decir, inundacion es una elevacion mayor a la habitual en el
cauce, por lo que puede generar pérdidas —, que provocan afectaciones
a la poblacion. Por eso es recomendable que en el disefio de los nuevos
sistemas de drenaje se promueva separar el sanitario del pluvial.
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Este manual tiene el propdsito de apoyar a los ingenieros en el
disefio de sistemas de drenaje pluvial urbano. Los procedimientos des-
critos tienen por objeto fomentar la uniformidad en las practicas de

disefio de drenaje pluvial urbano en todo el pais.

En este manual se proporcionan a detalle aspectos técnicos de disefio
hidrologico e hidraulico que deben ser considerados durante la pla-
nificacion de los sistemas de drenaje de aguas pluviales urbanas. Los
alcances del contenido no incluyen la ordenacion territorial, la admi-
nistracion de las llanuras de inundacion, el disefio de sistemas de tra-

tamiento de aguas pluviales ni la rehabilitacion de canales naturales.

El primer capitulo contiene los conceptos tedricos relacionados con el
drenaje pluvial urbano, la importancia de su ejecucion, las partes que

lo conforman.

El segundo capitulo abarca los aspectos hidrologicos necesarios para
el disenio de redes de drenaje pluvial. Se presenta el analisis tem-
poral y espacial de la lluvia mediante los registros de las estaciones
pluviométricas, pluviograficas y el tiempo de concentracion, entre
otros puntos importantes del proceso hidrologico urbano.

En el tercer capitulo se presenta la forma de analizar el comporta-
miento del agua, una vez que se precipita y entra en contacto con el

terreno.

Los aspectos hidraulicos de la infraestructura requerida en el drenaje
pluvial urbano son objeto de estudio en el capitulo cuarto.

El capitulo quinto, establece los criterios de evaluacion por peligro de
inundacion en zonas urbanas, considerandose la velocidad y tirante de

inundacion como parametros esenciales.



El capitulo seis, comprende el diseno hidraulico de los elementos que
conforman la red de drenaje pluvial. Abarca desde la planeacion del
sistema con un equilibrio en la relacion costo-beneficio hasta la opti-

mizacion de la red.

En el capitulo siete, se describen los requerimientos minimos para la

elaboracion de un proyecto de drenaje pluvial.

Como parte del anexo digital de este manual, se presentan una serie
de ejemplos que refuerzan el contenido y los procedimientos descritos.

XIII






1

DRENAJE PLUVIAL URBANO

1.1 IMPORTANCIA DEL
DRENAJE PLUVIAL

URBANO

En las zonas urbanas, se tiene la necesidad de
desalojar el agua de Iluvia de tal modo que se mi-
tiguen los riesgos para los habitantes, las vivien-
das, los comercios, las industrias y otras areas
que afectan a la poblacion. Sin embargo, la cons-
truccion de edificios, casas, la pavimentacion de
calles, estacionamientos y otras construcciones
modifican el entorno natural y generan superfi-
cies poco permeables; aumentando los volimenes

de escurrimiento.

Asi, la urbanizacion incrementa los volimenes
que escurren superficialmente, debido a la im-
permeabilidad de las superficies de concreto y
pavimento. Esto obliga a disenar los sistemas de
drenaje artificial con mayor capacidad que la que

tenian las corrientes naturales originales.

El drenaje pluvial urbano, tiene como funcion la
captacion y desalojo de las aguas de lluvia hasta
sitios donde se descarguen en los cuerpos de agua,
de tal forma que se reduzcan los dafios e incon-
venientes a los habitantes donde llegan o cruzan

los escurrimientos o que puedan afectar a otras

cercanas.

Un sistema de drenaje esta constituido por una
red de conductos e instalaciones complemen-
tarias, que permiten el desalojo de las aguas
de lluvia y que requieren de su mantenimiento

para su correcta operacion.

Como parte de la planificacion y disefio de sis-
temas de drenaje pluvial (Tabla 1.1) se deben
realizar las siguientes consideraciones (Depart-
ment of Energy and Water Supply, 2013):

« Garantizar que el desalojo de las aguas
pluviales no afecte las zonas aguas abajo;
esto es: viviendas, carreteras, vias de fe-
rrocarril o cualquier otra infraestructura

+ Definir los criterios de riesgo admisible
ante inundaciones

« Evaluar y disminuir el impacto sobre
el trafico peatonal y vehicular durante
el desalojo de aguas pluviales en zonas
urbanas

Ademas de considerarse los niveles de superficie
libre del agua en los cauces a los que descargaran



los sistemas de drenaje pluvial, asociados al pe-
riodo de retorno de disefio para la proteccion de
la poblacion (ver Tabla 6.2).

Uno de los aspectos mas relevantes en el dise-
no de los sistemas de drenaje pluvial urbano es

reducir al minimo los cambios del régimen de

flujo natural del agua en la cuenca y los cuerpos
receptores. Por lo que el disefio no debe limitar-
se al control de la velocidad de flujo y la descarga
maxima. Si se reducen al minimo los cambios
en el volumen de escurrimiento, y por lo tanto
los cambios en el ciclo natural del agua, se pue-
den alcanzar beneficios tales como:

Tabla 1.1 Parametros clave en el disefio de sistemas de drenaje pluvial urbano y los resultados deseados (adaptado de

Department of Energy and Water Supply, 2013)

Eficacia del drenaje

Control de
inundaciones

Volumen de
escurrimiento

Descarga maxima

Velocidad de flujo

Profundidad de flujo

Estética

Infraestructura
y costo de

mantenimiento

Salud publica: El sistema de drenaje debe ser capaz de evitar inundaciones o encharcamientos que
puede ser foco de infecciones y atraer insectos o fauna nociva

El funcionamiento del sistema de drenaje debe garantizar la seguridad de transito para peatones y
vehiculos

Debe minimizar las afectaciones a la infraestructura urbana y a los habitantes ante la ocurrencia de
tormentas

El sistema de drenaje debe proteger las vias de comunicacion de la poblacién ante inundaciones

El funcionamiento del sistema de drenaje debe garantizar la seguridad de transito para peatones y
vehiculos

El sistema de drenaje debe ser adecuado para desalojar el agua ocasionada por la precipitaciéon de
disefio determinada

Control de inundaciones
Debe ser capaz de captar el volumen de agua generado por la precipitacién de diseno
El sistema debe ser resistente a la erosion provocada por el flujo

La descarga del agua pluvial no debe causar afectaciones a los ecosistemas o a los cuerpos
receptores

Control de inundaciones

El funcionamiento debe evitar disputas legales entre el organismo operador y comunidades aguas
abajo

La descarga debe ser tal, que prevenga la erosién en los cuerpos receptores

Debe garantizar el control de inundaciones en los cuerpos receptores y/o zonas aguas abajo de la
descarga

El funcionamiento del sistema de drenaje debe garantizar la seguridad de transito para peatones y
vehiculos

El sistema de drenaje debe ser resistente a la erosion
Se debe priorizar el control de inundaciones

El funcionamiento del sistema de drenaje debe garantizar la seguridad de transito para peatones y
vehiculos

Debe minimizar las afectaciones a la infraestructura urbana y a los habitantes ante la ocurrencia de
tormentas

El sistema de drenaje debe ser acorde al paisaje urbano
Se debe procurar la proteccion de los sistemas naturales de drenaje

La puesta en marcha de un sistema de drenaje debe generar un costo asequible al organismo
operador y la comunidad

Debe ser tal que los requisitos de operacién y mantenimiento permitan la sostenibilidad

El sistema de drenaje pluvial debe ser estructuralmente resistente ante las inundaciones que
superen su capacidad



+  Menor arrastre de contaminantes

« Menor riesgo de inundaciones aguas
abajo

«  Menor riesgo de erosion de los cuerpos
receptores

«  Menor costo en la operacion y mante-

nimiento de la infraestructura pluvial

1.2 NIVEL DE RIESGO
ADMISIBLE EN ZONAS
URBANAS

En el diseno de sistemas de drenaje pluvial se
deben considerar los costos asociados con las
inundaciones. Ya que estos pueden incluir:
la reconstruccion de la infraestructura dana-
da, la rehabilitaciéon de los equipos dafados,
los impactos sobre la economia local, ante el
cierre de los centros de trabajo, los gastos del
Estado y fondos Federales para la atencion de

desastres.

Por lo que los proyectistas de sistemas de dre-
naje pluvial urbano deben considerar en el di-
sefo los siguientes aspectos de seguridad:

« Impacto a un "nivel local" aceptable
para la comunidad, ante la ocurrencia
de una precipitacion de disefio

+ Efecto potencial sobre la comunidad en
términos de tiempo de recuperacion

+ Preservar la integridad de las principa-
les conducciones de drenaje, naturales
y artificiales

El uso de suelo, las condiciones climaticas y el
tipo de precipitacion son distintos de un lugar
a otro. Por lo que la solucion al problema debe-

ra ser acorde a estas condiciones.

El mantenimiento de las tasas de infiltra-
cion natural del agua de lluvia en los suelos de
captacion puede beneficiar en gran medida la
salud ecologica, manteniendo los flujos de aguas
subterraneas naturales. Asi, el diseno del siste-
ma de drenaje pluvial debe reflejar las condicio-
nes locales del suelo y sus tasas de infiltracion

naturales.

Si se desea consultar mas informacion, esta se en-
cuentra disponible en el manual de Estudios Técni-
cos para Proyectos de Agua y Alcantarillado (Parte I
y I) de MAPAS.

1.3 TIPOS DE SISTEMAS DE
DRENAIJE

Los sistemas de drenaje se clasifican como sani-
tarios, cuando conducen so6lo aguas residuales;
pluviales cuando transportan Unicamente aguas
producto del escurrimiento superficial del agua de
lluvia (Tlustraciéon 1.1) y combinados cuando des-

alojan los dos tipos de aguas (Ilustracion 1.2).

Los sistemas combinados tienen la caracteris-
tica de captar tanto las aguas residuales, como
las pluviales, con lo cual el disefo, construccion
y operacion en apariencia es mas econdmico.
En este aspecto, los sistemas separados impli-
can mayores inversiones y pueden resultar me-
nos atractivos especialmente cuando se trate de

sistemas de drenaje nuevos.

Sin embargo, debe tenerse en consideracion que
los problemas a resolver entre el alcantarillado sa-
nitario y el drenaje pluvial urbano son distintos,
siendo el objetivo del segundo el desalojo de es-
currimiento pluvial, que puede poner en riesgo a

la poblacion y la infraestructura de la comunidad.



llustracién 1.1 Sistema de drenaje pluvial (adaptado de Chow et al., 1994)
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llustracién 1.2 Sistema de drenaje combinado (adaptado de Kibler, 1982)

Flujo combinado
de aguas residuales




1.4 COMPONENTES DEL
SISTEMA DE DRENAJE
PLUVIAL URBANO

Los componentes principales de un sistema
de drenaje se agrupan segun la funcion para
la cual son empleados, asi un sistema de dre-
naje pluvial urbano, se integra de las partes

siguientes:

1. Estructuras de captaciéon. Recolec-
tan las aguas a transportar, en el caso
de los sistemas de drenaje pluvial ur-
bano se utilizan bocas de tormenta
como estructuras de captacion, aunque
también pueden existir conexiones do-
miciliarias donde se vierta el agua de
lluvia que cae en techos y patios. En
las captaciones (ubicadas conveniente-
mente en puntos bajos del terreno y a
cierta distancia en las calles) se coloca
una rejilla o coladera para evitar el in-
greso de objetos que obstruyan los con-
ductos, por lo que son conocidas como
coladeras pluviales

2. Estructuras de conduccion. Trans-
portan las aguas recolectadas por las
estructuras de captacion hacia el sitio
de almacenamiento o vertido; repre-
sentan la parte medular de un sistema
de drenaje y se forman por conductos
cerrados y/o abiertos, conocidos como
tuberias y canales, respectivamente.
Por las caracteristicas del sistema de
drenaje se disefian para que el flujo sea
a superficie libre

3. Estructuras de conexion y manteni-
miento. Facilitan la conexi6on y mante-

nimiento de los conductos que forman

la red de drenaje, pues ademas de per-
mitir la conexion de varios conductos,
incluso de diferente didmetro o mate-
rial, también disponen del espacio su-
ficiente para que un operador baje hasta
el nivel de las tuberias y maniobre para
llevar a cabo la limpieza e inspeccion de
los conductos; tales estructuras son co-

nocidas como pozos de visita

. Estructuras de vertido. Son estructu-

ras de descarga terminales que protegen
y mantienen libre de obstaculos la des-
carga final del agua drenada, se disenan
para evitar posibles dafnos al altimo tra-
mo de tuberia, que pueden ser causados
por la corriente a donde descarga la red
o por el propio flujo de salida de la con-
duccion. Para su disefio en su descarga
al cuerpo receptor, deben considerarse
los niveles de superficie libre del agua
asociados al periodo de retorno estable-
cido en el apartado 6.1.8, para protec-
cion a la poblacion. Lo anterior debido a
que éste es mayor al de disefio del siste-

ma de drenaje pluvial

. Obras complementarias. Se considera

dentro de este grupo a las instalaciones
que no necesariamente forman parte
de todos los sistemas de drenaje, pero
que en ciertos casos resultan importan-
tes para su correcto funcionamiento.
Entre ellas se tiene a los carcamos de
bombeo, estructuras de cruce, lagunas
de retenciéon y detencidn, disipadores

de energia, etc.

. Disposicion final. La disposicion final

de las aguas captadas por una red de dre-
naje no es una estructura que forme par-

te del sistema; sin embargo, representa



una parte fundamental del proyecto de
drenaje. Su importancia radica en que si
no se define con anterioridad a la cons-
truccion del proyecto, la descarga de las
aguas pluviales, entonces se pueden pro-
vocar graves danos. En el sitio de vertido
0 aguas abajo de éste

1.4.1 ESTRUCTURAS DE CAPTACION
1.4.1.1 Bocas de tormenta

Las bocas de tormenta son estructuras que reco-
lectan el agua que escurre sobre la superficie del
terreno y la introducen por las rejillas al sistema
de conduccién. Se ubican generalmente aguas
arriba del cruce de calles y en avenidas de im-
portancia, ademas de colocarse en puntos bajos
del terreno evitando la acumulaciéon de agua.
Normalmente estan integradas con una rejilla
que permite el acceso del agua y bloquea el paso
de residuos de tamafios mayores que pueden

obstruir las obras de conduccion.

Generalmente estan constituidas por una caja que
funciona como desarenador donde se depositan las
materias que son arrastradas por el escurrimiento
producto de la lluvia. Existen varios tipos de bocas
de tormenta a los cuales se acostumbra llamarles
coladeras pluviales, de piso, banqueta, combina-
das, longitudinales y transversales.

Las coladeras de piso se instalan formando parte
del pavimento al mismo nivel de la superficie y las
de banqueta se construyen formando parte de la
guarnicion, en caso de tenerse un mayor gasto de
disefio puede utilizarse una combinacion de am-
bas. Las coladeras longitudinales son un tipo espe-

cial de las de banquetas.

Las bocas de tormenta tienen el objetivo de con-
trolar el nivel maximo y el ancho de la lamina de
flujo en las zonas urbanas evitando que se presen-
ten problemas de encharcamiento o inundacion,
la capacidad hidraulica de cada una depende de su

geometria y de las condiciones donde se instala.

Su capacidad debe de ser consistente con la capa-
cidad del drenaje pluvial; su geometria dependera
de las caracteristicas especificas del flujo y de la
region. La eleccion del tipo de obra de captacion
dependera de las condiciones hidraulicas, econ6-

micas y de ubicacion, vea la Tlustracion 1.3.

La capacidad de captacion total de las bocas de
tormenta de una subcuenca o microcuenca, debe
cubrir el gasto de disefio de la misma para el pe-
riodo de retorno seleccionado para dicha cuenca.
El diseno geométrico e hidraulico se presenta en
el capitulo 6.

Para mayor informacion consulte: FHWA (2009),
Campos-Aranda (2010), EPA (1999) y TRHEC
(2006).

1.4.1.2 Lavaderos

Son canales que conducen y descargan el agua
recolectada por las aceras, cunetas y guarniciones
a lugares donde no causen danos a la estructu-
ra del pavimento. Los lavaderos pueden ser de

mamposteria, concreto hidraulico o metalicos.

Los que se construyen con mamposteria o con-
creto hidraulico, generalmente tienen sec-
cion triangular, ya que con esto se logra una
concavidad en su interseccion con el acota-
miento, con lo cual se facilita la entrada del

agua al lavadero. El disefio de estas obras de



llustraciéon 1.3 Tipos de boca de tormenta (adaptado de AlISI, 1985)

c) De banqueta, con
canalizaciones

d) De piso y banqueta e) De piso y banqueta
deprimida

g) Transversal, combinada

con una de piso y banqueta h) De piso ) Longitudinal

llustraciéon 1.4 Geometria de lavadero (adaptado de Sct 2001)
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Talud del terraplén
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captacion estara en funcion de las caracteris-
ticas especificas de sitio y esta regido por la
norma C-CTR-CAR-1-03-006/00 expedida por
la Secretaria de Comunicaciones y Transportes
(Scrt, 2014). La Ilustracion 1.4, presenta un ejem-
plo de configuracion tipica de un lavadero.

1.4.2 ESTRUCTURAS DE
CONDUCCION

Son todas las estructuras que transportan las
aguas recolectadas por las obras de captacion
hasta el sitio de vertido. Se pueden clasificar, en
primera instancia, segtin su importancia dentro

de la red como:

- Atarjeas o red de atarjeas. Son los con-

ductos de menor diametro en la red, a los

llustracién 1.5 Trazo de una red de drenaje

cuales descargan la mayor parte de las
estructuras de captacion

Subcolectores. Son conductos de mayor
diametro que las atarjeas, que reciben
directamente las aportaciones de dos
o mas atarjeas y las conducen hacia los
colectores

Colectores. Son los conductos de mayor
area transversal en la red y representan la
parte medular del sistema de drenaje, tam-
bién pueden ser interceptores, dependien-
do de su acomodo en la red. Su funcion es
reunir el agua recolectada por los subco-
lectores y llevarla hasta el punto de salida
de la red e inicio del emisor

Emisores. Conducen el flujo hasta el pun-
to de vertido o tratamiento. Una red puede

tener mas de un emisor dependiendo del

Simbolos
©) Pozo de visita
> Sentido del escurrimiento
Colector

— Emisor

Red de atarjeas

Predios

Subcolector

_— Cabeza de atarjea

Emisor

A sitio de disposicion final

OG\\ Q\\

Subcolector

o Pozo de visita

0) Cabeza de
atarjea

\

Red de atarjeas

b

@
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tamafio de la localidad. Se le distingue de
los colectores porque no recibe conexiones

adicionales en su recorrido

En la Ilustracion 1.5 se observa el trazo de una red

de drenaje, donde se muestra en distinto color el

colector principal y las conducciones secundarias.

Por otra parte, los conductos pueden clasificarse

segln el tipo de material y método de construc-

cion con que fueron fabricados. Desde el punto

de vista de su construccion, existen dos tipos de

conductos:

Conductos prefabricados. ComtUnmente
se les denomina como “tuberia”, con va-
rios sistemas de uni6n o ensamble, gene-
ralmente de seccion circular. Las tuberias
comerciales mas usuales en México se fa-
brican de los materiales siguientes: concre-

to simple, concreto reforzado, fibrocemen-

to, policloruro de vinilo o PVC y PEAD.
En los Gltimos afios también se ha venido
trabajando con conductos prefabricados de
seccion rectangular

Conductos construidos in situ. Usual-
mente se fabrican de concreto reforzado y
pueden ser estructuras cerradas o a cielo
abierto

A las primeras se les llama cerradas por-
que se construyen con secciones trans-
versales de forma semieliptica, herra-
dura, circular, rectangular o en boveda.
Las estructuras a cielo abierto mas utili-
zadas corresponden a canales de seccion
rectangular, trapezoidal, triangular o
una combinacion de estas. En la Tlus-
tracion 1.6 se presentan las secciones
transversales mas comunes en conduc-
tos cerrados. Las conducciones a super-
ficie libre (cielo abierto) se presentan en
la Ilustracion 1.7

llustracién 1.6 Secciones transversales de conductos cerrados (adaptado de Lewis, 2010)

a) Semieliptica

Vs

d) Rectangular (cajén)

b) Herradura

c) Circular

e) Boveda




llustracién 1.7 Secciones transversales de conductos a cielo abierto (adaptado de Lewis, 2010)

a) Rectangular

¢) Triangular

b) Trapecial

d) Combinada

1.4.3 ESTRUCTURAS DE CONEXION Y
MANTENIMIENTO

Son elementos subterraneos que facilitan la
conexion y el mantenimiento de las obras de
conduccién del sistema, permitiendo conectar

tuberias de diferentes didmetros y/o material.

Se les conoce como pozos de visita o cajas de
visita segtin sus dimensiones y son de vital im-
portancia en la red de alcantarillado, ya que
gracias a estas estructuras se evitan reparacio-
nes complicadas y costosas, vea la Ilustracion
1.8.

1.4.3.1 Pozos de visita
Los pozos de visita son estructuras que per-

miten la inspeccidn, ventilacion y limpieza de

la red de drenaje, su existencia en las redes de
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alcantarillado es fundamental; éstos se ubican
al inicio de las atarjeas, en puntos donde la tube-
ria cambia de diametro, direccion o pendiente y
también donde se requiere la conexion con otras

atarjeas, subcolectores o colectores.

La separacion maxima entre pozos de visita en

tramos rectos se muestra en la Tabla 1.2.

Los pozos de visita se pueden clasificar segin la
funcién y dimensiones de las tuberias:

a) Pozos de visita tipo comtn
b) Pozos de visita tipo especial
©) Pozos tipo caja

d) Pozos tipo caja de deflexion
e) Pozos con caida

f) Pozos con caida libre

g) Pozos con caida adosada

h) Pozos con caida escalonada



llustracién 1.8 Pozos de visita
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Tabla 1.2 Separacion maxima entre pozos

30cm<@<6lcm
69cm<@<122cm
152cm <@ < 244 cm

100 m
125m
150 m

Para diGmetros mayores debera ser autorizada por la autoridad correspondiente

Los componentes esenciales de los pozos de visita

son:

a) Base, que incluye campanas de entrada de
tuberia, espigas de salida de tuberia, me-
dias cafas y banqueta

b) Cuerpo, el cual puede ser monolitico o
contar con extensiones para alcanzar la
profundidad deseada mediante escalones

©) Cono de acceso (concéntrico o excéntrico)

d) Brocal

e) Tapa

Pozos comunes

Los pozos de visita comunes estan formados por

una chimenea de tabique de forma cilindrica en
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la parte inferior y troncoconica en la parte supe-
rior. La cimentacion de estos pozos puede ser de
mamposteria o de concreto. En terrenos suaves
se construye de concreto armado aunque la chi-
menea sea de tabique. En cualquier caso, las ban-
quetas del pozo pueden ser de tabique o piedra.
Todos estos elementos se juntean con mortero ce-
mento-arena. Son suficientemente amplios para
darle paso a una persona y permitirle maniobrar
en su interior. Un brocal de concreto o de fie-
rro fundido, cubre la boca. El piso de los pozos de
visita comunes, es una plataforma en la cual se
localizan canales (medias canas) que prolongan
los conductos. Una escalera de peldafos de fierro
fundido empotrados en las paredes del pozo, per-
mite el descenso y ascenso al personal encargado

de la operacion y mantenimiento del sistema. Los




llustracién 1.9 Pozo de visita comdn

Pozo "A" Pozo "B"
0.90
0.60 Brocal
e
Escalones
con

var. # 8

Variable

Aplanado 1:3

0.90
I u
0.20 | PEDEACEEETY
Mamposteria

de piedra con mortero 1:3

Corte A-A’ Corte C-C”

Notas: 1.76
Acotaciones en metros.

El pozo tipo "A" se usa para profundidades

mayores a 2.50 m.

El pozo tipo "B" se usara para profundidades

menores de 2.50 m y mayores e iguales a

1.10 m.
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pozos de visita comunes tienen un diametro inte-
rior de 1.2 m y se utilizan con tuberia de didametro
maximo de 0.61 m, con entronques de hasta 0.45
m de didmetro y permiten una deflexion maxima

en la tuberia de 90 grados (ver Ilustracion 1.9).
1.4.3.2 Pozos especiales

Este tipo de pozos son de forma similar a los pozos
de visita comunes (construidos de tabique y tie-
nen forma cilindrica en la parte inferior y tronco-
conica en la parte superior), pero de dimensiones
mayores. Existen dos tipos de pozos especiales:

+ Tipo 1, presenta un diametro interior de
1.5 m, se utiliza con tuberias de 0.76

llustracién 1.10 Pozo de visita especial

a 1.07 m de didmetro con entronques
a 90 grados de tuberias de hasta 0.3 m
y permite una deflexiobn maxima en la
tuberia de 45 grados

Tipo 2, el cual presenta 2.0 m de dia-
metro interior, se usa con diadmetros
de 1.22 m y entronques a 90 grados de
tuberias de hasta 0.3 m y permite una
deflexion maxima en la tuberia de 45
grados (ver Ilustracion 1.10).

Pozos caja
Los pozos caja estan formados por el conjunto de

una caja de concreto reforzado y una chimenea
de tabique similar a la de los pozos comunes y es-

0.90

I —

0.60

espesor minimo de lcm

Aplanado con maortero 1:3

H
2
=
g
S+ Concreto
fc=250 kg/cm?
A
0.30 | Mamposteria junteada
0.10x— con mortero cemento
Cama de pedaceria de

Losa de concreto
f’c= 250 kg/cm?
de 1.10x0.30x0.08 m
reforzada con 3 varillas
de3/8"a10 cm

E tabique o tezontle
Corte A-A” Planta
Diametro D A Prof . Min. C E
(m) (m) (m) (m) (m)
0.76 0.91 2.25 1.10 1.70
0.91 1.07 2.35 1.30 1.90 Nota:
1.07 1.24 2.50 1.50 2.10 Acotaciones en metros
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peciales. Su seccion transversal horizontal tiene
forma rectangular o de un poligono irregular. Sus
muros asi como el piso y el techo son de concreto
reforzado, arrancando de éste altimo la chimenea
que al nivel de la superficie del terreno, termina
con un brocal y su tapa, ambos de fierro fundi-
do o de concreto reforzado. Generalmente a los
pozos cuya seccion horizontal es rectangular, se
les llama simplemente pozos caja. Estos pozos no
permiten deflexiones en las tuberias. Existen tres

tipos de pozos caja:

« Tipo 1, que se utiliza en tuberias de 0.76 a
1.07 m de didmetro con entronques a 45
grados hasta de 0.60 m de diametro

- Tipo 2, que se usa en tuberias de 0.76
a 1.22 m de diametro con entronques a
45 grados hasta de 0.76 m de diametro

« Tipo 3, el cual se utiliza en diametros
de 1.52 a 1.83 m con entronques a 45

llustracién 1.11 Pozo caja

grados hasta de 0.76 m de diametro
(ver Iustracion 1.11)

Pozos caja de union

Se les denomina asi a los pozos caja de seccion
horizontal en forma de poligonos irregulares.
Estos pozos no permiten deflexiones en las tu-
berias. Existen dos tipos de pozos caja union:
el tipo 1, se utiliza en tuberias de hasta 1.52 m
de diametro con entronques a 45 grados de tu-
berias hasta de 1.22 m de diametro; y el tipo 2,
el cual se usa en diametros de hasta 2.13 m con
entronques a 45 grados de tuberias hasta de 1.52

m de didmetro (ver Ilustracion 1.12).

Pozos caja de deflexion

Se les nombra de esta forma a los pozos caja a
los que concurre una tuberia de entrada y tienen

Brocal\ 828 Nivel de calle
[
0.20 [ I | |
0.25 | —
Min. 0.60 = — =, Aplanado con mortero 1:3
= J=__espesor minimo 1 cm
) = - =
c = __ . H Escaleradevarilla#38
5 — =
> = — = .
= &= Losa superior
= 128 = HO0ASW
0.25
/ _Losa lateral
1.67 1.22 0.76 1.65
A
0.25 [ Losa inferior © 10.25
<< _Mamposteria junteada
/__—> 1.92 con mortero
Cama de pedaceria
de tabique o tezontle
Corte A- A’ Vist lant
Nota: orte ista en planta
Acotaciones en metros
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llustracién 1.12 Pozo caja unién

T0.45

Min. 0.60

_I_
:‘Ij Variable

RELLELER

0.91a1.22 S—

| |

0.91a1.22

Nota:
Acotaciones en metros

1.52

Planta

s6lo una de salida con un angulo de 45 grados
como maximo. Se utilizan en tuberias de 1.52

a 3.05 m de diametro (ver Ilustracion 1.13).
1.4.3.3 Estructuras de caida

Por razones de caracter topografico o por te-
nerse elevaciones obligadas para las plantillas
de algunas tuberias, suele presentarse la ne-
cesidad de construir estructuras que permitan
efectuar en su interior los cambios bruscos de
nivel.

Las estructuras de caida que se utilizan son:

+ Caidas libres. Se permiten caidas hasta
de 0.50 m dentro del pozo sin la necesidad
de utilizar alguna estructura especial

« Pozos con caida adosada. Son pozos

de visita comunes, a los cuales lateral-

mente se les construye una estruc-
tura que permite la caida en tuberias
de 0.20 y 0.25 m de didmetro con un
desnivel hasta de 2.00 m (ver Ilustracion

1.14)
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llustracién 1.13 Pozo caja de deflexion

Planta

>
>4

Corte B-B”

Escalera marina

Banqueta en pendiente
para evitar azolves

Relleno de concreto
simple f'c=140 Kg/cm

2

Plantilla de concreto simple
de 100 Kg/cm?

Corte C-C”

+ Pozos con caida. Son pozos constituidos
también por una caja y una chimenea
de tabique, a los cuales en su interior se
les construye una pantalla que funciona
como deflector del caudal que cae. Se
construyen para tuberias de 0.30 a 0.76
m de didmetro y con un desnivel hasta de
1.50 metros

+ Estructuras de caida escalonada. Son
estructuras con caida escalonada cuya
variacion es de 0.50 en 0.50 m hasta
llegar a 2.50 m (cinco tramos) como
maximo, que estan provistas de dos
pozos de visita en los extremos, entre
los cuales se construye la caida esca-
lonada; en el primer pozo, se localiza
la plantilla de entrada de la tuberia,
mientras que en el segundo pozo se
ubica su plantilla de salida. Este tipo

16

de estructuras se emplean en tube-
rias con didmetros desde 0.91 hasta de
2.44 m. Como puede observarse en la
[lustracion 1.15.

1.4.3.4 Interconexion de tuberias

Debido a los cambios de diametro de la tuberia
que conforma la red, resulta conveniente definir
la forma correcta de conectar los tubos en los po-
zos de visita. En la Ilustracion 1.16 se indican los
nombres con los que se identifican las partes de
un tubo.

De acuerdo a las caracteristicas del proyecto, se
pueden efectuar las conexiones de las tuberias ha-
ciendo coincidir las claves, los ejes o las plantillas
de los tramos de diametro diferente, como se
muestra en la Ilustraciéon 1.17.



llustracién 1.14 Pozo con caida adosada

—/28r—

Brocal de concreto o
_ 90 S— fierro fundido

=0~ T

Tabique junteado

Aplanado con mortero
con mortero 1:4

1:3 espesor minimo

Sy T
Pedaceria de _| 28
tabique 40 |—

Corte A-A”

Notas:

Para"d"de 0.20ma 0.60 m: D=1.20 m
Para"d"de 0.76 ma 1.07 m: D=1.50 m
Acotaciones en cm, excepto las indicadas en
otra unidad

= [ /D =

Corte B-B”
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—
120
D
—
° 20
Q ;
Lo LT [} I
Var}ble J_o | }K— N Concreto simple o

200

de 1 cm
L de20a25
Varjable
—vars. ——
— de 1" f Pedaceria de tabique -
— e apisonado
. — % o

Varigble — 20  Bajada de asbesto cemento, =)
— _| —— concreto o tubo vitrificado ‘=
— % —+ =
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llustracién 1.15 Pozo con estructura de caida escalonada

60

-0y
Y T er oG,
Trabe To
4 =
QO
t1 L — Rellenode
E- E 30 100 1 30 concreto
Fe [ R e iy
Trabe
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|
I [
_____________ [ _
Trabey
Muro de tabique
A de 14 cm para A
i’— apoyo de tubos 47
€71 —- -\ — |D |D1 | Ancho

________Triﬁ%L_:__l 1
' l
1L
0.30 5.00 0.30
Planta
Dimensiones generales
Tipo D H B C |ancho| E | D1
91 | 134| 184| 264| 146| 20 | 111 Nota:
I 107] 134| 184| 264| 146 | 20 | 129| Acotaciones en centimetros.
122 134] 184 264| 146] 20 | 148
1 152| 198| 248| 328| 213| 25 | 182
183| 198| 248| 328| 213 | 25 | 219
11 213| 267| 317| 397| 291| 30 | 253
244| 267| 317| 397| 291 | 30 | 2838
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llustracién 1.16 Partes de un tubo

Lomo

~

Clave

>

-
.
......
>

Rasante

Plantilla

Eje

Desde el punto de vista hidraulico es conve-
niente que en las conexiones se igualen los ni-

veles de las claves de los conductos por unir.

Por otra parte, se recomienda que las conexio-
nes a ejes y plantillas se utilicen tnicamente
cuando sea indispensable y con las limitacio-
nes que se indican en la Tabla 1.3, que inclu-

yen los didmetros mas usuales.

1.4.4 ESTRUCTURAS DE VERTIDO

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

1.4.4.1 Estructura de vertido en conductos
cerrados

Cuando la conduccion por el emisor de una red de
drenaje es entubada y se requiere verter las aguas
a una corriente receptora que cuente con cierta
velocidad y direccion, se utiliza una estructura
que encauce la descarga directa a la corriente re-

ceptora y proteja al emisor de deslaves y tapona-
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mientos. Este tipo de estructuras de descarga se
construyen con mamposteria y su trazo puede
ser normal a la corriente (TIlustracion 1.18) o es-

viajado (Ilustracion 1.19).

1.4.4.2 Estructura de vertido en canal a cielo
abierto

En este caso, la estructura de descarga consis-
te 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 terre-
no natural y se permite que la velocidad dis-
minuya antes de ingresar al cuerpo receptor
(Ilustracién 1.20).

Se recomienda que el nivel de arrastre en am-
bos casos (vertido en conductos y a cielo abier-
to) quede por arriba del nivel maximo de la su-
perficie libre del agua para el gasto de disefio
en el cuerpo receptor.

1.4.5 OBRAS COMPLEMENTARIAS

Las obras o estructuras complementarias en un

sistema de drenaje, son estructuras que no siem-

pre forman parte de una red, pero que permi-



llustracién 1.17 Conexidn de tuberias
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Tabla 1.3 Conexiones de tubos

30 P EC. C C C

PEC. PEC. EC. 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
61 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= Didmetro de tubo; P= Conexién a plantillas; E= Conexion a ejes; C= Conexidn a claves.

ten el funcionamiento adecuado. Entre ellas se
pueden mencionar las estaciones de bombeo,
los sifones invertidos, los cruces elevados, las
alcantarillas pluviales, las obras de retencion y

detencion, los puentes, etc.
1.4.5.1 Estaciones de bombeo

Una estacion de bombeo se compone de un
carcamo de bombeo o tanque donde las aguas
son descargadas por el sistema de drenaje y a
su vez son extraidas por un conjunto de bom-
bas cuya funcion es elevar el agua hasta cier-
to punto para vencer desniveles y continuar la
conduccion hasta el vertido final. Se utilizan
cuando:

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

b) Por condiciones topograficas no es posi-
ble 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
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c) 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

1.4.5.2 Estructuras de cruce

Una estructura de cruce permite el paso de la tu-
beria por debajo o sobre obstaculos que de otra
forma impedirian la construccion de una red de

drenaje. Entre éstas se tienen:

Sifones invertidos

Es una estructura de cruce que permite salvar obs-
trucciones tales como arroyos, rios, otras tuberias,
tneles, vias de comunicacion (pasos vehiculares

a desnivel), etc.

Se utilizan para 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 co-
nectados en su parte inferior por una tuberia que
pasa por debajo del obstaculo (Ilustracion 1.21 a
[lustracion 1.25).



llustracién 1.18 Estructura de vertido en conductos cerrados (trazo normal a la corriente)
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llustracién 1.19 Estructura de vertido en conductos cerrados (trazo esviajado)

¥
270

Planta

Talud segtn el angulo
de reposo del material

20

76
Variable

) A FAGAA RAAAR RN
VarlableT ='-§,
s Zampeado con mamposteria de 3ra
‘X n ‘Con mortero - cemento 1:5
| T |

Variable Variable
Corte A - A’

Nota:
Acotaciones en centimetros

23




llustracién 1.20 Estructura de vertido a cielo abierto

B ﬂ: <
T

A 4
Qo |
$ // — Zampead 47?
459 |

. Zampeado con mamp steria de 3ra
Variable ‘

con mortero - cemento 1:5

L%/O >%>
55>
B{%

Zampeado con mamposteria de 3ra
con mortero - cemento 1:5

Variable

% 4
Planta
SRGR. 3
%g@& %
ST g
‘ %AGD%@ ~
AT 3

&
AR

Zampeado con mamposteria de 3ra

con mortero - cemento 1:5 40 mn120 20

Variable  Variable

Corte A- A" Corte B-B”

Nota:
Acotaciones en centimetros

24



llustracién 1.21 Sifén invertido
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llustracién 1.22 Sifén con pozo vertical
Camara de
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entrada Tapa
Colector Colector
afluente

efluente

Compuerta

llustracién 1.23 Sifén con pozo vertical (alternativa 2)
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llustracién 1.24 Sifén con ramales verticales

Camara de Camara de
Tapa entrada salida Tapa
Colector Colector
afluente NA efluente
R
Tuberia

llustracién 1.25 Sifon con camara de limpieza
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— 1 ]
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NA

Compuerta

Compuerta

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.

Cruces elevados

Cuando un trazo tiene que cruzar una concavidad
profunda, se utilizan estructuras ligeras como los
puentes de acero, o de concreto, los cuales so-
portan la tuberia que conduce el agua pluvial

(Ilustracion 1.26). En ocasiones, se utilizan
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puentes carreteros existentes donde se coloca
la tuberia anclandola por debajo o0 a un lado de

la estructura.

Alcantarillas pluviales y puentes

Este tipo de estructuras de cruce son regularmen-
te empleadas en carreteras, caminos e incluso en
ciertas calles en localidades donde se ha respeta-
do el paso de las corrientes naturales (TIlustracion
1.27). 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




llustracién 1.26 Cruce elevado

Pozo de
visita

Pozo de
visita

Estructura de
soporte

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.

Lagunas de retencion

Es un sistema alternativo que consiste en una la-
guna disenada para recibir el escurrimiento pro-
ducido por una tormenta, y luego ser vaciada de
forma gradual. La factibilidad de una laguna de
retencion esta determinada por el area tributaria,
las condiciones morfologicas de la cuenca y espa-

cio disponible, ver la Ilustraciéon 1.28
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1.4.6 DISPOSICION FINAL

Se le llama disposicion final al destino que se le
dara al agua captada por un sistema de drenaje.
En la mayoria de los casos, las aguas se vierten a
una corriente natural que pueda conducir el volu-
men desalojado por el colector pluvial.

Para un correcto funcionamiento de la estructura
de descarga se debe de cumplir el apartado 6.1.8
(Ejemplo 6.4 Revision de la descarga del sistema

de drenaje pluvial a un cuerpo receptor).

Las estructuras de descarga se pueden clasifi-

car en dos tipos:



llustracién 1.27 Alcantarillas pluviales (adaptado de ASCE, 1992)

a) De barril

¢) Entrada (o salida) prefabricada
para alcantarilla de tubo

d) De tubo, a pano

a) Estructura de descarga con conducto
cerrado. Esta se da cuando el emisor
de la red es entubado, generalmente se
requiere verter el agua a una corriente
receptora que posee cierta velocidad y
direccion

b) Estructura de descarga con canal
abierto. Consiste en un canal, cons-
truido generalmente de zampeado de
mamposteria y el ancho se incrementa
gradualmente hasta la corriente recep-
tora, con esto se evita la socavacion del

terreno natural
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El funcionamiento hidraulico del cuerpo recep-
tor no debera comprometer la seguridad aguas
abajo o arriba de la zona de estudio, debiéndo-
se verificar que no se presentardn remanso o
alguna alteracion del agua que se conduce al
cuerpo receptor.

Por otra parte la tendencia actual estd enca-
minada al uso del agua pluvial, ya que pue-
de ser utilizada en el riego de areas verdes en
zonas urbanas, tales como jardines, parques y
camellones; o en zonas rurales en el riego de

cultivos.




llustracién 1.28 Canal-laguna de retencion

Infiltracién

Laguna de retencion

Control de excedencias

_ Pozoared
de drenaje

Asi, un proyecto moderno de drenaje pluvial
urbano puede ser compatible con el medio
ambiente y ser agradable a la poblacion segiin
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. Sin embargo no hay que
olvidar que uno de los objetivos principales del
drenaje pluvial urbano es proteger a la poblacion

contra inundaciones.

1.5 DISENO DE SISTEMAS
DE DRENAJE PLUVIAL
URBANO

El disefio de un sistema de drenaje pluvial
urbano se realiza en varias etapas e involucra
distintas areas de la ingenieria, a continuaciéon
se presenta una breve descripcion de estas eta-
pas y la Ilustracion 1.29 presenta el procedi-
miento en forma esquematica. Cada uno de los
puntos indicados se explicara a detalle en los
capitulos correspondientes.

1. Analisis hidrografico. Una vez caracteri-
zada la precipitacion en la zona de estu-
dio, se debe evaluar el comportamiento

del flujo sobre la superficie del terreno;
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por medio de estudios hidrograficos y geo-
morfologicos se transforman las precipita-
ciones, obtenidas en la primera etapa, en
escurrimiento superficial y se analiza su
recorrido a lo largo de la cuenca, subcuen-
cas y microcuencas de la zona en estudio.
La metodologia para desarrollar esta etapa
se presenta en el capitulo dos

2. Analisis hidrologico. En esta etapa, se re-

copilan los datos de precipitacion histo-
rica, de las estaciones climatologicas cer-
canas al sitio de estudio y por medio de
analisis hidrologicos, estadisticos y pro-
babilisticos , que para cada periodo de re-
torno establecido, definen la intensidad de
precipitacion, la duracién y su variacion a

lo largo del tiempo

3. Andlisis hidraulico. Con los valores obte-

nidos en la etapa anterior se analizan los
efectos del escurrimiento en la zona de
estudio y se proponen alternativas de so-
lucion para mitigar los riesgos asociados,
todo esto a través de analisis hidraulicos
y modelos de simulacion matematica, los
cuales se describen en el capitulo cuatro.
Una vez definida la alternativa mas ade-
cuada, se realiza un disefio geométrico e

hidraulico de los distintos elementos que



llustracién 1.29 Esquema general del disefio de sistemas de drenaje pluvial
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conforman la red de drenaje pluvial.
La informacidn relacionada con esto se

presenta en el capitulo cuatro

4. Evaluacion de peligro por inundacion.

En el capitulo cinco se abordan los cri-
terios internacionales para definir los
mapas de peligro por inundaciéon con
base en los tirantes y velocidades del

escurrimiento producto de la lluvia

5. Diseno de sistemas de drenaje pluvial.

En el capitulo seis se exponen las confi-

guraciones tipicas de las redes de drenaje
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pluvial, se presentan las recomendacio-
nes para velocidades maximas y mini-
mas permisibles; ademas las ventajas y
desventajas de diversos tipos de tuberia
empleados en la construccion del drenaje

pluvial

6. Integracion del proyecto ejecutivo. Al fi-

nal se desarrolla el proyecto ejecutivo que
es la base para construir el sistema dise-
fado en este aspecto, el capitulo seis pre-
senta recomendaciones generales para su

integracion
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ANALISIS HIDROGRAFICO

En este capitulo se exponen los conceptos basicos
a utilizar en el analisis hidrografico de una cuen-
ca, evaluandose los parametros geomorfologicos
de la misma (uso de suelo, pendiente de la cuen-
cay linea de corriente principal) con ayuda de un
Modelo Digital de Elevacion; estableciéndose los
elementos que intervienen en el calculo de los gas-

tos pluviales.

2.1 CONCEPTOS BASICOS
2.1.1 ESCURRIMIENTO E
HIDROGRAMAS

El escurrimiento se define como el agua pro-
veniente de la precipitacion que fluye sobre
la superficie del terreno, y que conforme pasa
el tiempo, se integra a las corrientes para ser
conducida hacia calles, drenaje, rios, lagos y
en la mayoria de las ocasiones hasta el mar
(apartado 3.1.1).

El proposito de los sistemas de drenaje plu-
vial urbanos es controlar y conducir los es-
currimientos 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

disenados de manera eficiente, para esto es
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preciso cuantificar el escurrimiento. Para
ello se utilizan diversos métodos, con los
cuales es posible proponer un hidrograma de
disefio, aunque en ocasiones sélo interesa de-
terminar el gasto maximo para el disefio de
una estructura hidraulica.

Un hidrograma es la variacion del gasto (en
cierta seccion de control) en funcién del tiem-
po. Por ejemplo, al medir el volumen de agua
que pasa a través de una seccion transversal de
un cauce por unidad de tiempo, puede dar lu-
gar a una curva de escurrimiento como la mos-
trada en la Ilustracion 2.1. En ella se aprecian
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 escu-

rrimiento.

Para esta curva de escurrimiento; el hidrogra-
ma resultante para la serie de precipitaciones
de octubre y noviembre, tendra la forma indi-

cada en la Ilustracion 2.2.

La forma del hidrograma mencionado varia de-
pendiendo de una serie de caracteristicas, tanto de
la cuenca donde llueve, como de la propia lluvia.

Entre dichas caracteristicas conviene citar: forma,



tamano, topografia, vegetacion existente, tipo
de suelo y su permeabilidad, entre otras. En
el caso de la lluvia, influye la magnitud, dis-
tribucién espacial y temporal de la misma sobre

el area de la cuenca asi como a través del tiempo.

Aunque la forma de cada hidrograma producido

varia para cada tormenta, es posible identificar de

manera general los siguientes puntos caracteristi-

cos (Ilustracion 2.3):

a) Punto de levantamiento (A). Es donde
la magnitud del gasto comienza a incre-
mentarse por efecto de la lluvia. La ubica-
cion de este punto dependera del tiempo

en que el escurrimiento generado por la

llustracién 2.1 Curva de escurrimiento anual (adaptado de Springall, 1970)
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llustracién 2.2 Hidrograma generado por una tormenta particular (adaptado de Springall, 1970)
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llustracién 2.3 Puntos caracteristicos de un hidrograma (adaptado de Springall, 1970)

Gasto
Rama
ascendente

Rama descendente

/— Curva de recesion

Escurrimiento base

v

b

| Tiempo

lluvia alcanza la seccion donde se regis-
tran los datos del hidrograma en cuestion

b) Pico (B). Es el gasto maximo producido por

la tormenta. En muchos casos, se requiere
conocer este valor con fines de disefio

c) Punto de inflexion (C). Es donde termina

de reflejarse el flujo superficial. A partir de
este punto solo se registra el escurrimien-
to subsuperficial y subterraneo, que tarda
mayor tiempo en abandonar la cuenca

d) Final del escurrimiento directo (D). Se le

da este nombre al punto donde el escurri-
miento registrado proviene ya solamente
del flujo subterraneo. Normalmente se
acepta que sea el punto de mayor curvatu-
ra de la curva de recesion (o de descenso)
del hidrograma
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e) Tiempo de pico (). Es el tiempo que

)

transcurre desde el punto de levanta-
miento hasta el correspondiente al pico
del hidrograma

Tiempo base (t). Se le llama asi al
tiempo que transcurre entre el punto
de levantamiento (punto A) hasta el co-
rrespondiente al final del escurrimiento
directo (D). Corresponde a la duraciéon
del escurrimiento directo

g¢) Rama ascendente. Es la curva de as-

censo del hidrograma, comprendida
entre el punto de levantamiento y el

gasto maximo o pico

h) Rama descendente. Es la curva del hi-

drograma, que parte desde el pico hasta
el final del escurrimiento directo



2.1.2 PENDIENTE DE LA CUENCA

La pendiente de la cuenca tiene una importante
y compleja relacion con la infiltracion, el escurri-
miento superficial, la humedad del suelo y la con-
tribucion del agua subterranea al flujo en los cau-
ces. Es uno de los factores fisicos que controlan el
tiempo del flujo sobre el terreno y tiene influencia
directa en la magnitud de las avenidas o crecidas
(Campos-Aranda, 1988).

A diferencia de un cauce, la pendiente de una
cuenca debe considerar el area total y la topogra-
fia del terreno; con esto se estima una pendiente

media para la cuenca.
2.1.2.1 Criterio de Alvord

El método consiste en calcular la longitud de
cada curva de nivel dentro de la cuenca y es-
timar el area total de la misma. Una vez obte-
nidos estos datos la pendiente de la cuenca se

determina como:

uenca

S PR

Ecuacion 2.1

donde:

= Pendiente de la cuenca
cuenca
(adimensional)
= Desnivel constante entre curvas
de nivel (km)

= Longitud total de las curvas de

cniv

Teniv

nivel dentro de la cuenca (km)

A, = Areade la cuenca (km?)

Es decir, que la pendiente de la cuenca es igual a
la longitud total de curvas de nivel que contiene,
multiplicada por el desnivel constante entre és-

tas y dividida entre el tamano de la cuenca. Para
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drenaje pluvial urbano se recomienda utilizar
intervalos entre 5 y 15 metros. Con el objeto de
obtener resultados confiables y a la vez evitar el
desarrollo tedioso del criterio, se recomienda uti-
lizar intervalos entre curvas de nivel de 30 a 150
metros en cuencas grandes o de fuerte pendiente
(Campos-Aranda, 1988).

Ejemplo 2.1

Calcular con el criterio de Alvord la pendiente

para la cuenca mostrada en la Ilustracién 2.4.
Datos:

Area de la cuenca: 8.68 km?

Distancia entre curvas: 15 m
En la Tabla 2.1 se presenta el calculo de la lon-
gitud para cada curva de nivel a 15 m de la

cuenca.

Solucion:

St‘uenm = 0015km (35-54 km)
S 8.68 km’

=0.0614=6.14 %
2.1.2.2 Criterio de Horton

Este método consiste en trazar una malla sobre
el area de la cuenca en estudio, la cual debera
estar orientada en el sentido del cauce princi-
pal y contar con un eje coordenado (z,y).

Para areas menores o iguales a 250 km? es ne-
cesario 4 cuadros como minimo y para regio-
nes mayores a 250 km? es necesario aumentar
el nimero de cuadros tantos sean necesarios
para lograr una buena aproximacion del valor

de Sc.



llustracién 2.4 Cuenca para ejemplo
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Tabla 2.1 Longitud de la curva de nivel a cada 50 m, cuenca San Roque, Tuxtla Gutiérrez, Chiapas

600 1.10
615 1.47
630 1.58
645 1.84
660 1.84
675 8.75
690 9.62
705 4.96
720 2.70
735 1.25
750 0.43
Total 35.54
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Una vez definida la malla, se mide la longitud
de cada linea contenida dentro de la cuenca y
se cuentan las intersecciones o tangencias de

cada linea de la malla con las curvas de nivel.

La pendiente media de la cuenca en cada direc-

cidn se determina con la ecuacion:

Sz: NJ?DC,S,U— NZ/DC

I, ~ L, Ecuacion 2.2
donde:

D, = Desnivel constante entre curvas
de nivel (km)

NyN, = Numero total de intersecciones
y tangencias de las lineas de la
malla en la direccién z y y con
las curvas de nivel

LyL, = Longitud total de las lineas de la
malla en la direccion z y y
dentro de la cuenca (km)

SyS, = Pendiente de la cuenca en cada

una de las direcciones de la

malla (km/km)

Por dltimo, la pendiente media de la cuenca segin
Horton, se calcula con la ecuacion:

g, =ND.secO — (N:+N,)D.sech
” Ly (L. + L)

Ecuacion 2.3

donde:
0 = Esel angulo entre las lineas de
la malla y las curvas de nivel
(grados)
L, = Lz+Ly (km)
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D, = Equidistancia entre curvas de
nivel (m)
N = NN,

A causa de lo laborioso que resulta la determina-
cion del valor 6, Horton recomienda que este sea
igual a 1.67 o en su defecto igual a 1. En la practi-
ca resulta igualmente eficaz considerar el valor de
S_como el promedio aritmético de las pendientes
Sy Sy como pendiente de la cuenca.

2.1.2.3 Pendiente de una linea de corriente

Cuando se tiene definida una linea de corriente
principal en la cuenca (a partir del criterio del nd-
mero de orden subcapitulo 3.1), subcuenca o mi-
crocuenca, la pendiente media puede calcularse
como el desnivel entre los extremos de la corrien-
te dividida entre su longitud medida en planta,

observe la Ilustracion 2.5.

Se= —Allqwm Ecuacién 2.4
Tlc

donde:

S, = Pendiente de la linea del cauce
(adimensional)

e = Desnivel entre los extremos del

cauce (m)

l = Longitud total de la linea del

Tlc
cauce proyectada en el plano

horizontal (m)

El uso de este método se presenta en el ejemplo

del apartado 2.3.2 Lineas de corriente.

Meétodo de Taylor - Schwarz

Este método considera que el rio se forma de una

serie de canales con pendientes uniformes, cuyo



llustracién 2.5 Pendiente de la linea de corriente

Elevacion (mshm)

Perfil de la linea de corriente

v

Distancia (km)

lTVﬂ

tiempo de recorrido es igual al del rio. Consis-
te en dividir el cauce en n tramos (los tramos
corresponden a la division del cauce entre cada
curva de nivel), y posteriormente calcular la

pendiente media como (Aparicio, 1989):

_ L ’
Sie = [an% Ecuacidén 2.5
1 Sz

donde:
S, = Pendiente media del cauce
(adimensional)
l, = Longitud total del cauce (m)
S = Pendiente del tramo %

(adimensional)
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Longitud del tramo 7 (m)
Nimero de tramos

Esta ecuacidn tiene una mayor aproximaciéon
conforme se utilice un mayor nimero de tra-
mos en los que se subdivide el rio. Esta ecua-
cion es ampliamente recomendada para el cal-

culo de la pendiente del cauce principal.
Criterio de la pendiente compensada

En este criterio, la pendiente promedio del cau-
ce principal se obtiene por la pendiente de una
linea recta que se apoya en el inicio o salida de
la cuenca y tiene igual area arriba y abajo, res-
pecto al perfil del colector principal, es decir,

el area triangular total bajo la recta es igual al



area bajo el perfil del cauce (Campos-Aranda,
1988). Como puede observarse en la Ilustra-

cion 2.6. La ecuacion del criterio sera:

_ Heawe

ZCCMK?C

Ecuacion 2.6

S,

donde:

Pendiente de la recta que iguala
las areas (a,;=a,) (%)

e Altura en la que se equilibran
las areas a, y a, (m)

Longitud del cauce medido en

cauce

planta (m)

Se recomienda utilizar el método de Taylor -
Schwarz debido a la discretizacion de su longi-
tud, ya que se ajusta mejor a la configuracion

del terreno.

2.1.3 TIEMPO DE CONCENTRACION

El tiempo de concentracion 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:

te=1ts+ 1 Ecuacion 2.7

donde:
t. = Tiempo de concentracion (h)
. = Tiempo de concentracion sobre
la superficie (h)
t = Tiempo de traslado a través de

los colectores (h)

El tiempo de traslado en los colectores se calcu-
la a través de la Ecuacion 2.8:

b= lv Ecuacion 2.8

llustracién 2.6 Criterios de estimacion de la pendiente del cauce principal (adaptado de Campos-Aranda,1988)
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donde:

Tiempo de traslado a través de
los colectores (h)

Velocidad media de traslado del
agua (m/s)

Longitud del tramo 7 en el cual

escurre el agua (m)

Por su parte, para estimar el tiempo de con-
centracion a través de la superficie, se utiliza la
ecuacion propuesta por Kirpich, que se define

como:

_ I, \O7
fos= 0.0003245(—) Ecuacion 2.9

VSi

donde:
t, = Tiempo de concentracion sobre
la superficie natural (h)
l, = Longitud del cauce principal
(m)
S = Pendiente media del cauce

(adimensional)

La formula de Kirpich se obtuvo a partir de
7 cuencas rurales de Tennessee, por lo que su
uso se recomienda para pendientes empina-
das (3 a 10%). Se ha usado ampliamente en las
cuencas de México dando buenos resultados,

tanto para cuencas naturales como urbanas.

Algunos autores han propuesto formulas empi-
ricas para determinar de manera aproximada el
tiempo de concentracion, entre las cuales se pre-
sentan las siguientes (Diaz, 1987):
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Formula de Rowe:

¢

()

t— ( 0.861,° )0385

lem

c

Ecuacion 2.10

donde:

Tiempo de concentracién de la
cuenca (h)

Longitud del cauce principal
(km)

.= Desnivel entre los extremos del
o cauce (km)

= Pendiente del cauce principal al

millar, S, =1 0005,

lem

El tiempo de retraso, es el tiempo que existe en-
tre el centroide de la tormenta y el pico de la
avenida, y para cuencas no aforadas se puede

calcular como:

Ecuacion 2.11

{, = 0.00505( L

donde:
t = Tiempo de retraso (h)
l, = Longitud del cauce principal
(m)
S = Pendiente media del cauce

principal (%)

Formula del Servicio de Conservacion del Suelo
en E.U. (SCS):



lf 115
te = ' Ecuaciéon 2.12

- 3085AMH,
donde:
t, = Tiempo de concentracion (h)
l, = Longitud del cauce principal
(m)

= Desnivel maximo sobre el cauce

cauce

principal (m)

Esta ecuacion fue desarrollada a partir de infor-
macion de cuencas homogéneas con predomi-
nio de flujo sobre el terreno y extension maxi-
ma de 8.1 km?. Generalmente se recomienda
cuando el area de la cuenca se encuentra com-
pletamente pavimentada; para areas mixtas
tiene tendencia a la sobreestimacion; se apli-
can factores de ajuste para corregir efectos de
mejoras en canales e impermeabilizacion de

superficies.

Formula de la Federal Aviation Administration
(1970):

te= 0-7035(1'1;0% Ecuacion 2.13
donde:

Ce = Coeficiente de escurrimiento
del método Racional
(adimensional)

L = Longitud del flujo superficial
(m)

S = Pendiente de la superficie
(m/m)

t = Tiempo de concentracion (h)

Desarrollada por el Cuerpo de Ingenieros de Es-

tados Unidos, considerando informacion sobre el
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drenaje de aeropuertos, valida en cuencas peque-
nas donde el flujo dominante es sobre el terreno.
El método tiene como finalidad ser utilizado en
problemas de drenaje de aeropuertos, pero ha
sido usado frecuentemente para flujo superficial

en cuencas urbanas.

Cabe destacar que el tiempo de concentraciéon
minimo en cuencas urbanas no debe ser me-
nor a 10 min (Martinez, 2005).

A través de modelos digitales de elevacion
(MDE) y programas de computo especializa-
dos, se puede calcular, como parte del modelo
de escurrimiento estos parametros, lo cual se
muestra a detalle en el subcapitulo 2.3.1.

2.2 PROCESO LLUVIA -
ESCURRIMIENTO EN
ZONAS URBANAS

Las cuencas urbanas, son aquellas cuyas con-
diciones se van modificando por efecto de la
mancha urbana conforme pasa el tiempo (mo-
dificacion del entorno), de manera que las ca-
racteristicas 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, me-
diante un modelo de lluvia-escurrimiento, de-

terminar las avenidas.

Es comGn que no se cuente con registros
suficientes de escurrimientos en el sitio de
interés para determinar los parametros ne-
cesarios para el diseno y operacion de obras
hidraulicas. Normalmente, los registros de
precipitaciéon son mas abundantes que los de
escurrimiento y ademas, no se afectan por

cambios en la cuenca, como construcciéon de



obras de almacenamiento, derivacion, talas,

urbanizacion, etc.

Por ello, es conveniente contar con métodos que
permitan determinar el escurrimiento en una
cuenca tomando en cuenta sus caracteristicas y
la precipitacion registrada. Las caracteristicas de
la cuenca se conocen por medio de planos topo-
graficos y de uso de suelo, y la de precipitacion
a través de mediciones directas en estaciones

pluviograficas y pluviométricas.

Los parametros principales que intervienen en
el proceso de conversion de lluvia a escurri-

miento son los siguientes:

- Area de la cuenca

+ Altura total de precipitacién

« 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

La cantidad y la calidad de la informacion
varian considerablemente de un problema a
otro, ya que no siempre se requiere la mis-
ma precision en los resultados. Se han desa-
rrollado una gran cantidad de métodos 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 la lluvia so-
bre una cuenca, existen diferentes métodos, los

cuales se clasifican en:
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a) Métodos empiricos. Consideran que el
escurrimiento provocado por una tor-
menta esta en funcién, principalmente
de las caracteristicas fisicas de la cuenca;
ejemplo de estos métodos, son: el racio-
nal y el grafico aleman

b) Métodos hidrologicos. Consideran que
existe una relacion funcional, general-
mente lineal, entre la distribucion de la
lluvia en el tiempo y el hidrograma a la
salida de la cuenca. Dicha relacion fun-
cional se basa en principios hidrologicos
y puede calibrarse con registros simul-
taneos de lluvias y escurrimientos en
la cuenca que se estudia, sin considerar
explicitamente sus caracteristicas fisi-
cas. Ejemplo de estos métodos es el de la
Curva S, el del hidrograma unitario adi-
mensional y método del Road Research
Laboratory (RRL)

c) Meétodos hidraulicos. Estiman el hidro-
grama en las diferentes partes de la cuen-
ca en estudio mediante las ecuaciones de
conservacion de la masa y la cantidad
de movimiento con diversos grados de
simplificaciéon, considerando explici-

tamente las caracteristicas fisicas de la

cuenca

Para entender mejor el proceso lluvia-escurri-
miento en zonas urbanas, conviene dividirlo
en las siguientes fases sucesivas (ver Ilustracion
2.7).

1. La lluvia es interceptada parcialmente
por la vegetacion (principalmente ramas
y arboles) antes de llegar al suelo

2. Al llegar la lluvia al suelo se presentan
dos fendmenos simultaneos: se infiltra
en el terreno y empieza a mojar la su-

perficie, llenando las depresiones, estos



procesos contintian hasta que se forma
un tirante suficiente para romper la
tension superficial y la intensidad de la
lluvia es mayor que la capacidad de in-
filtracién del terreno; entonces se inicia
el escurrimiento por la superficie
3. Al desarrollarse el escurrimiento ocurren
varios procesos simultaneos:
a. El agua se infiltra con una velocidad
que depende del grado de saturacion
del terreno, intensidad de la lluvia y
volumen de agua almacenado sobre
la superficie
b. Las depresiones mas grandes del te-
rreno se contintian llenando
c. Se produce un flujo en el que los
tirantes y las velocidades varian
continuamente. Este proceso esta

gobernado por las ecuaciones de
continuidad y cantidad de movi-
miento, alimentado con la lluvia
efectiva

. El agua que llega de las cunetas se

acumula primero, hasta que se forma
un tirante suficiente y escurre hacia
las coladeras

. Elagua que llega a las coladeras ingre-

sa al sistema de drenaje, y si su capa-
cidad no es suficiente, contintia escu-

rriendo por la cuneta

. En los colectores de drenaje pluvial

urbano el escurrimiento esta go-
bernado también por las ecuaciones
de continuidad y cantidad de mo-
vimiento. El flujo inicialmente es a

superficie libre; después, cuando la

llustracién 2.7 Fases del proceso lluvia-escurrimiento (adaptado de Hank et al., 1982)

Precipitacion

Océano
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capacidad de los conductos no es su-
ficiente, escurre a presion llegando

en ocasiones a derramarse

Si la intensidad de lluvia se multiplica por el area
de la cuenca en estudio, el fendmeno puede con-
cebirse como un hidrograma de ingreso, del cual
se pierde una parte constituida por lo que se al-
macena en las depresiones y lo que se infiltra en
el subsuelo, y otra parte se regula para formar
almacenamientos temporales en las superficies,

cunetas y drenajes.

Los hidrogramas empleados usualmente para el
diseno de redes de drenaje pluvial urbano no con-
sideran el escurrimiento base, puesto que cuando
no ocurre una precipitacion, no hay flujo sobre
las calles de la comunidad o sobre el terreno de
la cuenca. Por otra parte, ya que éstos son obte-
nidos a partir de los hietogramas calculados en el
capitulo 3, los hidrogramas de disefio muestran
tiempos base desde 10 minutos hasta algunas ho-
ras, dependiendo del tamano de la cuenca y de la
duracion de la lluvia.

Una vez que el agua fluye sobre el terreno, la ve-
locidad de escurrimiento dependera de las con-
diciones fisicas de la superficie. Si las condicio-
nes del terreno dificultan el flujo, una parte del

escurrimiento es almacenado temporalmente en
la cuenca. Este almacenamiento natural tiene un
efecto de atenuacion del escurrimiento, es decir,
reduce la magnitud del flujo de respuesta de la
cuenca. Entre mas vegetacion tiene la cuenca mas

atenuacion ocurre en el flujo.

Cuando ademas, los cauces naturales son rec-
tificados o incluso reemplazados por conductos
artificiales, el resultado es un incremento en el
volumen Yy la velocidad del escurrimiento, lo cual
origina gastos maximos mayores. La urbaniza-
cion de una cuenca modifica el escurrimiento, en
la Tabla 2.2 se describen los efectos hidrologicos

asociados a la urbanizacion.

2.3 CUENCAS URBANAS

En cuencas naturales, la topografia del terreno es
adecuada para la definicién de cuencas, subcuen-
cas y microcuencas (como las que se presentan en
el capitulo 3), sin embargo, cuando se analizan
cuencas urbanas, ademas de la topografia es vital
considerar la infraestructura urbana integrada a

la superficie del terreno.

Considere que el trazo de calles, edificios, par-
ques, etc., influiran en el comportamiento del

flujo, y para poder definir adecuadamente el

Tabla 2.2 Relacién de los efectos hidrolégicos asociados con la urbanizacién (Davis, 1974, retomado de Campos-Aranda,

2010)

Cambio de natural a escasamente urbano
Remocién de la vegetacién
Construccién de casas aisladas

Perforacion de pozos o norias

Decrece la transpiracion
Se incrementa la sedimentacion

Se reduce el nivel freatico

Seincrementa la humedad del suelo, se eleva el nivel fredtico y existe

Construccion de fosas sépticas
Cambio de escasamente urbano a semiurbano

Se nivelan terrenos para construir

contaminacion local

casas Se elimina la sedimentacion y se eliminan cauces pequefos

Se construyen casas y pavimentan
calles freatico

Decrece lainfiltracién, se incrementan las crecientes y disminuye el nivel



Tabla 2.2 Relacién de los efectos hidroldgicos asociados con la urbanizacién (Davis, 1974, retomado de Campos-Aranda,

2010), continuacion

Se cancelan pozos Sube el nivel freatico

Se aprovechan corrientes superficiales  Disminuye el escurrimiento

Se descargan aguas residuales

Cambio de semiurbano a plenamente urbano

Se construyen mas casas, calles,
comercios e industrias

Se descargan mas aguas residuales
Mas pozos abandonados
Seimporta agua de otras cuencas
Se estrechan o invaden los cauces

Se construye el drenaje sanitario y
las plantas de tratamiento de aguas
residuales

Se mejora el drenaje de aguas de
tormenta

Se construyen pozos profundos
Se construyen pozos de recarga

Se aprovecha el agua residual

Se incrementa la contaminacién, mueren los peces, decrece la recreacion
y la calidad de las aguas

Decrece la infiltracion, se incrementan las crecientes y disminuye el gasto
base

Se incrementa la contaminacion
Se eleva el nivel freatico
Se incrementa el escurrimiento

Se incrementa el dafio por las crecientes

Se reduce alin mas la infiltracion y la recarga

Se reducen los dafios por inundaciones y se incrementan los gastos de
descarga

Disminuye la carga piezométrica
Aumenta la carga piezométrica

Se recuperan los acuiferos

comportamiento del escurrimiento, primero debe
definirse adecuadamente la cuenca de estudio y
dentro de esta, las subcuencas y microcuencas, el

proceso de definicién se presenta a continuacion.

Se toma como punto de partida un plano de curvas
de nivel o los puntos de coordenadas z, 4, z, que
se obtienen del levantamiento topografico. Las
curvas de nivel deben abarcar la zona de estudio y
presentar un grado de detalle que permita la deli-
mitacion de las cuencas y microcuencas. Este nivel
de detalle se puede alcanzar con un plano de esca-
la 1:10 000. Complementariamente se requiere el
plano catastral del area de estudio, con el trazo de

calles y manzanas.
El proceso para definir las cuencas es el siguiente:
1. Sobreponer el plano catastral al plano to-

pografico, ambos deben estar en la misma
escala y orientados adecuadamente.
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2. Identificar en las curvas de nivel los
puntos con elevacion mas alta y unirlos
a través de la linea del parteaguas

3. Cuando las lineas trazadas crucen las
manzanas, se deberd tomar en con-
sideracion hacia qué punto de la calle
las construcciones evacuaran el agua
pluvial, de esta manera, se considera la
influencia de la planimetria en la defi-

nicion de las subcuencas

Ejemplo 2.2

1. En la zona de estudio se tiene la topo-
grafia de la Ilustracion 2.8; como pri-
mer paso se sobrepone el plano catas-
tral

2. Tomando en cuenta exclusivamente la
topografia se delimitan los puntos altos
que definen las subcuencas de la zona
(ver Ilustracion 2.9)



llustracion 2.8 Topografia y lotificacion para ejemplo
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llustracién 2.9 Definicién de subcuencas considerando exclusivamente la topografia

§ 2 PN
\I-‘\)”/\\\VA

N
AN

Simbolos

[ Planimetria

:l Subcuencas

== Curvas de nivel

,
=
“/\\\ra XX

/4\&

47



3. Considerando la configuracion de manza-
nas, se ajustan los limites de las subcuen-
cas, tomando en cuenta hacia qué punto
de la calle, los predios descargaran el agua

de lluvia (ver Ilustracion 2.10)

En la actualidad existen programas de computo
que realizan la delimitacién de cuencas, subcuen-
cas y microcuencas apoyados en Sistemas de In-
formacion Geografica (SIG), asi como en softwa-

re de codigo abierto (open source).

Estas herramientas permiten caracterizar la zona
de interés y por lo tanto un mejor disefio del sis-

tema de drenaje pluvial.

2.3.1 MODELO DIGITAL DE
ELEVACIONES (MDE)

Una de las herramientas de utilidad para la de-
terminacion de la configuracion de cuencas y
microcuencas de la zona en estudio es el Modelo
Digital de Elevaciones, el cual es explicado a de-
talle en el apartado 1.6 del manual de Estudios
Técnicos para Proyectos de Agua y Alcantarillado
(Parte I) de MAPAS.

En general, los Modelos Digitales de Elevacion
permiten conocer la elevacion del mismo en
cualquier punto de su area de influencia. Ade-

mas permiten calcular de forma directa, la pen-

llustracién 2.10 Definicién de subcuencas considerando la lotificacién
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diente, los desniveles, las areas factibles de inun-
dacién, las cuencas y subcuencas, entre otros,
por lo que se convierten en una fuente de infor-
macion de gran utilidad para el diseno de sis-
temas de drenaje pluvial (ver Ilustracion 2.11).
La dependencia encargada de la generacion de
este tipo de informacion es el Instituto Nacional
de Estadistica y Geografia (INEGD). Los métodos
que emplea actualmente para la generacion de
los Modelos Digitales de Elevacion son:

« Generacidon a partir del método foto-
gramétrico de correlacion cruzada

«+ Tecnologia LIDAR (acréonimo en inglés
de Light Detection and Ranging, esto es,
“Deteccion y Medicion a través de la
Luz”)

- Digitalizacion de cartografia topografica

Los métodos de interpolacion usados comiin-
mente son: ponderaciéon en funcion inversa de

llustracion 2.11 Modelo Digital de Elevacion (IMTa, 2013)

la distancia, superficies de tendencia, kriging,
triangulacion, interpolacion de parches loca-
les, y rasterizacion adaptada localmente (locally
adaptive gridding).

Si desea obtener mas informacion consulte la
direccion electronica: http://www.inegi.org.
mx/geo/contenidos/datosrelieve/continental/
queesmde.aspx

Los resultados obtenidos mediante este tipo de
herramientas, deben ser analizados por el "lec-
tor" ya que su uso y confiabilidad depende de
la calidad (resolucion) de los MDE vy ésta puede

variar.

Estos modelos pueden visualizarse y procesarse
en aplicaciones informaticas como los Sistemas
de Informacion Geografica (SIG) y el uso de los
Modelos Digitales de Elevacion en conjunto con

otros datos permite el modelado y la creacién de

3580IOO 3600IOO 3620IOO 3640I00

3660IOO 3680I0Cl 3700I00

2056000

.-

-

2054000

0 2052000

2050000

2048000

2046000

T
2056000

2054000

2052000

Simbolo

MDE

2050000

Elevacién msnm

P Maximo: 27
B Minimo: -4

2048000

2046000

0 0.45 0.9 18 27 3.6

e Y 1.5

T T T
366000 368000 370000

2044000




escenarios que facilitan la toma de decisiones

fundamentadas.

El Instituto Nacional de Estadistica y Geografia
(INEGD), dispone a través de su pagina de inter-
net, el Continuo de Modelos Digitales de Eleva-
cion de Terreno LIDAR con una resolucion de
15 m. Ademas, cuenta con un continuo de ele-
vaciones a cada 5 m para algunas ciudades del
pais, que pueden solicitarse en cualquier oficina
del INEGI.

Los modelos digitales de terreno, también de-
nominados MDT, son tedricos pues establecen
relaciones de correspondencia con el terreno
real mediante algoritmos matematicos que son
convenidos a través de soluciones informaticas.
Por lo que son una herramienta adecuada para el

analisis inicial o un anteproyecto.

Sin embargo, para un proyecto de drenaje plu-

vial, siempre sera necesario realizar los le-

vantamientos topograficos y urbanos para
garantizar que el modelodigital de elevacionesre-
presenta adecuadamente la configuracion fisica
del terreno.

Un MDE, ademas de caracterizar la topografia
del sitio puede considerar la elevacion de los pre-
dios, banquetas y manzanas (Ilustracion 2.12).

A través de estos modelos y de herramientas de
computo, se pueden definir cuencas, subcuen-
cas y microcuencas. La Ilustracién 2.13, presen-

ta el calculo de subcuencas y microcuencas.

2.3.2 LINEAS DE CORRIENTE

Una alternativa para el trazo de cuencas, sub-
cuencas y microcuencas es la definicion de 1i-
neas de corriente, estas lineas representan la
direccion y sentido de flujo en funcion de la to-
pografia y el trazo de calles en cuencas urbanas.

llustracion 2.12 Modelo Digital de Elevacion considerando la traza urbana (ImMTa, 2013)
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llustracién 2.13 Delimitacién de microcuencas a través de un MDE (IMTa, 2013)
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El trazo de lineas de corriente puede hacerse, este MDE; se generan, 2 subcuencas que cu-
identificando el punto mas alto de la cuenca y bren el area de estudio (Ilustracion 2.15).
seguir la topografia en sentido descendente, res-

petando el trazo de calles y avenidas. Considere Para el trazo de las microcuencas se utiliza el
que el sentido del flujo siempre va de un pun- método de las lineas de corriente. Si se reali-
to de topografia alto hacia uno mas bajo. Este za de forma manual, es mejor utilizar el plano
proceso se debe desarrollar, calle por calle hasta topografico (Ilustracion 2.8), ya que se pue-
lograr identificar todos los afluentes dentro de den identificar los puntos de topografia altos y
la zona. bajos. Entonces, se identifican los puntos mas

altos de la cuenca y se trazan lineas siguiendo

Los puntos donde se unan dos o mas lineas en el la disminucion de nivel topografico a través de
mismo sentido, indicaran un lugar de encharca- las calles, hasta cubrir toda el area de estudio.
miento potencial. La Ilustracién 2.16, muestra este proceso.
Ejemplo 2.3 Sin embargo, como se menciond previamente,

se puede realizar este trazo a través de progra-
Tomando como punto de partida la topografia y mas de computo. La Ilustracion 2.17 muestra
la lotificacion de la Tlustracion 2.8 se genera el la definicion de lineas de corriente, mediante
Modelo Digital de Elevaciones de la Ilustracion el uso de un sistema de informacion geografica
2.14. Esto se realiz6 con el programa QGis®; con (SIG).
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llustracién 2.14 MDE para el ejemplo

MDE
Simbolos
Valores de elevacion (msnm))|
I 1364.03— 1380.00
[ 1355.24— 1364.03
[]1346.45—1355.24
[ 1334.88—1346.45
[ 1321.00-1334.88

llustracién 2.15 Generacién de subcuencas
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[ 1321.00—1334.88
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llustracién 2.16 Trazo manual de lineas de corriente para la zona de estudio

Simbolos
— Lineas de corriente
[ Planimetria

~~— Curvas de nivel

llustracién 2.17 Trazo de lineas de corriente a través de un programa especializado
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Una vez definidas las lineas de corriente, se pue-
den identificar de forma clara las microcuencas
que conforman el area de estudio. El trazo de
éstas consiste en aislar cada corriente tributaria
hasta que se una con otra y definir su area de
influencia, que para el caso de cuencas urbanas,
dependera principalmente de los limites entre
predios y calles, observe la Ilustracion 2.18,
donde se muestra el area de influencia para la
primer corriente definida. Este proceso se repite
para todas las lineas de corriente; al final se ob-
tuvieron 14 microcuencas las cuales se presen-

tan en la Ilustracion 2.19.

Como se menciond en el apartado 2.1.2, una
vez definidas las lineas de corriente y las mi-
crocuencas, es posible determinar de forma di-
recta la pendiente de la cuenca. Entonces para
la microcuenca Mc 6 de la Tlustracion 2.18, se
determina la pendiente de la linea de corriente
principal de acuerdo con los datos presentados
en la Tlustracion 2.20, la pendiente resulta.

_ 1365—1358

=06 = 0.0173 = 1.73%

Para el caso de este ejemplo se opt6 por reali-
zar el calculo de la pendiente media del cau-
ce con un método simplificado (ver apartado
2.1.2) ; sin embargo se recomienda el uso de
métodos mas confiables como el método de

Taylor y Schwarz.

El siguiente paso es calcular el tiempo de con-
centracion para cada microcuenca de acuerdo
con la Ecuacidén 2.9, presentada en el apartado
2.1.3. Para el caso especifico de la microcuen-

ca Mc 6, el tiempo de concentracion resulta:

£.= 0.0003245( 4 \"
404.06 )

=0.0003245
< v/0.0173

=0.157 horas = 9 min, 25 s

llustracién 2.18 Delimitacién de microcuenca en funcién de las lineas de corriente

Simbolos
Microcuenca Mc6

—> Lineas de corriente

[ planimetria
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llustracién 2.19 Microcuencas de la zona de estudio

v

Simbolos

1 Planimetria
1 Microcuencas

llustracién 2.20 Datos para el calculo de la pendiente

h=1365msnm

h=1358 msnm
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La Tabla 2.3, muestra el calculo de la pendiente
y tiempo de concentraciéon para las 14 micro-
cuencas en estudio, y en la tltima columna se
presentan los valores ajustados de acuerdo con
el tiempo de concentracion minimo para las

cuencas (ver apartado 2.1.3).

2.3.3 USOS DE SUELO

Tal como se indico en el apartado 2.2, parte
del agua que se precipita, escurre superficial-
mente por la cuenca hasta llegar a una zona de
encharcamiento, una obra de captaciéon o a la
salida de la cuenca; otra parte del volumen de
agua, es interceptado por la vegetacion, reteni-
da en depresiones del terreno (charcos), o bien
se infiltra en el suelo. A la parte formada por
la intercepcion, retencion e infiltracion, se le

denomina "pérdida".



Tabla 2.3 Célculo de la pendiente media y el tiempo de concentracion

Mc 1 1361.00 1355.00 202.37
Mc 2 1364.00 1356.00 416.32
Mc 3 1370.09 1356.00 817.52
Mc 4 1365.69 1345.30 756.86
Mc 5 1368.00 1345.00 784.25
Mc 6 1365.00 1358.00 404.06
Mc 7 1356.00 1341.59 658.95
Mc 8 135211 1341.00 451.46
Mc 9 1359.00 1342.00 645.00
Mc 10 1357.59 1328.00 947.70
Mc 11 1356.00 1328.00 1109.72
Mc 12 1351.00 1322.00 125453
Mc 13 1345.00 1333.00 684.45
Mc 14 1341.00 1325.90 498.65

Bajo este razonamiento, del total del volumen
de agua que se precipita, solo una parte debe
ser captada por el sistema de drenaje pluvial.
En cuencas naturales, el porcentaje de "pérdi-
das" puede ser significativo y depender de di-
versos factores como: la evaporacion, infiltra-

cidn, retencion, etc.

Sin embargo, en cuencas urbanizadas, debido
a la pérdida de permeabilidad del suelo (tal
como se presenta en la Tabla 2.2) se reduce la
cantidad y tipo de pérdidas, por lo que, para
efectos de disefno de sistemas de drenaje plu-
vial urbano, éstas pérdidas pueden represen-
tarse como una reduccion, en porcentaje, del
volumen de escurrimiento. Para un analisis
mas profundo de pérdidas de volumen de pre-
cipitacion en cuencas se puede referir a Chow
(1994).
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2.96% 0.075 4.50 10.00
1.92% 0.155 9.27 10.00
1.72% 0.271 16.25 16.25
2.69% 0.215 12.90 12.90
2.93% 0.214 12.83 12.83
1.73% 0.157 9.43 10.00
2.19% 0.209 12.56 12.56
2.46% 0.150 8.97 10.00
2.64% 0.192 11.50 11.50
3.12% 0.241 14.49 14.49
2.52% 0.296 17.76 17.76
2.31% 0.336 20.19 20.19
1.75% 0.235 14.08 14.08
3.03% 0.149 8.94 10

2.3.3.1 Determinacion de escurrimiento
directo

Partiendo de la consideracion, de que las pér-
didas son proporcionales a la intensidad de la
precipitacion, el volumen escurrido V., es igual
al producto del volumen llovido V, por un co-
eficiente Ce llamado “coeficiente de escurri-
miento”. Por lo tanto, el coeficiente de escurri-

miento se determina con:

V., .,
C.= Vd Ecuacibén 2.14
i
donde:

C = Coeficiente de escurrimiento
(adimensional)

v, = Volumen de escurrimiento di-
recto (m?)



%4 = Volumen llovido, igual al
producto del area de la cuenca

por la altura de lluvia (m?)

La Tabla 2.4, presenta valores del coeficiente
de escurrimiento de acuerdo con las caracte-
risticas de la superficie. Los valores de esta ta-
bla se obtuvieron para tormentas con 5 y 10

afios de periodo de retorno. Para periodos de

retorno mayores, se presentan la Tabla 2.5,
con periodos de hasta 100 anos y la Tabla 2.6,
con periodos de hasta 500 afios. Considere
que estos criterios son totalmente empiricos y
para su aplicacion se requiere del criterio y la
experiencia del disefiador, ademas, para poder
aplicar los valores presentados se debe identifi-
car y caracterizar adecuadamente los distintos

tipos de uso de suelo en la zona de estudio. En

Tabla 2.4 Valores del coeficiente de escurrimiento para periodos de retorno de 5 a 10 afios (Aparicio, 1989)

Zonas comerciales:

Zona comercial

Zonas mercantiles

Vecindarios

Zonas residenciales:

Unifamiliares

Multifamiliares, espaciados

Multifamiliares, compactos

Semiurbanas

Casas habitacién

Zonas industriales:

Espaciado

Compacto

Cementerios y parques

Campos de juego

Patios de ferrocarril y terrenos sin construir
Zonas suburbanas

Calles:

Asfaltadas

De concreto hidraulico

Adoquinadas o empedradas, junteadas con cemento
Adoquin sin juntear

Terracerias

Estacionamientos

Techados

Praderas:

Suelos arenosos planos (pendientes < 0.02)
Suelos arenosos con pendientes medias (0.02 - 0.07)
Suelos arenosos escarpados (0.07 0 mas)
Suelos arcillosos planos (0.02 o menos)

Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02 - 0.07)
Suelos arcillosos escarpados (0.07 0 mas)

0.75 0.95
0.70 0.90
0.50 0.70
0.30 0.50
0.40 0.60
0.60 0.75
0.25 0.40
0.50 0.70
0.50 0.80
0.60 0.90
0.10 0.25
0.20 0.35
0.20 0.40
0.10 0.30
0.70 0.95
0.80 0.95
0.70 0.85
0.50 0.70
0.25 0.60
0.75 0.85
0.75 0.95
0.05 0.10
0.10 0.15
0.15 0.20
0.13 0.17
0.18 0.22
0.25 0.35



Tabla 2.5 Valores del coeficiente de escurrimiento para periodos de retorno de 2 a 100 afios (Campos-Aranda, 2010)

Comercial 95.0 0.87 0.87 0.88 0.89

Alrededor de zonas comerciales 70.0 0.60 0.65 0.70 0.80

Residencial de familias individuales 50 0.40 0.45 0.50 0.60

Edificios de apartamentos (separa- 50 0.45 0.50 0.60 0.70
dos)

Edificios de apartamentos (juntos) 70.0 0.60 0.65 0.70 0.80

% campo edificado o méas 45.0 0.30 0.35 0.40 0.60

Apartamentos 70.0 0.65 0.70 0.70 0.80

Industrial (disperso) 80.0 0.71 0.72 0.76 0.82

Industrial denso 90.0 0.80 0.80 0.85 0.90

Parques y cementerios 7.0 0.10 0.25 0.35 0.65

Campos de juego 13.0 0.25 0.25 0.35 0.65

Escuelas 50.0 0.45 0.50 0.60 0.70

Patios de ferrocarril 20 0.40 0.45 0.50 0.60

Calles pavimentadas 100 087 0.88 0.90 0.93

Calles empedradas 40 0.15 0.25 0.35 0.65

Avenidas y paseos 96.0 0.87 0.87 0.88 0.89

Techo o azoteas 90 0.80 0.85 0.90 0.90

Césped en suelos arenosos 2.0 0.00 0.01 0.05 0.20

Césped en suelos arcillosos 2.0 0.05 0.10 0.20 0.40

Tabla 2.6 Valores del coeficiente de escurrimiento para periodos de retorno de 2 a 500 afios (Campos-Aranda, 2010)

Urbanizada

Superficie asfaltica. 0.73 0.77 0.88 0.86 0.90 0.95 1.00
Concreto y/o azoteas 0.75 0.80 0.83 0.88 0.92 0.97 1.00
Areas con pasto ( el pasto cubre menos de 50 por ciento del area)

Plano (0 al 2 por ciento) 0.32 0.34 0.37 0.40 0.44 0.47 0.58
Promedio (2 al 7 por ciento) 0.37 0.40 0.43 0.46 0.49 0.53 0.61
Con pendiente (> 7 por ciento) 0.40 0.43 0.45 0.49 0.52 0.55 0.62
Areas con pasto (el pasto cubre del 50 al 75 por ciento del area)

Plano (0 al 2 por ciento) 0.25 0.28 0.30 0.34 0.37 0.41 0.53
Promedio (2 al 7 por ciento) 0.33 0.36 0.38 0.42 0.45 0.49 0.58
Con pendiente (> 7 por ciento) 0.37 0.40 0.42 0.46 0.49 0.53 0.60
Areas con pasto (el pasto cubre mas del 75 por ciento del area)

Plano (0 al 2 por ciento) 0.21 0.23 0.25 0.29 0.32 0.36 0.49
Promedio (2 al 7 por ciento) 0.29 0.32 035 0.39 0.42 0.46 0.56
Con pendiente (> 7 por ciento) 0.34 0.37 0.40 0.44 0.47 0.51 0.58
Rural - Terrenos de cultivo

Plano (O al 2 por ciento) 0.31 0.34 0.36 0.40 0.43 0.46 0.57
Promedio (2 al 7 por ciento) 0.35 0.38 0.41 0.44 0.48 0.51 0.60
Con pendiente (> 7 por ciento) 0.39 0.42 0.44 0.48 0.51 0.54 0.61
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Tabla 2.6 Valores del coeficiente de escurrimiento para periodos de retorno de 2 a 500 afos. (Campos-Aranda, 2010) ,

continuacion

Rural pastizales

Plano (0 al 2 por ciento) 0.25 0.28
Promedio (2 al 7 por ciento) 0.33 0.36
Con pendiente (> 7 por ciento) 0.37 0.40
Rurales bosques y montes

Plano (0 al 2 por ciento) 0.22 0.25
Promedio (2 al 7 por ciento) 0.31 0.34
Con pendiente (> 7 por ciento) 0.35 0.39

cualquier caso, siempre sera preferible contar con
mediciones simultaneas de lluvia y escurrimien-
to, que permitan tener una idea del valor del co-
eficiente para la zona en estudio, sin embargo, en
cuencas urbanas donde existe mas de una linea de

corriente, es complicado realizar estas mediciones.

2.3.3.2 Caracterizacion de uso de suelo y
asignacion del coeficiente de
escurrimiento

Para asignar un coeficiente de escurrimiento a la
cuenca urbana en estudio se realiza el siguiente

procedimiento:

1. Dividir la cuenca dependiendo de las ca-
racteristicas especificas de cada sitio en
estudio por tipo de uso de suelo (indepen-
dientemente de la division de subcuencasy
microcuencas)

2. Clasificar cada zona de acuerdo con las ca-
racteristicas de la Tabla 2.4

3. Sobreponer el plano de subcuencas

4. Calcular para cada subcuenca el area y
por cada tipo de uso de suelo, se debe
calcular el porcentaje de area que ocupa
dentro de la cuenca, con respecto al area
total
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0.30 0.34 0.37 0.41 0.53
0381 0.42 0.45 0.49 0.58
0.42 0.46 0.49 0.53 0.60
0.28 0.31 0.35 0.39 0.48
0.36 0.40 0.43 0.47 0.56
0.41 0.45 0.48 0.52 0.58

5. Ponderar el coeficiente de escurrimiento
por subcuenca, siendo el promedio pesa-
do de los escurrimientos por tipo de uso
de suelo dentro de la misma

o = ;AA“Cei Ecuacién 2.15
TMc
donde:

Ce = Coeficiente de escurrimiento
promedio ponderado
(adimensional)

A, = Area por tipo de uso de suelo
(m?)

C, = Coeficiente de escurrimiento
por tipo de uso de suelo
(adimensional)

A = Area total de la microcuenca

TMc
(m?)
is = Tipo de suelo

Nuamero de tipos de suelo den-
tro de la microcuenca

Ejemplo 2.4

En la zona de estudio del ejemplo anterior se
aplica la metodologia:



1. Identificar los usos de suelo y dividir
en cinco rubros: pavimento constitui-
do en avenidas, calles no pavimentadas
(terraceria), las casas habitaciéon indi-
cadas en el plano de lotificacion, los
parques y terrenos sin construir dentro
de la mancha urbana (Tlustraciéon 2.21)

2. Utilizar para este ejemplo el promedio
de los coeficientes de escurrimiento
presentados en la Tabla 2.7, recuérdese
que esto es solo para efectos de ejem-
plo, como se mencion6 anteriormente
la aplicacion de un factor de estas ca-
racteristicas, esta en funcién de cada
region, el criterio del modelador y para
periodos de retorno menores a 10 afios

3. Delimitar el plano de uso de suelo, es
decir sobreponer el plano de micro-
cuencas con cada uno de sus tipos de
uso de suelo, observe la Ilustracion
2.22

4. Calcular el area para cada microcuenca
por cada tipo de uso de suelo y el area
total de la misma, en la Tabla 2.8 se
presentan los calculos para la Mc 6.

5. Calcular el coeficiente de escurrimien-

to con la Ecuacion 2.15:

=~ _ 20203243 _
CeMaﬁ - 813397.96 =0.518

Este proceso se repite para cada micro-
cuenca y el resultado final se presenta en
la Tabla 2.9.

2.4 ASIGNACION DE
PRECIPITACION

Recapitulando. En este punto del proceso de dise-

fio se tienen las caracteristicas fisicas de la cuenca
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en estudio; en el capitulo 3, se cuenta con una se-
rie de curvas, i-d-Tr y los hietogramas caracteristi-
cos para cada estacion climatologica. (Notese que
en el ejemplo solo se presento el desarrollo para
la estacion Cuautla 17003, sin embargo este pro-
cedimiento debera realizarse para cada una de las

estaciones involucradas).

El siguiente paso sera asignar a cada micro-
cuenca, cuales estaciones climatologicas in-
fluyen directamente sobre ellas, y por tanto,
que valor de precipitacion, intensidad e hidro-
grama les corresponde. Esto se realiza a tra-
vés del procedimiento indicado en el apartado
3.2.2.1.

Ejemplo 2.5

En la Tlustracion 2.23, se presentan los poli-
gonos de Thiessen, correspondientes a las es-
taciones climatologicas de la Ilustracion 3.32.
Como puede observarse, la zona de estudio
para el ejemplo cae completamente dentro del
poligono de la estacion 17003, por lo que los
datos arrojados por ésta, son adecuados para
representar la precipitacion en la cuenca. Sin
embargo, esta situacion es exclusiva de este
ejemplo, debido al tamano de la zona y su cer-

cania con la estacion.

2.5 ESTIMACION DE GASTOS
PLUVIALES

Los métodos que se describen a continuacion, tie-
nen como finalidad estimar la avenida que produ-
ce una tormenta en una cuenca, cuando se cumple

alguna de las condiciones siguientes:

1. La cuenca en estudio esta urbanizada y su

influencia esta limitada a la comunidad en



llustracién 2.21 Usos de suelo

Asfalto
Parques
Lotificacion
Terraceria

il

Terreno natural

llustracién 2.22 Usos de suelo para la Mc 6

I Parques

I Lotificacion

[ ] Terraceria
Terreno natura
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Tabla 2.7 Coeficientes de escurrimiento para ejemplo

Asfalto 0.700
Parques 0.100
Lotificacion 0.500
Terracerias 0.250
Terreno natural 0.150

0.950 0.825
0.250 0.175
0.700 0.600
0.600 0.425
0.200 0.175

Tabla 2.8 Célculo del Ce paralaMc 6

Parques y

baldios 0.175
Lotificacion 0.6
Terraceria 0.425
Terreno Natural 0.175

%

4960.34 868.06
61277.25  36766.35
134579.81 57196.42
612580.56 107201.60
81339796 202032.43
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llustracién 2.23 Poligonos de Thiessen para ejemplo

17028
o

o Estaciones climatolégicas
[ Poligonos de Thiessen

Bl Zonade estudio

estudio; es decir que el analisis del escu-
rrimiento se enfoca en el comportamiento
del flujo dentro de la poblacion

2. La cuenca se drena en forma natural; es
decir, no existen drenes artificiales que
determinen o limiten la forma del escu-

rrimiento, ni presas que lo regulen

Los caudales de aportacion de agua pluvial en
un sistema de drenaje, dependen de mdltiples
factores, entre los que se puede mencionar:

« Dimensiones del area por drenar (A4)
« Forma del area por drenar (f)
 Pendiente del terreno (S)
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+ Intensidad de la lluvia ()
+ Coeficiente de permeabilidad (k)
+ Coeficiente de rugosidad de la superficie

o de los colectores (R)

Los métodos basicos para relacionar el gas-
to de aportacion con todas estas variables
Q=F(AfS,i,k.R), se presentan a continuacion.

2.5.1 METODOS EMPIRICOS

Ante la falta de informacion hidrologica en una
zona en estudio, para hacer una estimacion de

los gastos de escurrimiento se recomiendan los



métodos empiricos, se trata de ecuaciones que
consideran uno o dos parametros deducidos de
una region o ciudad. En la literatura se pueden en-
contrar maltiples métodos empiricos para el cal-
culo del gasto pico, a continuaciéon se mencionan
los mas usados: Racional, Grafico aleman, TR 55,
método del Road Research Laboratory, Curva S,

Chow, Hidrograma unitario adimensional.
2.5.1.1 Método Racional

El método racional es el mas empleado en el cal-
culo del gasto pico en cuencas urbanas (Ecuacion
2.16), para la determinacion del caudal se funda-
menta en las siguientes hipdtesis (Gomez, 2007):
a) la intensidad de la precipitacion es uniforme
en el espacio y no varia en el tiempo; b) la du-
racion de la precipitacion que produce el caudal
maximo dada una intensidad, es igual al tiempo
de concentracion; ¢) el tiempo de concentracion
es el tiempo que tarda toda el area de la cuenca
en contribuir al escurrimiento mismo en que se

produce el gasto pico; d) el coeficiente de escurri-

llustracion 2.24 Representacion grafica del método racional

miento se mantiene uniforme en el tiempo (Ilus-
tracion 2.24)

Q,=0.278 CeiA, Ecuacibén 2.16

donde:
Q = Gasto pico (m®/s)
Ce = Coeficiente de escurrimiento
(adimensional)
i = Intensidad media de la lluvia para
una duracion igual al
tiempo de concentraciéon
de la cuenca (mm/h)
A, = Areade la cuenca (km?)
0.278 = Factor de conversion de unidades

Campos-Aranda, 2010, recomienda el uso de este
método para cuencas con un area no mayor a 0.89
km?; por su cuenta Lopez, 2007 menciona que
puede ser aplicable en cuencas con en areas de
hasta 12.59 km? (5 mi?), es decir, de acuerdo a la
Tabla 3.1 este método es aplicable a microcuencas

y subcuencas.

7

Q= 0.278Ce A,

() =0.278Cei4,

v

a) Duracion de la lluvia igual a ¢,

tp ‘ t t

b) Duracién de la lluvia mayor que ¢,
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El método racional es uno de los métodos de ma-
yor aplicacion para disefio de sistemas de drenaje
urbano, ya que para su aplicacion necesita de poca

informacion.

Estudios realizados por varios autores han demos-
trado que la formula racional es adecuada para
analizar sistemas urbanos que drenen areas rela-

tivamente pequenas.

Ejemplo 2.6

Calcular el caudal de diseno por el método Ra-

cional con los datos siguientes:

Ce = Coeficiente de escurrimiento=0.6
(adimensional)

i = Intensidad de la lluvia = 1 (mm/h)

Sg = Pendiente de la cuenca = 2.54 %

A = Areatotal de la cuenca = 8.68 (km?)

Por el Método Racional. Con la Ecuacién 2.16,

se obtiene el gasto de diseno

Qp=0.278 CetAr = 0.278(0.6) (1) (8.68)
=1.447 m%/s

2.5.1.2 Método Grafico aleman

Es un método utilizado para calcular avenidas
de diseno en colectores. Se recomienda cuando
se desea calcular el gasto en microcuencas que
van descargando su caudal en la misma linea
de corriente o colector, la eficacia depende en
definir correctamente los tributarios de éstos
en cada microcuenca. El gasto en cada micro-
cuenca se calcula de manera individual con el
método racional u otro método empirico. Se
recomienda su uso cuando las microcuencas

no estan aforadas. Su aplicacién consiste en:
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donde:

. Se divide la cuenca que se va a analizar

en subcuencas asociadas a cada tramo

de la red de drenaje

. Se calcula para cada area de las sub-

cuencas el tiempo de concentracion

que le corresponde (apartado 2.1.3)

. Se considera que la lluvia tiene la mis-

ma duracion que el tiempo de concen-
tracion calculado para cada subcuenca;
es decir:

d=t.

Ecuacion 2.17

Duracion de la lluvia (mm)

Tiempo de concentracion (min)

Se determina el periodo de retorno Tr,
con alguno de los criterios descritos en
el apartado 3.2.2

. Se calcula la intensidad de la lluvia para

la duracion 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, ob-
serve subcapitulo 3.5.5

Con la formula racional o cualquier otro
método para la estimacion del gasto, se
calcula el caudal maximo en cada una
de las subcuencas, considerando que la
intensidad de la lluvia (calculada en el
paso 5), es uniforme sobre toda la cuen-
ca y las Unicas variables que cambian
son la superficie y el coeficiente de es-
currimiento ponderado con respecto al
area, si es el caso

Se construyen los hidrogramas de escu-
rrimiento de cada subcuenca. Para ello
se supone que el gasto maximo Q, de la

subcuenca en estudio, se alcanza lineal-



mente en un tiempo igual al tiempo de
concentracion de la subcuenca; a partir de
ese tiempo, el gasto se mantiene constan-
te hasta un tiempo igual al de la duracion
total de la lluvia (aclarando que esta dura-
cion es igual al tiempo de concentracion
de toda la cuenca, es decir (t=d) y por
altimo, la recesion también se realiza en
un tiempo igual al de concentracion (t),
como se muestra en la [lustracion 2.25

. Se calcula el hidrograma de escurrimien-
to total, para lo cual se procede de la ma-
nera siguiente:

a) El analisis se inicia a partir de la pri-
mera subcuenca, aguas abajo, en la
cual esta ubicada la salida general de
la cuenca y se prosigue hacia aguas
arriba

b) Si los colectores son concurrentes, se
supone que empiezan a contribuir si-
multaneamente; el hidrograma total
se obtiene sumando los hidrogramas
producidos por cada uno de ellos. La
[lustracion 2.26 muestra graficamen-
te este proceso

¢) Si los colectores son consecutivos, se
considera que el colector de la sub-
cuenca, aguas arriba, empieza a apor-
tar agua cuando el de la subcuenca
aguas abajo haya llegado a su tiempo
de concentracion; es decir, el hidro-
grama de la subcuenca aguas arriba
se suma a partir de que termina el as-
censo del hidrograma de la subcuen-
ca de aguas abajo. En la Tlustracion
2.27 se indica la manera de hacerlo

d) El tiempo de concentracion, ¢, se
calcula con base en la informacion
del subcapitulo 2.1.3, el tiempo de
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traslado, ¢,, definido por la Ecuacion
2.8, se obtiene para cada tramo. Al
sumar todos los hidrogramas, con-
siderando las condiciones mencio-
nadas, se calcula el gasto maximo

en el punto considerado

Aun cuando el método fue disenado para proyec-
tos de areas urbanas pequenas, se puede extender
a cuencas naturales, teniendo cuidado en la selec-
cién de las corrientes que la forman y de las areas

tributarias de cada una de ellas.

Ejemplo 2.7

Calcular para la cuenca urbana mostrada en la
Tlustracion 2.28, el hidrograma de escurrimien-
to en el sistema de colectores, para una tormenta
asociada a un 7r=5 anos.

Datos disponibles:

Longitud y area de influencia de cada tramo de
tuberia (Tabla 2.10)

llustracién 2.25 Hidrograma de escurrimiento

v




llustracién 2.26 Suma de hidrogramas de colectores concurrentes

‘ ’ ‘

A
Q tcS tcS
Colector 1
Colector 2 —(O —»
Colector 3
cl cl
| | | |
t th

llustracién 2.27 Suma de hidrogramas de colectores consecutivos

tll
| t ‘ |
A | |
; |
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llustracién 2.28 Plano de la cuenca urbana de estudio
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Tabla 2.10 Longitud y area de influencia de los tramos

A-1 0.056
1-2 0.048
2-3 0.039
3-B 0.134
1-4 0.042
4-5 0.067
5-6 0.074
6-C 0.092
4-7 0.091

7-8 0.062
8-9 0.078
9-D 0.109

Curvas i—d—Tr

040

i =338.4 i

Elevacion de las tuberias (ver Tabla 2.11)

Solucion:

1. Calculo del tiempo de concentracion

para la cuenca
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0.225
0.270
0.280
0.610
0.275
0.300
0.370
0.420
0.300
0.300
0.240
0.300

El tiempo de concentracion de la cuenca
se determina con la Ecuacion 2.10:

L= (0.861f

) 0385

cauce

La longitud L que recorre una gota de
agua que cae entre el punto mas alejado
y la salida de la cuenca es de 1.84 km
(distancia A-D) y el desnivel H entre



Tabla 2.11 Elevacion de los puntos

O © o N O o0 U1 A W W N - >

los dos puntos anteriores es de 14 m y el

tiempo de concentracion de la cuenca es:

t:(086u34ﬁ
N\

t.=41.6 min

>%%=069h

. Calculo de la intensidad de lluvia

Como se desconoce cual es la duracion
promedio de la lluvia en la cuenca, se
iguala dicha duracion al tiempo de con-

centracion de la cuenca, es decir:

d=t.

Conocido el valor de la duracion de la
lluvia, se procede a obtener la magnitud
de la intensidad de la lluvia con el apoyo
de las curvas i—d—Tr:

L (5) 04 _
11— 338.4W =55 mm/h

i=55mm/h

. Coeficiente de escurrimiento
Con la Tabla 2.5 se especifica la magnitud
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2002.0
2003.0
2004.5
2009.0
2013.2
2004.5
2009.5
2012.0
2014.5
2009.5
2011.5
2013.0
2016.0

del coeficiente de escurrimiento Ce para
diferentes areas por drenar (casas habita-
ci6n) se obtiene que:

Ce=10.65

. Tiempo de concentracion y gasto maximo

para cada una de las subcuencas

El calculo se efectiia aplicando a cada
una de las subcuencas la expresion que
permite estimar el tiempo de concen-
tracion y la formula racional. En esta
ultima ecuacion los valores del coe-
ficiente de escurrimiento (Ce) y de la
intensidad de lluvia () son constantes,
por lo que:

Q,=0.278(0.65)(55) A = 9.938 A

En la Tabla 2.12 se indican los valores
estimados para cada una de las 12 sub-

cuencas:

. Calculo del hidrograma de escurri-

miento en el sistema de colectores.

Con los datos de gastos y tiempos de



Tabla 2.12 Tiempo de concentracién y gasto de cada subcuenca

1-4
4-5
5-6
6-C
4-7
7-8
8-9
9-D

0.056 0.225
0.048 0.270
0.039 0.280
0.134 0.610
0.042 0.275
0.067 0.300
0.074 0.370
0.092 0.420
0.091 0.300
0.062 0.300
0.078 0.240
0.109 0.500

concentracion se construyen los hidro-
gramas asociados a cada uno de los tra-
mos, para las condiciones mostradas en
la [lustracion 2.28

En la fase final, se suman graficamen-
te los hidrogramas de cada tramo, ob-
teniendo finalmente el hidrograma de
descarga en el punto A del sistema de
colectores que se analiza en este pro-
blema

La Tabla 2.13 muestra el proceso que per-
mite sumar los hidrogramas parciales,
mientras que la Ilustracion 2.29 indica el
hidrograma resultante obtenido en forma
grafica

. Hidrograma resultante del sistema de co-

lectores

La Tlustracion 2.30 muestra el hidrogra-
ma de descarga en el punto A del sistema
de colectores de la cuenca urbana de ana-
lisis, obtenido a partir del método grafico

aleman

70

1 10 0.6
1.5 11 0.5
4.5 7 0.4
4.2 18 1.3
1.5 11 0.4
5 8 0.7
3.5 11 0.7
2.5 15 0.9
5 8 0.9
2 11 0.6
1.5 9 0.8
3 17 11

2.5.1.3 Método TR-55

El Natural Resources Conservation Service (NRCS)
propuso en 1986, un método para estimar el gasto
maximo procedente de cuencas pequenas y me-
dianas (Chin, 2006). Este método es conocido
como TR-55, porque corresponde al niimero del
reporte técnico donde el NRCS lo presentd, es
aplicable a cuencas urbanas y rurales con tiempos
de concentracion que fluctlen entre 6 minutos y
10 horas.

El SCS utiliza tres modelos de distribucion de la
lluvia (Tabla 2.14):

1. Los tipos Iy IA. Son caracteristicos de los
climas maritimos de Pacifico con inviernos
htmedos y veranos secos, aplicable a la pe-
ninsula de Baja California

2. Latipo II. Caracteriza las lluvias de los Es-
tados Unidos continental, con excepcion
de la costa del Golfo de México, sur de Flo-
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llustracién 2.29 Hidrograma resultante obtenido con el llustracién 2.30 Hidrograma resultante para la cuenca
método grafico aleman urbana de estudio

Q, m3/s
N

a 1 1 1 1 1 1

0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120

t en min t en min

Tabla 2.14 Factor de ajuste por estanques y pantanos
La ecuacion del gasto pico (@, en m*/s) para el

método TR-55 es la siguiente:

= . Q»=q.BFAr Ecuacion 2.18
0.2% 0.97 donde:
1% 0.87
3% 0.75 Q, = Gasto pico (m3/s)
>% 0.72 g, = Gasto pico unitario por cm de lluvia
en exceso y km? de area de cuenca
rida y la costa Atlantica, donde es aplicable (m3/s)
la tipo III. Aplica en todo el pais excepto P, = Precipitacion en exceso correspon-
la peninsula de Baja California, Golfo de diente a lluvia de 24 horas de dura-
México y el sureste mexicano cion y periodo de retorno de disefo
3. La tipo III. Con predominio de tormentas (mm)
tropicales que generan las precipitaciones F o= Factor de ajuste por estanques y
maximas en 24 horas, aplicable a la costa pantanos en la cuenca. Segun el
del Golfo de México y el sureste mexicano porcentaje de estanques y pantanos
con respecto al area de la cuenca, de
Con la Ecuaci6n 2.18 se calcula el gasto pico Q, acuerdo con la Tabla 2.14
por el método TR-55 (Chin 2006): A, = Area de la cuenca (km?)
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La Ecuacion 2.19 se utiliza para calcular el

gasto pico unitario (g ):
log (q.) = co+ cilog(t.) + c2[log (t.)]* — 2.366
Ecuacion 2.19

donde:

Tiempo de concentracion de la
cuenca (h)

c.,c,c, = Coeficientes que se obtienen de

Y la Tabla 2.15 en funcion de tipo
de tormenta del NRCS y del
cociente la/P,™

q, = Gasto pico unitario por cm de
lluvia en exceso y km? de area

de cuenca (m3/s)

Cuando la/P,"< 0.10 se utilizan los valores co-
rrespondientes a 0.10 y cuando la/P,"> 0.50
se emplean los valores iguales a 0.50, es decir
la relacion nunca sera menor a 0.10 ni mayor a
0.5; para valores intermedios se interpola o se

adopta el cociente mas cercano (Chin, 2006).

Donde “la” son las pérdidas iniciales en mm
durante la tormenta en funciéon del nimero N
(mm) y P, es la lluvia de duraciéon 24 horas
y periodo de retorno de diseno corregida por el
factor por reduccion de area de la cuenca que se
calcula de la siguiente manera:

Se obtiene la precipitacion maxima en 24 ho-
ras (P, y periodo de retorno de disefio, ésta se
estima a través de las curvas precipitacion-du-
racion-periodo de retorno de la zona o bien con
base en la informacion pluviométrica (ver apar-
tado 3.5.4), dicha precipitacion se corrige por
el factor por reduccion de area de cuenca por
medio de la Ecuacion 3.49, asi la precipitacion
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maxima en 24 horas y periodo de retorno corre-
gida por dicho factor se calcula con la Ecuacion
2.18.

Pii = FRA Pl Ecuacion 2.20

donde:

P, = Precipitaciéon en exceso
correspondiente a lluvia de 24
horas de duracién y periodo de
retorno de disefno corregida por
el FRA (mm)

FRA = Factor de reduccion por area
calculado con la Ecuacién 3.49

P, = Precipitacién en exceso

correspondiente a lluvia de 24
horas de duracion y periodo de
retorno de disefio (mm)

El valor de la se calcula con la siguiente ecuacion:

la=0.20 Sr Ecuacion 2.21

La variable Sr se calcula con:

donde:

Sr = Retencidon maxima potencial
(mm)

N = Namero de la curva de

escurrimiento del SCS, obteni-
do a partir de la Tabla 2.16, en

la Tabla 2.17 se presenta la des-
cripcion de los grupos del suelo
necesarios para la Tabla 2.16



Tabla 2.15 Parametros para el calculo del gasto pico unitario, funcion del tipo de tormenta y del cociente Ia/Pc (Haestad
Methods y S.R Durrans, 2003)

2.27044 -0.50908 -0.10339
____
2.18219 -0.48488 -0.06589
____
2.00303 -0.40769 -0.01983
____
1.76312 -0.15644 0.00453

197614 -0.29899 -0.10384
____
1.83842 -0.25543 -0.02597
____
1.70347 -0.17145 0.01975
____
1.65727 -0.11782 0.00658

2.53125 -0.61698 -0.15217
____
2.48730 -0.62071 -0.12844
____
2.41896 -0.61594 -0.08820
____
2.29238 -0.57005 -0.02281

2.45395 -0.51687 -0.16124
____
2.41550 -0.51364 -0.14205
____
2.35477 -0.49735 -0.11985
____
2.24876 -0.41314 -0.11508
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Tabla 2.16 Nimero N de la curva de escurrimiento para los complejos hidrolégicos suelo-cobertura de cuencas agricolas
y rurales (Mockus, 1972)

- GrupoHidroldgicodesuelo:
L ceenseme | TEmeensS
Barbecho en surcos rectos 77 86 91 94

Terreno de cultivos:

sin tratamiento de conservacion 72 81 88 91

con tratamiento de conservacion 62 71 78 81
Pastizal natural en condicién hidrologica pobre 68 79 86 89
Pastizal natural en condicién hidrologica buena 39 61 74 80
Pradera (pasto permanente) 30 58 71 78
Lotes de bosque en zonas agricolas:

condicion hidrolégica pobre 45 66 77 83

condicion hidrolégica buena 25 55 70 77
Bosque:

muy esparcido o de baja transpiracion 56 75 86 91

esparcido o de baja transpiracion 46 68 78 84

muy denso o de alta transpiracion 26 52 62 69
Casco hacienda o de ranchos 15 44 54 61
Caminos de tierra o de ranchos 59 74 82 86
Caminos de tierra incluyendo derecho de via 72 82 87 89
Caminos con pavimentos duro incluyendo derecho de via 74 84 90 92
Superficie impermeable 100 100 100 100

Tabla 2.17 Tipos de suelo (Aparicio, 1989)

Arenas con poco limo y arcilla;

A Suelos muy permeables.
B Arenas finas y limos
C Arenas muy finas, limos, suelos con alto contenido de arcilla.
D Arcillas en grandes cantidades; suelos poco profundos con subhorizantes de roca sana; suelos muy
permeables
2.5.1.4 Método del Road Research 1. Caracteristicas fisiograficas de la cuenca:
Laboratory (RRL) se obtienen los datos fisiograficos de la
cuenca y se elabora un plano que mues-
Este método considera que en una zona urba- tre las caracteristicas del sistema de dre-
nizada, el gasto de disefio depende solamente naje y de las superficies conectadas con
de las superficies impermeables conectadas al él, para lo cual se procede de la siguiente
sistema de drenaje, y no toma en cuenta las su- manera:
perficies permeables ni las impermeables no co- a) En un plano base se delimita la cuen-
nectadas con dicho sistema. El método consta de ca de aportacion de las superficies
los pasos siguientes: impermeables, anotando la longitud,
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pendiente y rugosidad; esto para cada
subcuenca conectada a un punto de
ingreso al sistema de drenaje
b) En cuanto al sistema de drenaje, se
anota la longitud, diametro, pen-
diente y coeficiente de rugosidad en
cada tramo de tuberias
2. Tiempo de traslado: Se calculan los tiem-
pos 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).
a) El tiempo de traslado se calcula con

la ecuacion:

te = tis+ tua Ecuacion 2.22

t = Tiempo de traslado (min)

= Tiempo de traslado sobre la
superficie (min)

= Tiempo de traslado a través de
los colectores (min)

Para superficies conectadas con el drenaje el ¢,
se calcula con la formula empirica propuesta por
Hicks:

_ kI .
Ly S Ecuacion 2.23
donde:
. = Tiempo de traslado sobre la
superficie (min)
l = Longitud del cauce principal

sobre la superficie (m)

Tabla 2.18 Valor de los coeficientes k, a, by ¢

S = Pendiente media de la superficie
(%)

i = Intensidad de la lluvia (mm/h)

k a, b c Coeficientes que se obtienen

de la Tabla 2.18, en funcion del

tipo de superficie.

La Ecuacion 2.23 se calibr6 en elementos cuyas
longitudes varian entre 3 y 31 m, con pendiente
de 0 a 7 por ciento e intensidad de lluvia entre
12.7 y 177 mm/h. Para aplicaciones fuera de es-
tos intervalos se recomienda realizar mediciones
de campo. Para el tiempo de traslado en el dre-

naje se utilizan la Ecuacion 2.24 y Ecuacion 2.8.

V= %Rmsfw Ecuacibén 2.24

donde:

Vv = Velocidad media del flujo (m/s)

n = Coeficiente de rugosidad (s/m'/?)

R = Radio hidraulico (m)

S, = Pendiente de friccion (adimensional)

Una vez calculados los tiempos de traslado
correspondientes a cada elemento se anotan
en el plano y se dibujan las curvas isdcronas
(Tlustracion 2.31 a). Se recomienda definir de
3 a 6 is6cronas, para incrementos de tiempo At

constantes.

3. Hidrograma virtual de entrada: Se cal-
cula el hidrograma virtual de entrada al
sistema de drenaje como sigue:

a) Se calculan las areas entre isocronas
y se designan como A, A,,..., 4 ; de

manera que A, es el area compren-

Pavimento asféltico liso 1513
Pavimento asfaltico rugoso 31.74
Areas verdes con suelo impermeable 168.60
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0.323 0.640 0.448
0.373 0.684 0.366
0.298 0.785 0.307



llustracién 2.31 Curva areas - tiempo

Iscronas en min

Areas conectadas al
sistema de drenaje

A
AS
- LT
| L
L
\<C A2
Al
1 1 >
0 10 20
Tiempo (¢)

(b)

b)

©)

dida entre la isdbcrona mas cercana
al punto de interés; A, el area com-
prendida entre la is6crona anterior
y la inmediata, y asi sucesivamente;
posteriormente se trazan estos valo-
res como se muestra en la [lustracion
2.31b
Se construye un hietograma de pre-
cipitacion para un intervalo de tiem-
po At igual al de la separacion entre
isdbcronas. Los valores de precipita-
cion en cada intervalo de tiempo se
designan como P, P,, P,
Se calculan las ordenadas del hi-
drograma virtual de entrada con las
ecuaciones siguientes:
=0
2= AP
q3 = A1P2+ A2Pr
g =A1Ps+ A2Po + AsPr
¢ =APui+ AsPrs + A P

Ecuacion 2.25
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Las ordenadas del hidrograma virtual de entra-
da, dado por la Ecuacion 2.25, estaran separadas
entre si un intervalo de tiempo At. Los valores de
AL Ay A

2.31b.

, se obtienen a partir de la Ilustracion

4. Regulacion en las atarjeas: La regulacion
en las atarjeas del hidrograma virtual de
entrada (Tlustracion 2.32 a) se calcula de
la forma siguiente:

a) Se obtiene la relacion almacenamien-

to - descarga (Ilustracion 2.32 b)

Para determinar el almacenamiento V en las
atarjeas asociado a cada gasto de descarga Q,,
se supone un régimen uniforme. Se seleccionan
varios gastos de descarga; un nimero adecuado
es cuatro; para condiciones que van desde que el
tramo conectado al punto de estudio esta prac-
ticamente vacio, hasta que esta completamente

lleno.



llustracién 2.32 Curva gasto de descarga - volimenes de almacenamiento

N Q,, Inicio de la
M descarga
Q, ( v
\\\
\\ vy
N Vl
L Q, @
) (b) n
Se toman valores para el tirante en funcion del donde:
diametro, considerando que en cada tramo del )
sistema se debe conservar la misma relacion ti- A = Area hidraulica que se ocupa
rante contra diametro, por ejemplo: con el tirante de agua en la
descarga, que corresponde al
Y./D:=1/4, ultimo tramo del sistema y para
Y./D:=1/2,... Ecuacion 2.26 calcularse se utiliza la relacion
Y./Di=1 Y./D,, escogida para obtener el
valor de V (m?)
donde: 1%4 = Velocidad media del flujo y su
valor se obtiene con la Ecuacion
Y, = Tirante en el tramo ¢ (m) 2.24 (m/s)
D = Diametro en el tramo 7 (m)

Escogida la relacion Yi/Di se calcula el area de la
seccion que ocupa el valor de Y; para hacer esto
puede utilizarse la Tabla 4.11, y el volumen se
obtiene al multiplicar cada area por la longitud
del tramo 7; por altimo, se suman los volimenes
de todos los tramos y se obtiene el valor de V. El
valor de @, se calcula a partir de la ecuacion de
continuidad:
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Se dibujan los valores de @, y V y se obtiene la

curva mostrada en la Ilustracion 2.32 b

Si se cuenta con mediciones, es preferible obte-
ner la curva @, contra V, a partir de las curvas
de recesion de los hidrogramas; para ello se pro-

cede de la manera siguiente:

a) 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



b) 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

c) A partir del punto donde se inicia la re-
cesion se toma otro punto, diferente del
indicado en el inciso a, y se vuelve a cal-
cular el area bajo la curva para obtener
otro volumen de almacenamiento y el
gasto correspondiente Ilustracion 2.32 a

d) Se repite el inciso c tantas veces como
sea necesario

e) Se dibujan las parejas de valores obteni-
dos y se unen, formando la curva gasto de
descarga - volumen de almacenamiento,
como se observa en la [lustracion 2.32 b

f) Si se cuenta con varios hidrogramas la
curva de gastos de descarga contra tiem-
po se define de manera mas precisa

+ Se hace el transito del hidrograma virtual
de entrada. La Ilustracion 2.33 muestra
las curvas 0.4, que representa un tramo
del hidrograma virtual de entradas y
0Q.Q. que representa un tramo del hidro-
grama de salidas en el punto de interés.
Expresando la ecuacién de continuidad
en incrementos finitos, se tiene que:

%(Q1+Q2):%(Q1+Qz) +.5:— 5

Ecuacion 2.27

donde:
4,4, = Gasto de entrada en los tiempos
1y 2, respectivamente
Q,Q, = Gastodesalidaen los tiempos

ly2

S S = Volimenes almacenados en los
tiempos 1y 2

Agrupando convenientemente los términos de

la Ecuacion 2.27, esta puede escribirse:

%(QI"_QZ_QI)"_SIZ%IL/JI‘QZ"_SZ

Ecuacion 2.28

Conocido el valor del lado izquierdo de la Ecua-
cion 2.28 y asignandole un valor K, la ecuacion
puede resolverse por iteraciones encontrando una
pareja de valores @, y S, en la curva de gastos de
descarga contra volimenes almacenados definida
en el paso 4, tal que cumpla con la igualdad:

K= %Qz +5> Ecuacion 2.29

Para que el lado izquierdo de la Ecuacion
2.29 sea siempre conocido, el problema se
resuelve por pasos, de tal manera que en el
primer paso @,y S, valen cero por lo que Q,
y S, pueden ser calculados. Para el segundo
paso se utilizan los valores calculados en el

primero y asi sucesivamente.

llustracién 2.33 Transito del hidrograma virtual de entrada

q,Q
a4, /
SZ
s, . /
Q,
@,
0 At 2At t




2.5.1.5 Método de la curva S

Para determinar hidrogramas de escurrimiento
directo para tormentas con una duracion en ex-
ceso d' es necesario emplear un hidrograma uni-

tario para esta duracion d’.

Si se tiene un hidrograma unitario para duracion
en exceso d_y ocurre una tormenta de gran dura-
cion, se considera que dicho hidrograma estaria
formado por un niimero muy grande de barras,
cada una con duracién d, y altura efectiva de
precipitacion de 1 mm (Ilustracion 2.34 a). De
acuerdo con el principio de superposicion de cau-
sas y efectos, se tendra un hidrograma de escurri-
miento directo similar al de la Tlustracion 2.35.

Dado que la intensidad de la lluvia es, en este
caso:

llustracién 2.34 Curva S

Ecuacion 2.30

Por lo tanto, el gasto de equilibrio, @ , resulta:

Q.= Ai=Almm

€

Ecuacion 2.31

Notese que la Ecuaciéon 2.31 es la formula ra-
cional, pero con un coeficiente de escurrimiento
igual a uno, en vista de que 7 es en este caso la

intensidad de la lluvia efectiva.

El hidrograma de escurrimiento directo que se
produce con la lluvia de la Ecuacién 2.30 se llama
curva S. Esta curva es un hidrograma formado por
la superposicion de un nimero de hidrogramas
unitarios desplazados un tiempo de varias veces
hasta llegar al gasto de equilibrio (Ilustracion
2.34b).

A d{3
== A
EE] LIIIITIIIIITITITIIITITITT] 5
X Tiempo (h)
A a)
tc:tb_de
30 T
3 Curva S .
™ - d=1
g 20
o o
10
0 2'4'6 8§ '10'12'14 1618 20 22 g
Tiempo (h)
b)

80



llustracion 2.35 Tiempo de concentracion tenlacurva Q—t

Q (m3/s)

i
I

>
>

Tiempo (h)

Es comn que al sumar las ordenadas de los hi-
drogramas unitarios no se llegue al gasto de equi-
librio definido por la Ecuaciéon 2.31, sino que se
presentan oscilaciones en la parte superior de la

curva S, como se muestra en la Ilustracion 2.36.

Esto ocurre para duraciones en exceso, o cuando
el hidrograma unitario no tuvo la precision ade-
cuada. Cuando se presenta este problema, con-
viene revisar la separacion de gasto base que se
hizo y la duracién en exceso d , pues la proporcion
que guardan ambas variables resulta fuera de lo
comun. Si en la revisién se encuentra que t,yd
son correctos, entonces sera necesario suavizar la

curva S. Para ello, se debe tomar en cuenta que:

llustraciéon 2.36 Oscilaciones enlacurvaS

El tiempo de concentracién ¢_o el tiempo en que

se alcanza el gasto de equilibrio es:

te =1t —d. Ecuacién 2.32
donde:
t, = Tiempo de concentracion (min)
t = Tiempo base del hidrograma
unitario (min)
d = Duracion en exceso (min)

Sila curva S de la Ilustracion 2.34 b se desplaza
d, horas en el tiempo y las ordenadas de la curva
desplazada se restan de la original, el resultado

20 -

/_ Oscilaciones

T A

Curva S

Gasto, (m3/s)

d=2h

0O 2 4 6 8

10 12 14 16 18 20 22
Tiempo, (h)
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sera el hidrograma unitario con el que se cons-
truy6 la curva S. Si esta curva se desplaza d’ ho-
ras en el tiempo y sus ordenadas se restan de la
curva S original, se obtendria el hidrograma re-
sultante de una lluvia con intensidad de 1 mm/
d_que cae durante d' horas (Ilustracién 2.37).
Para que el hidrograma resultante sea unitario,
la intensidad de la precipitacion debe ser 1/d’;
entonces es necesario multiplicar sus ordena-
das por d /d’. Con esto se obtiene un hidrogra-

ma unitario para una duracion en exceso a.

Aplicacion del método de la curva S en cuen-
cas pequenas

1. Se elige un periodo de retorno y una dura-

ci6n de tormenta (considerando d=t )

llustracién 2.37 Desfasamiento de la curva S

2. A partir de las curvas i—d—Tr se calcula la
altura de lluvia para diferentes duraciones
menor o igual a ¢, teniendo en cuenta la
relacion =P/d

3. Se calcula la curva masa de precipitacion
con los valores obtenidos

4. Se calcula el hietograma de lluvia total
para un intervalo de tiempo seleccionado
At

5. Se obtiene el hietograma de lluvia efectiva
y la duracién en exceso, restando al hie-
tograma obtenido en el paso 4, el indice
de infiltracion representativo de la cuen-
ca. Con el mismo hietograma se calcula la
lluvia efectiva total

6. Si la duracion en exceso d, corresponde a

la del hidrograma unitario, se procede

P{, (mm)
1
-

de dﬂ de Tiempo (h)
2 Aq
£
~N
X
E
< ‘_/
Tiempo (h)
—
e
E-L | [TTTT1
o
‘defle ﬂg ‘ Tiempo (h)
e
S
N
o2 d’
E €
; 3>
Tiempo (h) —
—
T |
A
A d
‘ e Tiempo (h)
=
£
mﬂ q
E
S
Tiempo (h) _J

a) Se obtiene la cuvaS.

b) La curva S se desplaza
una distancia d".

c) Se restan las ordenadas
de la curva de (b) de
las de la (a)
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2.5.1.6 Método de Chow

Chow desarroll6 un método para el calculo del
gasto pico de hidrogramas para disefio de alcan-
tarillas y otras estructuras de drenaje pequenas.
Este método sblo proporciona el gasto pico y es
aplicable a cuencas no urbanas con una superfi-

cie menor de 25 km?.

El gasto pico @, de un hidrograma de escurri-
miento directo puede expresarse como el pro-
ducto de la altura de la precipitacion efectiva P,
por el gasto pico de un hidrograma unitario, ¢,

Q»= q,P: Ecuacion 2.33
El gasto pico del hidrograma unitario, ¢, se
expresa como una fraccion del gasto de equili-
brio para una lluvia con intensidad ¢ = 1 mm/d,
(Ecuacion 2.31).

qr= hg—ZnAZ Ecuacién 2.34

donde:

A = Fraccidbn mencionada, que se deno-

mina factor de reduccion de pico

Si A se expresa en km? y d en h, la Ecuacién
2.34 se escribe como:

qr= %Z Ecuacién 2.35
donde:
q, = Gasto pico del hidrograma

unitario (m3/s/mm)

Finalmente, de las ecuaciones anteriores se

obtiene:

83

0, = 0.218PA ;

e

Ecuacion 2.36

Dado que este método se usa en cuencas no ins-
trumentadas, el procedimiento para valuar P, a
partir de la Iluvia total, P, consiste en emplear el
método de los nimeros de escurrimiento. El factor
de reduccion de pico Z se calcula como una fun-
cion del tiempo de retraso (tiempo que transcurre
del centro de masa del hietograma de precipita-
cion al pico del hidrograma) y de la duracion en
exceso d_ (Ilustracion 2.38). Dicha ilustracion se
obtuvo a partir de un dato de 60 hidrogramas en
20 cuencas pequenas, con areas entre 0.01 a 20

km? del medio oeste estadounidense.

El tiempo de retraso obtenido para las cuencas

mencionadas anteriormente, se calcula con:

_ L 0.64
tr= 0~005|F] Ecuacion 2.37
donde:
t = Tiempo de retraso (h)
L = Longitud del cauce principal (m)
S = Pendiente del cauce (porcentaje)

Para aplicar este método es conveniente tener
los datos de precipitacion en forma de curvas
i—d—Tr. De esta forma, para el periodo de retor-
no seleccionado, se calculan los picos corres-
pondientes a varias duraciones y se escoge el

mayor.

2.5.1.7 Método del Hidrograma unitario
adimensional

Para propositos practicos es suficiente con
las caracteristicas de un hidrograma unitario

triangular; sin embargo, si la extension de la



llustracién 2.38 Factor de reduccién pico
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curva de recesion del hidrograma afecta el di-

sefno, 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 ITlustracion 2.39. Para
aplicar el método s6lo se necesita calcular el
gasto y el tiempo pico. El gasto pico se obtiene
con la Ecuacion 2.34.

Para obtener un hidrograma unitario a partir de
la Tlustracion 2.39, para una cuenca en particu-
lar, basta multiplicar las ordenadas por el gasto
pico ¢, de la Ecuacion 2.43 y las abscisas por el
tiempo pico de la Ecuacion 2.40. Por otra par-
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te conocido el hidrograma unitario sintético se
debe calcular la lluvia efectiva, con el nimero
de escurrimiento y multiplicar dichas ordenadas
del hidrograma unitario por ese valor y obtener

el hidrograma de escurrimiento directo.

2.5.2 GASTO DE DISENO DE
ESTACIONES HIDROMETRICAS

El gasto pico de un rio se puede determinar
aplicando métodos indirectos, basados en mo-
delos matematicos y teorias de probabilidad y
estadistica.

El analisis estadistico de gastos medios diarios

maximos anuales o también llamado analisis de



llustracién 2.39 Hidrograma unitario adimensional
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frecuencias de gastos maximos, se emplea para te-
ner una interpretacion probabilistica de un evento
a futuro, asociado a un registro en el pasado, en
este caso el proposito es calcular la magnitud de
un cierto gasto maximo para un cierto periodo de
retorno 7, por medio del ajuste a una funcion de
distribucion de probabilidad que proporcione el

minimo error estandar de ajuste.

En general el procedimiento a seguir es el

siguiente:

1. El primer paso es seleccionar los datos co-

rrespondientes de los gastos maximos para
la duracion que se requiera analizar (ge-
neralmente 1 dia de duracion), posterior-
mente se organizan los datos de la muestra
en forma ascendente (de menor a mayor)
y se le asigna un namero de orden de re-

gistro n para cada valor de gasto maximo.
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Contabilizar el nimero m de datos que tie-

ne la muestra de gastos maximos

. A cada gasto maximo se le calcula una

probabilidad de no excedencia P (Q < ¢) y
un periodo de retorno 7r. Para muestras
ordenadas de menor a mayor, P (Weibull)
y Tr se estiman con la Ecuacion 3.23

. Obtener los estadisticos muestrales de la

serie de gastos maximos, media z y desvia-

cion estandar s

. Se ajusta la serie de gastos maximos

historicos a diferentes distribuciones
de probabilidad. Una vez aplicadas las
distribuciones de probabilidad se evalaa
para cada distribucion el Error Estandar
de Ajuste EE (ver apartado 3.4.3.3). A
hora bien, para las diferentes distribu-
ciones de probabilidad que se aplicaron,
se selecciona la que proporcione el mi-
nimo EE. Esta distribucion selecciona-



da se utiliza para generar la Avenida de
Disefio

5. Una vez obtenida la distribucion de mejor
ajuste, se procede a extrapolar diferentes
eventos @, asociados a distintos periodos
de retorno; 7r = 2, 5, 10, 20, 50, 100, 200,
500, 1000, 2000, 5000 y 10000 afios

Ejemplo 2.8

En la Tabla 2.19 se muestran los gastos maximos

anuales registrados en una estacion hidrométrica.

Calcular las funciones de distribucion de pro-
babilidad para los gastos mostrados, asi como
el gasto maximo esperado para los periodos
de retorno de 2, 5, 10, 20, 50, 100, 200, 500,
1000, 2 000, 5 000 y 10 000 anos.

En la Tabla 2.19 se presenta los gastos medios
diarios maximos anuales de la estacion hidro-

meétrica.

Siguiendo con el analisis, se ordenan los gastos
de mayor a menor, para posteriormente aplicar
la formula de Weibull, y se calcula el periodo
de retorno correspondiente al nimero total de
datos, ver Tabla 2.20.

A partir de los gastos medios diarios maximos
anuales ordenados, se proceden a calcular las
funciones de distribucion de probabilidad, con
ayuda de una hoja de calculo. Y se seleccio-
na la que genere el menor error estandar de
ajuste. Ver Tabla 2.21. Se concluye que la fun-
cion Gamma (2 parametros) es la que mejor se
ajusta a los datos historicos.

Tabla 2.19 Gastos medios diarios maximos anuales de la estacién hidrométrica

1956 Julio 216.87
1957 Agosto 21 770.12
1958 Septiembre 24 391.33
1959 Septiembre 21 380.89
1960 Agosto 7 624.96
1961 Octubre 15 68798
1962 Septiembre 12 27493
1963 Julio 18 693.43
1964 Octubre 19 804.05
1965 Septiembre 15 401.59
1966 Agosto 11 722.33
1967 Octubre 10 229.75
1968 Septiembre 9 154.55
1969 Julio 8 412.43
1970 Agosto 3 314.60
1971 Octubre 5 312.34
1972 Septiembre 7 197.42
1973 Octubre 9 171.51
1974 Julio 3 318.07
1975 Agosto 2 273.30
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1976
1977
1978
1979

1980
1981
1982
1983
1984
1985
1986
1987
1988
1989
1990
1991
1992
1993
1994
1995

Septiembre 528.44
Julio 19 692.20
Octubre 15 406.66
Septiembre 20 848.88
Agosto 2 271.10
Octubre 20 373.46
Agosto 28 600.88
Octubre 6 452.85
Septiembre 20 847.27
Octubre 15 336.56
Julio 1 549.66
Julio 506.90
Agosto 5 202.76
Septiembre 10 699.92
Septiembre 9 357.44
Agosto 6 446.75
Octubre 3 814.72
Septiembre 4 277.67
Julio 1 802.11
Octubre 3 210.71



Tabla 2.20 Periodos de retorno calculados a partir de la férmula de Weibull

1984 Sept|embre 847 27 20 50

1964 Octubre 804.05 10.25

1957 Agosto 770.12

1989 Septiembre 699.92

1977 Julio 692.20

1960 Agosto 624.96

1986 Julio 549.66

1987 Julio 506.90

1991 Agosto 446.75

1978 Octubre 406.66

1958 Septiembre 391.33

1981 Octubre 373.46

1985 Octubre 336.56

1970 Agosto 314.60

1993 Septiembre 277.67

1975 Agosto 273.30

1967 Octubre 229.75

1995 Octubre 210.71

1972 Septiembre 197.42

1968 Septiembre 154.55
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Tabla 2.21 Funciones de distribucion de probabilidad para el ejemplo

464 485 414 089

5 647.582 625.923
10 743.383 776.966
20 822.475 928.772
50 911.467 1135.317
100 970.783 1297.909
200 1025.062 1467.019
500 1090.835 1701.731
1000 1136.969 1888.427
2000 1180.536 2083.503
5000 1234.833 2355.066
10000 1273.74 2571.166
Error estandar 53.93 61.80602

321 956 431 102 412 607 425 823
747.559 630.903 625.775 622.674
1069.516 756.474 779.729 753.006
1391.472 871.895 935.981 878.024
1817.075 1015.155 1150.844 1039.846
2139.031 1118.868 1321.694 1161.11
2460.988 1219.757 1500.885 1281.931
2886.591 1349918 1751.946 1441.331
3208.547 1446.533 1953.484 1561.802
3530.504 1541.906 2165.705 1682.229
3956.107 1666.52 2463.762 1841.394
4278.063 1759.825 2703.01 1961.786
214.67 50.12 64.46 54.55

2.5.3 MODELOS RELACION
LLUVIA — ESCURRIMIENTO

Con los modelos lluvia escurrimiento, se ob-
tienen también los gastos de disefo, para esto
es necesario contar con registros de precipi-
tacion y escurrimiento dentro de la cuenca
o en algunos casos en cuencas contiguas. A
continuacion se mencionan algunos de estos

métodos.
2.5.3.1 Método del hidrograma unitario

Por lo general se cuenta con mas registros de
precipitaciéon para periodos de varios afnos
que registros de escurrimiento y con apoyo
de los hidrogramas unitarios es posible ex-
trapolar los gastos de disefio, para diferentes
lluvias de disefio. De acuerdo con Arellano
(2006), es factible incluso calcular series de
avenidas para un punto no aforado. El uso de
este método no tiene restricciones en cuanto

al tamano de la cuenca, y como se mencion6
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es necesario contar con registros de precipi-
tacidon y escurrimiento dentro de la misma

cuenca (Aparicio, 1989):

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 lla-
mado duracion en exceso d..

El hidrograma unitario representa una fun-
cion de transformacion de las lluvias efectivas
en escurrimiento directo. Este método fue de-
sarrollado por Sherman en 1932 y esta basado
en la hipotesis siguiente:

Tiempo base constante

Para una cuenca dada, la duracidn total de escu-
rrimiento directo o tiempo base, ¢,, 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 hi-
drograma unitario esta ligado a una duracion de la

lluvia en exceso (ver Ilustracion 2.40).

Linealidad o proporcionalidad

Las ordenadas de todos los hidrogramas de escu-
rrimiento 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 orde-
nadas de dichos hidrogramas son proporcionales

entre si (ver [lustracion 2.41).

Superposicion de causas y efectos

El hidrograma que resulta de un periodo de lluvia
dado puede superponerse a hidrogramas resultan-
tes de periodos de lluvia precedentes (ver Tlustra-

cion 2.42).

llustracién 2.40 Duracion en exceso de un hietograma

Por otro lado, el hidrograma unitario tradicional
no toma en cuenta la variaciéon de la intensidad
con respecto al tiempo, por lo que para superar
esta limitacion se recomienda el uso del hidrogra-
ma unitario sintético de forma triangular (aparta-
do 2.5.1.7). De igual manera el HUT solo es apli-
cable a hietogramas de lluvia efectiva que tengan
la misma duracion en exceso para la cual fue de-
ducido. Para otras duraciones se recurre al uso del
método de la Curva S (apartado 2.5.1.5).

Ejemplo 2.9

Supéngase que en una cuenca con area de
1 080 km? se conoce un hidrograma de escurri-
miento total y el hietograma que lo produjo, como
el mostrado en la Ilustracion 2.43 a.

Un método simple para separar el escurrimiento
base del directo es trazar una linea recta horizon-
tal a partir donde empieza la primera rama as-

cendente hasta donde corte la (ltima rama (linea

P(mm)

v

t(n)




llustracién 2.41 Ordenadas proporcionales del hidrograma
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llustracién 2.42 Superposicion de hidrogramas
Periodos lluviosos
A
c
©
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A Tiempo
Hidrograma total
(suma de los tres Hidrograma correspondiente al
parciales) periodo No.2
2 Hldrograma que producm:a Hidrograma correspondiente al
%) el periodo:lluvioso No.1,si .
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V) estuviera aislado

v

Tiempo
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llustracién 2.43 a) Hietograma b) Hidrograma total de una cuenca

A\

I e
]
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Qe

A , A
P(mm) Q(m/s)
10 300
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S5

100

0 L - 0
0O 1 2 i 0

t (h)
a)

2 4 6 8 101214 161820 22 24 >

b ‘

b)

punteada de la Tlustracion 2.43 b, definiéndose
con esto, el tiempo base; asi mismo, se pueden ver
los nuevos valores de los gastos, es decir, restando
el gasto base a cada gasto registrado en el hidro-
grama; al hidrograma resultante se le denomina

hidrograma de calibracion Ilustracion 2.43 b.

Con lo anterior se puede conocet, el volumen de
escurrimiento directo (m?), y el tiempo base ¢, (h).
Por lo que en este ejemplo el volumen de escurri-

miento directo resulta ser de:

8
V., =ATY.Qi=2(3600)
(100 + 150 + 200 + 100
+ 80 + 60 + 50 + 10)

Ve=5.4x10°m?®

y el tiempo base es de 18 h, como se observa en la

Ilustracion 2.43 b. Una vez calculado el volumen

de escurrimiento directo, se determina la al-
tura de lluvia efectiva, que para este ejemplo
es de:

y la duracion en exceso, como se puede apre-
ciar en la Ilustracion 2.43 a, es de 2 h.

Aceptando las hipotesis de tiempo base cons-
tante y linealidad, un hidrograma unitario, es
decir, un hidrograma directo producido por
una lluvia de 1 mm de lamina y duracién en
exceso de 2 h, debe tener para este caso un
tiempo base de 18 h y la misma forma que el
hidrograma de la Ilustracion 2.43 a, pero con
sus ordenadas reducidas a una quinta parte, ya
que la altura de la lluvia efectiva fue de 5 mm.
Dividiendo las ordenadas del hidrograma de
escurrimiento directo de la Ilustracion 2.43 a),
entre 5 se obtiene el hidrograma unitario de la

Ilustracion 2.44.



llustracion 2.44 Hidrograma unitario parade =2 h

A

g (m3/s/mm)

Y

t(h)

Con este hidrograma unitario es posible determi-
nar hidrogramas de escurrimiento directo para
cualquier tormenta cuya duracién de lluvia en ex-
ceso sea de 2 h.

Si se supone que la tormenta representada por el
hietograma de la Ilustracion 2.45 a, tiene una
duracion en exceso de 2 h y una altura de pre-

cipitacion efectiva de 10 mm: el hidrograma

llustracién 2.45 a) Hietograma b) Hidrograma

de escurrimiento directo que se producira con
esta tormenta se obtiene multiplicando las or-
denadas del hidrograma unitario de la Ilustra-

cion 2.44 por 10 mm.

Como es aceptado el principio de superposicion
de causas y efectos, el hidrograma unitario de la
Tlustracion 2.44 sirve para tormentas cuya du-
racion en exceso sea multiplo de 2 h.
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llustracién 2.46 a) Hietograma b) Hidrograma

Hidrograma total

idrograma de las
primeras 2h de
lluvia efectiva

Hidrograma de las
segundas 2h de
lluvia efectiva

QM/s) 4

260

240 _

P(mm)4 220 -

200 -

4. d 180

el 160

140

5 — 120 -

4 4 — 10800_

39 M1 ] 60 _

2 4 —PZS 40 _

14 20
0 _| > 0

0123456 +(h)
)

Suponer que la tormenta de la Ilustracion 2.46 a,
que tiene una duracion en exceso de 4h, puede
considerarse compuesta por dos laminas de lluvia
consecutivas, cada una con una duracién en exce-
sode 2 h.

Aplicando el hidrograma unitario de la Ilustracion
2.44 a cada una de estas dos tormentas, sumando
las ordenadas y desfasando el segundo hidrogra-
ma 2 h del primero, se obtiene el hidrograma de
escurrimiento directo producido por la tormenta

completa (Tlustracion 2.46 b).

Es necesario enfatizar que todo hidrograma unita-
rio esta necesariamente ligado a una duraciéon en
exceso y que si no se conoce esta tltima, entonces
el hidrograma unitario pierde completamente su
significado.

2.5.3.2 Método del hidrograma unitario

instantaneo

Cuando se tienen tormentas con varios periodos
de retorno, es recomendable la aplicacion del mé-
todo del hidrograma unitario instantaneo, desa-
rrollado mediante un analisis matricial del hidro-
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grama unitario, esto permite una evaluacion de la
distribucion temporal de la lluvia. Este método se
desarroll6 debido a el método del hidrograma uni-
tario por si sdlo no toma en cuenta la distribucion
temporal de la lluvia, en Aparicio (1989) se hace

una descripcion de este método.
2.5.3.3 Hidrograma unitario triangular

Mockus desarroll6 un hidrograma unitario sinté-
tico de forma triangular, como se muestra en la
[lustracion 2.47. Con base en la geometria del hi-

drograma unitario, el gasto pico se obtiene como:

— 0.555Ar

q, r)

Ecuacion 2.38

donde:
q = Gasto pico (m®/s/mm)
p -
A, = Areade la cuenca (km?2)
t = Tiempo pico (h)

Como resultado del analisis de varios hidro-

gramas, Mockus concluye que el tiempo base

t, y el tiempo pico ¢ se relacionan mediante la
p




llustracién 2.47 Hidrograma unitario triangular

P (mm)
d6
—
d, , Ly
2 v
A
q (m3/s/mm) N
Q-%
t(h)

expresion:
th=2.671, Ecuacion 2.39
donde:
t, = Tiempo base (h)
t = Tiempo pico (h)

De la Tlustracion 2.47, el tiempo pico se expresa:
b= % + i Ecuacion 2.40

donde:
¢ = Tiempo pico (h)
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Duracidn en exceso (h)

Tiempo de retraso (h)

El tiempo de retraso se estima mediante el tiempo

de concentracion ¢ como:

t-=0.6¢, Ecuacioén 2.41
donde:
t = Tiempo de retraso (h)
t, = Tiempo de concentracion (h)

Ademas, la duracion en exceso que concentra
el mayor gasto pico, se puede calcular en forma

aproximada con:



d.=2t.

Ecuacion 2.42

donde:

Duracion en exceso (h)

QU
Il

Tiempo de concentracion (h)

Para cuencas grandes; o bien, d = ¢ para las pe-
€ c
quenas. De las ecuaciones anteriores, finalmente

se obtiene que:

Q,= 0.208 Ar

7 Ecuacion 2.43
P

t,=4t. +0.6¢,

Ecuacion 2.44

donde:
Q = Gasto pico (m®/s)
A = Areade la cuenca (km?)

—
1l

Tiempo pico (h)

—
Il

Tiempo de concentracion (h)

Con las ecuaciones anteriores se calculan las ca-
racteristicas del hidrograma unitario triangular.
Se recomienda su uso en cuencas pequefas (area

menor a 250 km?).

Ejemplo 2.10

Retomando la microcuenca Mc 6 de la Ilustracion
2.22 y la curva i—d—Tr calculada en el aparta-
do 3.5.5, para un periodo de retorno de 10 afios
(Tlustracién 2.48); recuérdese que los coeficientes
de escurrimiento utilizados en el ejemplo fueron
calculados con lluvias para periodos de retorno de
5y 10 anos (Tabla 2.4).

Para la microcuenca en estudio, se aplica la Ecua-

cién 2.16 del método racional, para cada valor de

llustracién 2.48 Curva intensidad - duracién - periodo de retorno para Tr = 10 afos
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©
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intensidad de la curva i—¢—Tr. Como se muestra
en la Ilustracion 2.48, la duraciéon de la precipi-
tacion es menor o igual al tiempo de concen-
tracion, se espera que el hidrograma de salida
sea de forma triangular, cuya base sera igual
a 2t y la altura sera el gasto Q . observe la
[ustracion 2.49 y Tabla 2.22.

Sin embargo, si la duraciéon es mayor al tiempo
de concentracion, el hidrograma de salida de la
microcuenca sera de forma trapezoidal donde la
duracion de la parte creciente sera igual a ¢, la du-

llustracién 2.49 Hidrograma de salida de Mc 6 para
duraciones menores a t

racion de gasto Q constante serd igual a d—, y la
seccion decreciente tendra una duracion igual at,

(ver Ilustracion 2.50).

Este proceso se replica en cada microcuenca de la
Tlustracion 2.19, considerando los valores de area y
coeficiente de escurrimiento de la Tabla 2.9.

Los resultados, de la respuesta de las 14 micro-
cuencas a la curva t—d—Tr de la Ilustracion 2.48, se
presentan en la Tabla 2.23. Con esta informacion
se tiene un valor de gasto que el sistema de drenaje

llustracién 2.50 Hidrograma de salida de Mcé para
duraciones mayores a t
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Tabla 2.22 Gasto pico para Tr = 10 afos, en la Mc 6

1440
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Tabla 2.23 Gasto pico para un Tr de 10 afios en las 14 microcuencas

Mc 1 0.516 0.386 0.269 0.214
Mc 2 1.640 1.228 0.856 0.679
Mc 3 2.706 2.026 1.413 1.120
Mc 4 2.698 2.019 1.408 1.117
Mc 5 4.470 3.345 2.333 1.851
Mc 6 2.647 1.981 1.381 1.096
Mc 7 1.476 1.105 0.770 0.611
Mc 8 1.374 1.029 0.717 0.569
Mc 9 2.947 2.206 1.538 1.220
Mc 10 3.477 2.603 1.815 1.440
Mc 11 6.755 5.056 3.526 2.796
Mc 12 3.746 2.804 1.955 1.551
Mc 13 1.878 1.406 0.980 0.777
Mc 14 1.357 1.015 0.708 0.562

pluvial debe ser capaz de desalojar de la zona

en estudio.

Ademas de este método existen algunos otros
que, de forma similar, permiten estimar el
gasto a la salida de un cuenca, en funcion de
la curva +—d—Tr, asi como las caracteristicas
hidrograficas de la cuenca en estudio, estas se
abordan a detalle en Campos-Aranda (2010).

Por otra parte, como se ha comentado a lo lar-
go del manual, el uso de programas de com-
puto permiten realizar estos procedimientos
de forma mas rapida. A continuacién se pre-
sentan un ejemplo de aplicacion utilizando un
programa de computo para la estimacion del
gasto pluvial y los correspondientes hidrogra-
mas de disefio.
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0.157 0.140 0.108 0.090 0.016
0.499 0.446 0.345 0.286 0.052
0.824 0.736 0.569 0.472 0.086
0.821 0.733 0.567 0.471 0.086
1.361 1.215 0.939 0.780 0.143
0.806 0.719 0.556 0.462 0.084
0.449 0.401 0.310 0.257 0.047
0.418 0.374 0.289 0.240 0.044
0.897 0.801 0.619 0.514 0.094
1.058 0.945 0.731 0.607 0.111
2.056 1.836 1.420 1178 0.216
1.140 1.018 0.787 0.653 0.120
0.572 0.510 0.395 0.328 0.060
0.413 0.369 0.285 0.237 0.043

2.5.4 DEFINICION DEL
HIDROGRAMA DE DISENO A
TRAVES DE SIMULACION
MATEMATICA

El método racional, asi como muchos otros, per-
miten estimar un gasto "pico", en funcion de la
curva (—d—Tr , sin embargo, el hidrograma de di-
sefo que resulta de aplicar este método no carac-
teriza la variacion de la precipitacion a lo largo del

tiempo.

En el mercado se encuentran disponibles progra-
mas de computo que permiten caracterizar el flu-
jo que escurre por la superficie. Cuentan con una
serie de modulos que permiten representar cada
una de las etapas; desde la precipitacion hasta la
descarga del flujo a través del sistema de drenaje.



En este apartado se presenta la aplicacion de
un programa de computo libre para la defini-
cion del hidrograma de disefo, utilizando los
hietogramas calculados en el apartado 3.6,
con los cuales es posible caracterizar la varia-
cion de la precipitacion a lo largo de su tiempo
de duracion.

El programa EPA SWMM® 5.1 (EPA Storm Wa-
ter Management Model), es un paquete de distri-
bucion gratuita, desarrollado por la Agencia de
proteccion ambiental de los Estados Unidos de
América, EPA, por sus siglas en inglés, tiene un
modulo de simulacién que permite estimar un
hidrograma a la salida de una cuenca, tomando
como punto de partida un hietograma, como el
presentado en la Ilustracién 3.49, y las caracte-
risticas hidrograficas de la cuenca como son:

- Area

« Ancho medio de la cuenca

+ Pendiente media

« Porcentaje de area impermeable
+  Coeficiente de escurrimiento

Con esta informacion es posible simular el
comportamiento del flujo sobre la superficie de
la cuenca y obtener a la salida el hidrograma de

diseno.
Ejemplo 2.11

Utilizando el hietograma unitario, para una du-

racion de 60 minutos que se calculd en el apar-

Tabla 2.24 Parametros hidrograficos de la Mc 6

tado 3.5.5, ademas de la precipitaciéon para un
Tr = 10 anos y d = 60 minutos, P, ;= 74.81 mm
que se obtiene de la curva P—d—Tr, definida en
el apartado 3.6.3, se obtiene el hietograma de
disefo que se muestra en la Ilustracion 2.40, el
cual se aplicara en la microcuenca Mc 6 de la
Tustracion 2.22.

Las caracteristicas hidrograficas de la micro-
cuenca se muestran en la Tabla 2.24.

Donde, el ancho medio resulta de dividir el area
de la microcuenca entre la longitud de la linea
de corriente principal y el porcentaje de area im-
permeable resulta de dividir la suma de las areas
impermeables (asfalto y lotificacion de la Tabla
2.9) entre el area total. Los demas parametros se

calcularon y presentaron en el apartado 2.3.3.

Estos datos se ingresaron al programa EPA
SWMME® 5.1 (Ilustraciéon 2.51) y se realizd una
simulacion para un periodo de tres horas. El hi-
drograma de diseno arrojado por el programa, se
muestra en la I[lustracion 2.52.

Observe de acuerdo con el modelo de simulacion,
el gasto de escurrimiento corresponde a los in-
crementos y decrementos de precipitacion, sin
embargo una vez concluida la tormenta, la res-
puesta de la cuenca se prolonga casi una hora
después. Este proceso se puede repetir para
cada microcuenca, con la precipitacion P, la
duraciéon d y cualquier periodo de retorno Tr

que se requiera.

Area

Longitud de la linea de corriente principal
Ancho medio

S

Ce

% Area impermeable
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0.52

66774.48 m?
416.32 m
160.39 m

1.73 %
68.85 %



llustracién 2.51 Microcuenca Mc 6 dentro del programa SWMM® 5.1
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llustracién 2.52 Hietograma e hidrograma de disefio obtenido con el modelo de simulacibn SWMM® 5.1
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3

HIDROLOGIA APLICADA AL DISENO DE
DRENAJE PLUVIAL URBANO

En este capitulo se presentan las definiciones
basicas del ciclo hidroldgico, la forma de obte-
ner registros historicos, tanto pluviométricos,
pluviograficos e hidrométricos. Su analisis es-
tadistico y probabilistico; para calcular la llu-
via de diseno del sitio en estudio, para un de-

terminado periodo de retorno y duracion.

Asi mismo, se analiza el comportamiento tempo-
ral de la precipitacion a través de hietogramas, y
su analisis para convertirlos en escurrimiento del
flujo por la cuenca, considerando la topografia, el
tipo de suelo y las pérdidas de agua que se presen-
tan a lo largo de su recorrido. A estos graficos se le

conoce como hidrogramas.

3.1 DEFINICIONES BASICAS

La hidrologia se encarga del estudio de los proce-
sos de circulacion, ocurrencia y distribucion del
agua sobre la superficie terrestre, asi como su inte-
raccion con el medio ambiente. Algunos concep-
tos basicos en la hidrologia se presentan a conti-
nuacion, sin embargo, si se desea ahondar mas en
el tema se recomienda consultar Aparicio (1989),
Chow (1994) y Campos-Aranda (2010):
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a) Cuenca. Es la unidad basica en un es-

b) Parteaguas. Es

(9]

tudio hidrolégico y se define como el
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 almacena-
miento (cuenca cerrada). Es importan-
te aclarar que el tamafio de una cuenca
depende de la ubicacién 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. A su vez, las cuencas se cla-
sifican por su tamafo, de acuerdo con
la Tabla 3.1

una linea poligo-
nal formada por los puntos de ma-
yor nivel topografico y que separa la
cuenca de las cuencas vecinas, vea la
Tlustracion 3.1

Sistema hidrologico. Es el conjunto
formado por la cuenca, las caracteristi-
cas locales del terreno (topografia, tipo
de suelo, vegetacion, etc.), las corrientes
(subterraneas y superficiales) y todos

aquellos factores que tienen influencia



Tabla 3.1 Clasificacién de una cuenca de acuerdo a su magnitud (adaptado de Campos Aranda, 1988)

<10 Microcuenca
10a 25 Subcuenca
252250 Pequefia
2502500 Intermedia-Pequefia
500a2 500 Intermedia-Grande
250025000 Grande
> 5000 Muy grande

llustracién 3.1 Representacion esquematica de una cuenca

Parteaguas P

Superficie de la cuenca

)
mmmmmmmml

"+ Gasto (Q)

sobre la cantidad de agua existente en la
cuenca (la precipitacion, el clima, etc.).
De lo anterior se deduce que no existen
dos cuencas iguales, aunque para efec-
tos de cuantificacidon del escurrimiento
dos cuencas cercanas pudieran ser con-

sideradas similares hidrologicamente

d) Drenaje. En hidrologia es el medio por

el cual se retira del terreno el exceso
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de agua no utilizable y se conforma de
cualquier estructura, natural o artificial,
que facilite el escurrimiento y evita el
almacenamiento del agua en una zona
particular. Existen dos tipos de drenaje:
el natural, formado por las corrientes su-
perficiales y subterraneas, y el artificial,
el cual esta integrado por las conduccio-
nes construidas por el hombre



De acuerdo a su importancia, también se definen
dos sistemas de drenaje en una cuenca: principal
o primario, que se define como el cauce de mayor
longitud y el secundario, que es tributario de la
corriente principal.

Aungque es dificil establecer una division entre
ambos, el primario corresponde a la corriente
principal, y el secundario es la red de corrientes
tributarias naturales y conducciones hechas por
el hombre que transportan el agua hacia el sis-
tema de drenaje principal, vea la Ilustracion 3.2.

La forma de definir el cauce principal (prima-
rio) y sus tributarios (secundarios) es median-
te el criterio del nimero de orden (Aparicio,
1989). R.E. Horton asignd el valor de orden
1 a las corrientes mas pequenas (las que no se
encuentran ramificadas), orden 2 a las corrientes
que solo tienen ramificaciones o tributarios de
primer orden; de orden 3 las que cuentan con dos
0 mas tributarios de orden 2, dos corrientes de
orden tres forman una de orden 4, y asi sucesiva-

mente. Vea la Ilustracion 3.3.

llustracién 3.2 Sistemas de drenaje mayor y menor

El orden de la corriente principal sera un indica-
dor de la magnitud de la ramificacion y de la ex-
tension de la red de drenaje dentro de la cuenca.

3.1.1 CICLO HIDROLOGICO

El ciclo hidrologico se refiere a los procesos por los
que pasa el agua durante su transporte continuo
entre los océanos, la atmosfera, y la tierra (Tlus-
tracion 3.4). Puede comenzar desde cualquiera de
estos puntos, aunque su explicacion suele hacerse
de la manera siguiente (Campos-Aranda, 1988):

a) Evaporacion del agua. La superficie
de los océanos forma grandes masas
de vapor de agua que al condensarse
forman las nubes; éstas viajan por la
atmosfera impulsadas por los vientos
hasta que algin mecanismo climatico
ocurre y provoca la precipitacion del
agua

b) Precipitacion del agua. De ésta una
parte del agua puede ser intercepta-
da por la vegetacion, edificios, carre-

Parteaguas

BOUSND B 9P BPI[ES
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llustracién 3.3 Ejemplo de la determinacion del nimero de orden en una cuenca

Corrientes tributarias

Corriente principal

Parteaguas

Corriente de orden 4

llustracién 3.4 El ciclo hidrolégico (adaptado de Chow, 1994)

Condensacion .

Evaporacién

Agua contenida
en oceanos

Descarga de rios

- Descargade
~Hagua subterranea
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teras, etc., otra regresa a la atmosfera
al evaporarse y la otra parte se infiltra
en la tierra o escurre superficialmente
hacia rios, lagos o depresiones del terre-
no, donde puede ingresar al terreno o
evaporarse

¢) Escurrimiento superficial. El agua
proveniente de la precipitacion que lle-
ga hasta la superficie terrestre una vez
que una parte ha sido interceptada y
evaporada sigue diversos caminos hasta
llegar a la salida de la cuenca. Conviene
dividir estos caminos en tres clases de
escurrimiento: superficial, subsuperfi-
cial y subterraneo
El escurrimiento se define como el agua
proveniente de la precipitacion que cir-
cula sobre la superficie terrestre y que
llega a una corriente para finalmente
ser drenada hasta la salida de la cuenca
(Aparicio, 1989)

d) Infiltracion del agua. Se define como
el movimiento del agua, a través de la
superficie del suelo y hacia adentro
del mismo, producido por la accion de
las fuerzas gravitacionales y capilares
(Aparicio, 1989). Esta puede fluir en
forma subterranea hasta brotar en ma-
nantiales o corrientes, o llegar a formar
parte de los mantos acuiferos, donde es
almacenada o transportada hacia los

océanos

Las fases del ciclo hidrologico que interesan para
fines de este manual son la precipitacion pluvial
y el escurrimiento superficial, pues sus efectos
pueden llegar a provocar danos a las poblaciones.
La cuantificacion de la lluvia, el escurrimiento

superficial, son temas de la hidrologia.
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3.1.2 PRECIPITACION

Se llama precipitacion a aquellos procesos me-
diante los cuales el agua cae de la atmoésfera
a la superficie de la tierra, en forma de lluvia
(precipitacion pluvial), nieve o granizo. En
nuestro pais, la primera es la que genera los
escurrimientos superficiales que interesa ana-

lizar en éste manual.

La magnitud de los escurrimientos superficia-
les esta ligada proporcionalmente a la magni-
tud de la precipitacion pluvial. Por este motivo,
los estudios de drenaje parten del estudio de la
precipitacion para estimar los gastos de disefo.
La medicion de la precipitacion se ha llevado a
cabo, principalmente, con aparatos climatolo-
gicos conocidos como pluvidmetros y pluvio-
grafos. 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 acu-
mularia sobre el terreno sin infiltrarse o eva-
porarse sobre un area unitaria. El pluviome-
tro mide la precipitacion acumulada entre un
cierto intervalo de tiempo de lectura (usual-
mente de 24 horas). El pluvidgrafo registra en
una grafica (pluviograma) la altura de lluvia
acumulada de acuerdo al tiempo (Ilustracion
3.5).

3.1.2.1 Intensidad de lluvia y duracion

La intensidad de lluvia y la duracién son dos
conceptos asociados entre si. La primera se
define como la altura de lluvia acumulada por
unidad de tiempo (usualmente en mm/h) y la
segunda es simplemente un intervalo de tiem-

po (usualmente en minutos).



llustracién 3.5 Registro pluviografico (adaptado de Aparicio, 1989)

Fin de
Fin de Sin la precipitaciéon
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Dado que la lluvia varia con el tiempo, la intensi-
dad de lluvia depende del intervalo de tiempo con-

siderado o duracion (min).

En la practica, pocas veces se puede obtener re-
gistros de precipitacion, como los mostrados en
la Ilustracién 3.5, lo mas comin es tener acceso
a datos pluviométricos, con la precipitacion acu-
mulada cada 24 horas, tal como se presenta en la
Tabla 3.17.

Estos datos brindan la informacion de "cuanto
llueve", sin embargo, no de "como llueve", pero a
través del tratamiento matematico adecuado (que
se presentara a continuacién), permite definir las
precipitaciones probables, en funcion de un perio-

do de retorno.

Para el diseno, se deben considerar una serie de
estaciones que estén proximas al sitio en estudio y
que su area de influencia cubra el total de las cuen-

cas de aporte que se involucren en el analisis.

Por otra parte, es imprescindible que los datos
obtenidos de las estaciones, tengan continuidad
durante su periodo de registro, de no ser asi, sera
necesario aplicar métodos para la deduccion de
los datos faltantes los cuales se presentan en el
apartado 3.5.2, en funcion de los registros en

otras estaciones.

3.1.2.2 Distribucion espacial y temporal de la
lluvia

La lluvia es variable en el tiempo y en el espacio.
Por esta razon, es recomendable que se instalen un

numero suficiente de pluviografos en la zona de
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interés. Cuando no sea posible esto se recurrira

a usar pluviometros.

La variacion espacial de la lluvia se puede cono-
cer a partir de la comparacion de los registros
de lluvia de pluviometros y pluviografos. Por
otra parte, la variacion temporal de la lluvia

es fielmente representada en los pluviografos.

Los estudios de drenaje se basan en analisis de
los registros de precipitacion de una o varias
estaciones climatologicas, dependiendo del ta-
mafio de la cuenca en estudio. Sin embargo,
debido a que las lecturas disponibles son dife-
rentes en cada estacion, deben seguirse ciertos
procedimientos para utilizar la informacion

disponible en el disefo.

3.2 ANALISIS DE
REGISTROS DE LA
PRECIPITACION

El tamano de la cuenca en estudio indicara de
cuantas estaciones climatologicas deben obte-
nerse registros de precipitacion. Se recomien-
da emplear todas las estaciones que se ubiquen
dentro de la zona de estudio y aquellas que se
encuentren cerca del parteaguas. A continua-
cion se presentan diversos métodos para deter-
minar las caracteristicas principales de una tor-

menta sobre una zona de interés.
3.2.2.1 Precipitacion media
La precipitacion media de una cuenca es el co-

ciente que resulta de dividir el volumen total de

agua generado por una tormenta entre el area



de la cuenca. Es equivalente a suponer una distri-

bucion uniforme de la lluvia sobre toda la cuenca

dando como resultado el registro de la misma al-

tura de lluvia en cualquier punto de la cuenca.

Para calcular la precipitacion media de una tor-

menta dada, se dispone de tres métodos de uso

generalizado en la practica y son los siguientes:

a)

donde:

~ol

b)

Método aritmético. Se obtiene dividien-
do la suma de las alturas de lluvia regis-
tradas en todas las estaciones cercanas y
dentro de la cuenca entre el nimero de

estaciones:

— 1<
P_%;PI

Ecuacion 3.1

Altura de precipitacion media
(mm)

= Namero de estaciones en analisis
= Altura de precipitacion registra-

da en la estacién 4 (mm)

Poligonos de Thiessen. Este méto-
do consiste primero en obtener el area
tributaria de cada estacion empleando
poligonos y luego se calcula la lluvia me-
dia como un promedio pesado de la mane-
ra siguiente:

a. Unir mediante lineas rectas dibujadas
en un plano de la cuenca las estacio-
nes mas proximas entre si, con ello se
forman triangulos en cuyos vértices se
ubican las estaciones pluviométricas o
pluviograficas (lineas rectas disconti-
nuas en la Ilustracion 3.6)

b. Trazar las mediatrices a los lados

de los triangulos. Por geometria,
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las lineas correspondientes a cada
triangulo convergeran en un pun-
to Gnico (lineas rectas continuas en
la Tlustracion 3.6)

c. Cada estacion pluviografica o plu-
viométrica 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 esta-
ciones correspondientes

d. La precipitacion media se calcula
como el promedio pesado de las pre-
cipitaciones registradas en cada esta-
cion, usando como factor de peso el

area de influencia:

— 1 u
P% = A_Ig Am‘Pi

Ecuacion 3.2

= Altura de precipitaciéon media
calculada con el método de los
poligonos de Thiessen (mm)

= Area total de la cuenca (km?)

= Namero de estaciones

= Area de influencia de la estacién
i (km?)

= Altura de precipitacion registrada

en la estacion ¢ (mm)

Método de las isoyetas. Consiste en tra-
zar sobre un plano de la cuenca donde se
ubiquen las estaciones y los valores de llu-
via registrados en cada estacion, las lineas
que unen puntos de igual altura de preci-
pitacion, se les llama isoyetas; el procedi-

miento es el siguiente:



llustracién 3.6 Descripcidn de la aplicacion del método de los poligonos de Thiessen (adaptado de Aparicio, 1989)

Numero de poligono

Estacion climatolégica

Parteaguas
4—

Poligonos de Thiessen

a. Establecer las estaciones climatologicas Para calcular la precipitacion media se
de influencia en la cuenca y definir la consideran como factor de peso al area
precipitacion media en la misma entre dos isoyetas, el valor medio en-

b. Realizar una triangulacion, mediante tre ambas isoyetas y el parteaguas de la
lineas rectas que unan todas las esta- cuenca. De esta forma:

ciones, tal como se muestra en la Ilus- .

tracion 3.7 P= jTlZ; AP, Ecuacién 3.3
c. Partiendo de la hipotesis de que la dis-

tribucion de la precipitacion, es unifor- donde:

me, cada linea trazada se debe dividir

entre la diferencia de precipitaciones P, = Altura de precipitacion media

. en la cuenca calculada con el
de estaciones que conecta, tal como se

presenta en la Ilustracion 3.8, esto se método de las isoyetas (mm)

: , = Area total de la cuenca (km?)
debe realizar para todas las lineas 4 B
d. Por medio de lineas curvas o estiliza- isi = Areaientre dos isoyetas
. mZ
das, se deben unir todos los puntos con (k, ) )
n = Numero de estaciones

el mismo valor de precipitacion, para R )
B = Precipitacion media entre dos
obtener un plano como el mostrado en st ) )
= isoyetas ¢ (mm)
la Tlustracion 3.9.
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llustracién 3.7 Descripcion de la aplicacion del método de las isoyetas (adaptado de Aparicio, 1989)

P,=12mm

llustracion 3.8 Division uniforme de la diferencia de precipitacion
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llustracién 3.9 Trazo de lineas con mismo valor de precipitacion (adaptado de Aparicio, 1989)

N
n
3
3

Para emplear cualquiera de los métodos men-
cionados, se requiere del plano de la cuenca en
estudio, y en él que se indique la localizacion
de los pluvidometros y/o pluvidgrafos existentes,
tanto dentro como fuera de la cuenca, con res-
pecto a esto ultimo solo se consideran aquellos
cercanos al parteaguas de la cuenca. En la ac-
tualidad se tienen diversos paquetes de computo
que simplifican la tarea, a manera de ejemplo,
la Tlustracion 3.10 muestra el trazo de poligo-
nos de Thiessen con un Sistema de Informacion
Geografica (SIG), mientras que la Ilustracion
3.11 muestra en trazo de isoyetas con un sof-
tware especializado.

Ejemplo 3.1

En la cuenca mostrada en la Ilustracion 3.7, se
han registrado las alturas de precipitacion sena-
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ladas en la misma. Calcular las alturas medidas
de precipitacion usando los métodos de poligo-
nos de Thiessen y método de las isoyetas.

a) Poligonos de Thiessen (Ilustraciéon 3.7),
se muestra la division en areas de in-
fluencia de la cuenca.

Las areas de influencia de cada estacion

son:
A, = 4613 km? A= 1170 km*
A= 2706 km’ A= 4067 km?
A= 3308 km’ A,= 1443 km?

La precipitacién media resulta:

b= le [12(4613) +9(1170)
+19(2706) +14(4067)
+23(3308) +27(1443)]

P=16.7mm
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b) Isoyetas, se muestra el trazo de la y la altura de precipitacion media resulta:

isoyeta para este caso (Ilustracion 3.9).

A un lado de cada estacion esta anotada la P= 17}))07 (7.5 X 368
precipitacion registrada. +12.5 X 7295
+17.5 X 5426
Como se observa, se trazan las curvas a +99.5 X 2220
cada 5 mm y la cuenca queda dividida en +97.5 x 1998)
cinco zonas. =17 mm
Las areas y alturas de precipitacion
media son las siguientes (ver Ilustracion
3.12) 3.2.2.2 Curva masa media
A, =368 k”"za?is_fz 7.5mm La precipitacion media, vista de forma general, es
A, =T295km", F, =12.5mm el promedio pesado de los valores de precipitacion

A, =5426km’, B, =17.5mm
A, =2220 k’mz,E =225mm
A, =1998 km’,E, =27.5mm

acumulados en un periodo de tiempo. Sin embar-
go, para el disefio de sistemas de drenaje pluvial,

es necesario conocer, ademas del volumen de

precipitacion, en qué forma se precipita el agua

llustracién 3.12 Areas y precipitaciones medias para la cuenca (adaptado de Aparicio, 1989)

A,,=2220m?
P,,=225mm
2 998 m?
27.5 mm
\}6\/))
7
10m
A, =368m’
P.,=7.5mm
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a lo largo del tiempo. Como puede observarse en
la Tlustracion 3.5, a través de los registros pluvio-
graficos se puede caracterizar la evolucion de la
lluvia en cada estacion (siempre que cuente con
pluviografo), si desea conocer la variacion en el
tiempo de la precipitacion media en la cuenca, es
necesario determinar una curva que represente
todas las curvas masas generadas por los distintos
pluviografos del area de influencia. A ésta, se le
llama curva masa media, pues representa el com-
portamiento medio, en el tiempo, de la precipita-
ci6n en la cuenca. Existen diversos métodos para
obtener una curva masa media, estos métodos es-
tan en funcion de los datos disponibles y pueden
consultarse en Aparicio (1989), en este manual
solo se mostrara el método de los poligonos de

Thiessen.

El método consiste en multiplicar los valores de
la altura de precipitacion acumulada para cada
estacidon por su respectiva area de influencia;
la sumatoria de estos valores, se divide entre el
area total de la cuenca, resultando un valor me-
dio de la precipitacion para cada tiempo deter-

minado. De forma general se representa con la

ecuacion:
2 PA,
Pi=5— Ecuacion 3.4
Z Aei
=1
donde:
Pt = Altura de precipitaciéon media en
el tiempo ¢ (mm)
P, = Altura de precipitacion en la
estacion 7 para el tiempo ¢ (mm)
A, = Area de influencia de la estacién
i (km?)
n = Numero de estaciones
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El resultado obtenido puede afinarse si se cuen-
ta con las isoyetas. Para ello se obtiene un fac-
tor de ajuste que es igual al cociente de la pre-
cipitacion media calculada con el método de
los poligonos de Thiessen y la calculada con el

método de isoyetas:

F= ]]f; Ecuacién 3.5
donde:

F = Factor de ajuste (adimensional)
P = Altura de precipitaciéon media
: en la cuenca calculada con el

método de las isoyetas (mm)
P =  Altura de precipitacion media de

la tormenta calculada con el mé-
todo de los poligonos de Thiessen

(mm)

Por dltimo, cada ordenada de la curva masa me-
dia se multiplica por el factor anterior y el resul-

tado se conoce como curva masa media ajustada.
Ejemplo 3.2

Construir una curva masa media ajustada para
la cuenca de la Ilustracion 3.13 y los registros de
precipitacion de la Ilustracion 3.14.

Solucion

En la Tabla 3.2 se tienen los valores de la altura
de precipitaciéon acumulada para cada estacion
(extraidos de la Ilustracion 3.14). Por su parte,
en la Tabla 3.3 se calculan los productos del area
de influencia A ; por las alturas de precipitacion
P.. Alfinal de esta tabla se realiza la suma de los
valores de los productos y se divide entre el area

total de la cuenca, es la curva masa media.



llustracién 3.13 Poligonos de Thiessen (adaptado de Aparicio, 1989)

,6 P =27mm

P,=14mm

llustracion 3.14 Datos de precipitacion de las estaciones pluviograficas

30.00 [
—~-P1
P2

| +P3
25.00 P4

—*-P5
- Pé

20.00 P
15.00 —

: / / . . .

Altura de precipitacion (mm)

5.00

0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00 9.00 10.00
Tiempo (h)
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Tabla 3.2 Registros de precipitacién en las estaciones de la llustracién 3.10

0.00 0.00 0.00
1.00 2.50 1.00
2.00 5.00 2.00
3.00 10.00 4.00
4.00 12.00 5.00
5.00 12.00 7.50
6.00 12.00 9.00
7.00 12.00 9.00
8.00 12.00 9.00
9.00 12.00 9.00
10.00 12.00 9.00

Tabla 3.3 Célculo de la curva masa media

0.00 0.00 0.00
0.00 10.00 5.00
0.00 15.00 10.00
2.50 17.50 15.00
7.50 17.50 20.00
10.00 17.50 22.50
12.50 20.00 25.00
14.00 23.00 26.50
14.00 23.00 27.00
14.00 23.00 27.00
14.00 23.00 27.00

0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.0
11532.50 1170.00 0.00 0.00 33080.00 7215.00 3.1
23065.00 2340.00 6765.00 0.00 49620.00 14430.00 5.6
46130.00 4680.00 20295.00 10167.50 57890.00 21645.00 9.3
55356.00 5850.00 33825.00 30502.50 57890.00 28860.00 12.3
55356.00 8775.00 37207.50 40670.00 57890.00 32467.50 134
55356.00 10530.00 40590.00 50837.50 66160.00 36075.00 15.0
55356.00 10530.00 47355.00 56938.00 76084.00 38239.50 16.4
55356.00 10530.00 51414.00 56938.00 76084.00 38961.00 16.7
55356.00 10530.00 51414.00 56938.00 76084.00 38961.00 16.7
55356.00 10530.00 51414.00 56938.00 76084.00 38961.00 16.7

Para construir la curva masa media ajustada, 3.2.1 ANALISIS ESTADISTICO Y

todos los valores de la dltima columna de la
Tabla 3.3 se multiplican por el factor de ajus-
te dado por la Ecuacion 3.5 (ndtese que en el
apartado 3.2.2.1 se calculd la precipitacion
media por el método de las isoyetas). La curva
masa media ajustada se muestra en la Ilustra-
cion 3.15. Obteniéndose el factor siguiente:

17

F=167

=1.02
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PROBABILIDAD EN
HIDROLOGIA

Para el diseno del sistema de drenaje pluvial,
como otras obras de infraestructura, se requiere
de estimaciones de eventos futuros, ya sea extre-
mos, como la precipitacion maxima en un inter-
valo de tiempo o los volimenes de escurrimiento
acumulados en un intervalo de tiempo. Por la com-

plicacion de los procesos fisicos que intervienen en



llustracién 3.15 Curva masa media ajustada
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la generacion del fendémeno, 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 insufi-
cientes o porque el modelo matematico respectivo
resultaria dificil de manejar, pues necesitaria gran
cantidad de informacion. Por ello resulta mas con-
veniente un analisis estadistico y probabilistico.

La estimacion de un fenémeno futuro esta ligada
a una probabilidad de ocurrencia, la cual se de-
termina segin una serie de criterios entre los que
destacan: la vida til 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 fenémeno es po-
sible estimar la magnitud de un fenémeno de

acuerdo a una probabilidad de ocurrencia. Por
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ello, se resguardan y alimentan bases de datos
historicas para precipitacion. Estos registros pre-
sentan 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 fe-
noémeno es considerada como despreciable en
comparacion a la variabilidad aleatoria, es posi-
ble tratar al proceso como puramente aleatorio,
donde cada observacion es independiente de las
anteriores (no existe correlacion), y las propie-
dades estadisticas de todas las observaciones son

iguales.

Un proceso aleatorio involucra una variable X
cuyo comportamiento puede ser descrito por me-
dio de una funcion de distribucion de probabili-
dad. 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 precipitacion anual en un lu-
gar cualquiera, entonces la distribucion de proba-
bilidad de X determina la probabilidad de que la
precipitacion anual observada, se encuentre en un
rango, tal como: menor a 250 mm, entre 300 y

400 mm y asi sucesivamente.

3.2.2 CONCEPTOS BASICOS DE
PROBABILIDAD Y ESTADISTICA

De acuerdo a los principios de probabilidad y esta-
distica, los registros hidrologicos representan una
muestra de una poblacion infinita y desconocida.
En el analisis, se supone una similitud entre las
caracteristicas estadisticas de la muestra y las de
la poblacion, las cuales se asemejan mas confor-
me el tamafio de la muestra se aproxima mas al
de la poblacion. Por ello, las estimaciones son mas
confiables a medida de que se dispone de un ma-

yor 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 nime-
ro de veces que una observacion se encuentra
en un intervalo predefinido. Cuando dicho ni-
mero de veces, se divide entre el ntimero total
de datos, se obtiene un histograma de la fun-
cion de frecuencias relativas. De este ltimo,
se pueden acumular los valores para formar un
histograma de la funcion de frecuencias relativas

acumuladas.

Sila muestra es lo suficientemente grande y los
intervalos tienden a ser pequenos, la curva que
se obtendria en el histograma de la funcion de
frecuencias relativas es la llamada funcion de
densidad de probabilidad, y para el caso del
histograma de la funcion de frecuencias relati-
vas acumuladas se obtiene la funcion de distri-
bucion de probabilidad (Ilustracion 3.16).

A continuacion, se anotan las principales expre-
siones 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 f, (z)

se define como:

llustracién 3.16 Funcion de densidad y distribucién de probabilidad

plx) A F(z) Plz) A
0.26 20 7 10
/
157 0.8 1
0.6
013 10— /
0.4
5 - /
0.2
0 » O >
0 10 20 30 4050 60 70 80 = O 190 20 30 40 50 60 70
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S (x:) = % Ecuacién 3.6

donde:
fm (x ) = Esla frecuencia relativa de la
muestra en el intervalo [z —Ax, z ]
n, = Es el ntimero de datos z conteni-
dos en el intervalo mencionado
n = Es el nimero total de datos de la

muestra

El valor de f, (x), es un estimativo de la probabi-
lidad de que una observacion de X se encuentre
en el intervalo [z, - Az, 2], es decir P(x,— Az < X

<z).

La suma de los valores de las frecuencias relati-
vas hasta un valor dado z, es la frecuencia acu-
mulada Fm(xi):

Fu(x:) = me (x)) Ecuacién 3.7
i=1

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

En el caso de una poblacidn, la funcion de den-
sidad de probabilidad de una poblacion f(z) se

obtiene como:

—am Ar dx

F(x) = Es la funcidn de distribucién de
probabilidad de una poblacion
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Se aprecia que en el limite, la funcion de fre-
cuencias relativas dividida entre el intervalo
Az se convierte en la funcion de densidad de
probabilidad.

Por otra parte, la probabilidad de que X sea me-

nor o igual que un valor z, se estima como:

P(sz)zF(x)sz(x)dx

Ecuacion 3.9

Notese que f(z) y F(x) son funciones de z cuya

forma atn no se define.

De acuerdo a los axiomas de Probabilidad y
empleando la funcion de distribucion de proba-
bilidad, 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 z es positiva y se encuentra en el

intervalo [0, 1]

0<p(x)<1 Ecuacién 3.10

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

izn;p(x <z =fof(x)dx= 1

Ecuacion 3.11

c) La probabilidad de no ocurrencia (o de
excedencia dado que se trata de X > ) de
un evento z es igual al complemento de

la probabilidad del evento.



PX>z)=Q(x)=1—P(x)

Ecuacion 3.12

d) La probabilidad de que una observacion
de X sea exactamente igual a un valor
dado es igual a “cero”, es decir, P(X =
x)=0

e) La probabilidad de que una observacion
de X se encuentre en un intervalo de va-

lores [a, b] es:

Ecuacion 3.13

f) Tratandose de la probabilidad de ocu-
rrencia de varios eventos (se pueden ge-
neralizar las siguientes expresiones para
un mayor nimero de eventos), la proba-

bilidad de ocurrencia de dos eventos es:

P(z1Uz2) =P(z1) + P(z2) — P(ziNz2)

Ecuacion 3.14

donde:

P(Uz,) = Eslallamada “unién de proba-
bilidades” (probabilidad de ocu-
rrencia de dos eventos)
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P(xiﬂ%) Es la “interseccion de probabi-
lidades” (probabilidad de ocu-
rrencia simultinea o en suce-

sién de dos eventos)

El calculo de la interseccion 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:

1. Cuando los dos eventos no son mu-
tuamente excluyentes, pero son in-
dependientes, la probabilidad de
ocurrencia simultanea o en sucesion
de ambos eventos (interseccion de
probabilidades) es el producto de sus
probabilidades:

P(zinz2) =P(z1) X P(z2) Ecuacidén 3.15

2. Silos eventos no son independientes,

ni mutuamente excluyentes:

P(xinz:) =P(x1) X P(z1|22)

Ecuacion 3.16

donde:

P(x|z,) = Se conoce como la probabilidad
condicional de ocurrencia del
evento z,, dado que ya ocurrio el

evento z,



3. Por ultimo, si los eventos son mutua-

mente excluyentes:

Ecuacion 3.17

P((L’l N :I?z) =0
3.2.2.1 Periodo de retorno y riesgo

El periodo de retorno o intervalo de recurren-
cia (en afios), se define como el niimero de afios
en que en promedio, se presenta un evento y se

calcula como:

Tr= ﬁ Ecuacién 3.18
donde:
Tr = Periodo de retorno (anos)
Plx) = Probabilidad de que una variable
X tome un valor menor o igual a x
x = Variable aleatoria

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 de-

ducciones siguientes:

1. La probabilidad de que un evento X 2 z

ocurra en algin afo es:

P(x) % Ecuacion 3.19

2. La probabilidad de que un evento z no

ocurra en algin afio, es:

1 Ecuacién 3.20

Q(z) T

3. La probabilidad de que z no ocurra du-

1-P(z)=1-

rante n anos sucesivos:
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Qi(z) X Q:(z) X ... x Qulz) ={ Q(x)"}
-4

Ecuacion 3.21

4. La probabilidad R, llamada riesgo, de
que x ocurra al menos una vez durante n

anos sucesivos o vida util es:

Ecuacion 3.22

En la Tabla 3.4 se anotan los periodos de retorno

asociados con diferentes niveles de riesgo.

Para mostrar como emplear la Tabla 3.4, supon-
gase que se tiene una obra con una vida util de
50 anos, y que se desea que el riesgo o probabi-
lidad de falla de la obra sea como maximo igual
al 10%; entonces la obra se debe disefnar con un
evento que tenga como periodo de retorno de
475 anos.

Ejemplo 3.3

Una obra disenada con un evento con periodo
de retorno de 20 afios y vida ttil estimada de 10
anos, se desea saber cual es la probabilidad de
falla durante su vida atil.

Solucion

Empleando la Ecuacion 3.22, se obtiene:

10 _
55) = 40.13%



Tabla 3.4 Periodos de retorno asociados con diferentes niveles de riesgo y vida (til esperada de la obra

100 1 1 1 1 1 1 1 1

90 146 271 4.86 7.03 9.2 11.37 2222 4393
80 1.81 3.63 6.73 9.83 12.93 16.04 31.57 62.63
75 2 413 7.73 11.33 1493 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 3.41 773 1493 22.14 29.36 36.57 72.64 14477
40 4.44 10.3 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 87.4 174.3 348.11
20 9.47 2291 45.32 67.72 90.13 112.54 224.57 448.64
15 12.81 31.27 62.03 92.8 123.56 154.33 308.16 615.81
10 19.49 4796 95.41 142.87 190.32 237.78 475.06 9949.62
5 39.49 9798 195.46 292.94 39041 487.89 975.29 1950.07
2 99.5 247.99 495.48 74297 990.47 123796 2475.42 4950.33
1 199.5 498 995.49 149299 1990.48 248798 4975.46 9950.42
En hidrologia, normalmente se prefiere trabajar donde:
con periodos de retorno en lugar de probabili-
dades, pues es un concepto que resulta facil m = Es el nimero de orden en una
de manejar ya que tiene las mismas unidades lista (de mayor a menor en el
(tiempo) que la vida atil de la obra. caso de maximos anuales)
n = Es el nimero de datos de la

Por otra parte, cuando se analizan registros
historicos de un fendmeno, se les asigna un pe-
riodo de retorno de acuerdo a la frecuencia de
cada evento. Para calcularlo, es comtn 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
(Ecuacion 3.23), la cual se escribe como:

T,’,:n+1
m

Ecuacidén 3.23
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muestra

La expresion anterior permite expresar la pro-
babilidad de no excedencia de un evento como:

Q@) =1-Qz) =1-—1

3.3 PARAMETROS
ESTADISTICOS

Los parametros estadisticos son valores repre-
sentativos de las caracteristicas generales de
una muestra de datos. Por su parte, ellos defi-

nen las caracteristicas de una poblacion. 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 3.5 se resumen las ecua-

ciones para calcular algunos parametros de

una poblacion y las estadisticas de una muestra.
Se aprecia que varios de los parametros estadisti-
cos se obtienen en funcion de la esperanza ma-
tematica E(X) (o momento de orden cero de la
funcién de densidad de probabilidad), la cual se
define como la integral del producto del valor en-
tre paréntesis (z en este caso) y la correspondiente
funcién de densidad de probabilidad f(z), sobre el
rango completo de la variable aleatoria.

Tabla 3.5 Pardmetros estadisticos de la poblacion y de la muestra

(1) Tendencia central o punto medio:

a) Media aritmética:

oo

p=B(X)= [ af(z)ds

o

b) Mediana:
x tal que

©) Media geométrica:

x = antilog[ E(log )]

(2) Dispersion:
a) Varianza:

0’ =E[(x— )]
b) Desviacion estandar:

o ={El(z—p)1}

¢) Coeficiente de variacién:

o
c.=2
(3) Simetria: H

a) Coeficiente de asimetria (oblicuidad):

_ Ble=

4 o
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Valor de la informacion en el
percentil 50

2 1
%=([1=)
(i=1)

) 1 ¥ —’

s =n_11:0(xi—:r)
1 n o %

s = n_]-FI(.'L'i_.’I))Q
C.=7

nz(x—a
C = = D(n=2)s




3.3.1 FUNCIONES DE DISTRIBUCION
DE PROBABILIDAD

Una funcion de distribucion de probabilidad re-
presenta la probabilidad de ocurrencia de una
variable aleatoria en un rango predefinido. Su im-
portancia radica en que es posible la estimacion,
ya sea como interpolacién o extrapolacion, de los
valores de dicha variable cuando se conoce la pro-
babilidad asociada de ocurrencia o viceversa. Su
aplicacion en el analisis de registros hidrologicos
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 estadis-

ticas de la muestra.

Existen diversas funciones de distribucién de pro-
babilidad, pero las que se han empleado con ma-
yor éxito en hidrologia son: normal, log-normal,
exponencial, gamma, Pearson tipo III (o gamma
de tres parametros), log-Pearson tipo III y de va-
lores extremos (VE tipos I, IT y II[; o respectiva-
mente Gumbel, Frechet y Weibull), asi como al-
gunas variantes para muestras cuya composicion
esta definida por dos poblaciones con caracteristi-
cas diferentes. Estas funciones tienen parametros
como o y B entre otros. En la Tabla 3.6 se anotan
las ecuaciones de las principales funciones de dis-
tribucion de probabilidad empleadas en hidrolo-
gia, asi como las correspondientes a la estimacion
de sus parametros determinada con el método de
los momentos (apartado 3.3.2.1).

La seleccion de una de las funciones de distribu-
cion 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 estimacio-
nes. Existen varios criterios para definir cual es
la funcion con mejor ajuste, y no siempre es la

misma, segln el criterio que se aplique.
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Para el caso de este manual se recomienda usar
el registro de las variables reales para interpolar y
cuando se requiera extrapolar, se utilicen las fun-
ciones de distribucion de probabilidad que mejor
se ajusten a los datos.

A continuacion, se explica la forma de ajustar los
datos de una muestra a una distribuciéon de proba-
bilidad, algunas observaciones sobre las distribu-
ciones de probabilidad mencionadas y el procedi-

miento que se sigue para evaluar el mejor ajuste.

3.3.2 AJUSTE A UNA FUNCION DE
DISTRIBUCION DE
PROBABILIDAD

Se presentan dos métodos para el ajuste de dis-

tribuciones de probabilidad:
3.3.2.1 Método de los momentos

El método considera que en los parametros de
una funcion de probabilidad los momentos de la
funcién de densidad de probabilidad alrededor
del origen son iguales a los momentos corres-
pondientes de informacion de la muestra. Tal

como se muestra en la Ilustracion 3.17.

Si a cada uno de los valores de la informacion se
le asigna una “masa” hipotética igual a su fre-
cuencia relativa de ocurrencia (1/72) y se consi-
dera que este sistema de masas rota alrededor
del origen z=0, entonces el primer momento
de cada observacion z, alrededor del origen es
el producto de su brazo de momento z, y de su
masa 14y la suma de estos momentos para toda
la informacion es la media de la muestra. Esto es

equivalente al centroide de un cuerpo.

n

2%:%23225
i

i=1

Ecuacion 3.24
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llustracién 3.17 Método de momentos

A f(x)
—>
u=Jxf(x) dx (Primer momento alrededor del origen)
\ f(x)dx="masa”
| | X
pu— Brazo de momento
a) Funcion de densidad de probabilidad

fs(x)

—>

% (primer momento alrededor del origen)

1]
E

B L1
masa” — =
| ‘ ‘ ‘
Xi | X
\— Brazo de momento
b) Informacién de la muestra
donde El centroide correspondiente de la funcién de
a probabilidad es:
T = Primer momento alrededor del
origen o
Lh - Masa = / zf(z)dx Ecuacion 3.25
T = Brazo de momento
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donde:

u = Primer momento alrededor del
origen

f(x)dr = Masa

x = Brazo de momento

Igualmente, el segundo y tercer momento en la
distribucion de probabilidad pueden igualarse a
los valores de la muestra para determinar los va-
lores de los parametros de la distribucion de pro-
babilidad. Comtnmente se utiliza la varianza
como el segundo momento central, o>=F[(x-p)? ]
y el coeficiente de asimetria como el tercer mo-
mento estandarizado, y=E[(x-u)? 1/c°, para de-
terminar el segundo y el tercer parametro de la

distribucion.
Ejemplo 3.4

La distribucion exponencial puede utilizarse
para describir varios tipos de informacion hi-
drologica, tales como los tiempos de interarri-
bo de eventos de lluvia. Su funciéon de densidad
es f(x)= he™ para >0. Determine la relacion
entre el parametro A y el primer momento al-

rededor del origen p.
Solucion

Utilizando la Ecuacion 3.25

oo ©

pw=FE(z)= /xf(x) dr = f:Me’“dx

—o0 —oo

La cual puede integrarse por partes para obtener:
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En este caso A=1/u , y el estimativo de muestra
para\es 1/z.

3.3.2.2 Método de maxima

verosimilitud

Este método considera que el mejor valor de un
parametro de una distribucion de probabilidad
es aquel que maximiza la verosimilitud o pro-

babilidad conjunta de ocurrencia de la muestra.

La probabilidad conjunta de ocurrencia de dos
eventos independientes se calcula como el pro-
ducto de las probabilidades de cada evento. Par-
tiendo de esto, la funcion de verosimilitud a
maximizar es el producto de las probabilidades

de cada evento de la muestra:

L= Hf(l”) Ecuacion 3.26
donde:
L = Funcion de verosimilitud
z = Muestra aleatoria

Cuando se trabaja con funciones exponenciales
de densidad de probabilidad, es mas conveniente

emplear la funcion logaritmica de verosimilitud:

Ecuacion 3.27

nL = Z Inf(x;)

donde:
InL = Funcion logaritmica de verosi-
militud
T = Muestra logaritmica aleatoria



El método de maxima verosimilitud te6ricamen-
te es el mas correcto para ajustar distribuciones
de probabilidad a informacion en el sentido de
que produce los estimativos de pardmetros mas
eficientes, aquellos que estiman pardmetros de
la poblacion con los menores errores promedio.
Pero, para algunas distribuciones de probabilidad,
no existe solucion analitica para todos los para-
metros en términos de estadisticas de la muestra
y la funcion logaritmo de verosimilitud tienda a
maximizarse numéricamente, lo cual puede ser
bastante dificil. Las distribuciones expuestas han
sido sugeridas para el analisis probabilistico de
lluvias maximas, sin embargo la tendencia recien-
te es utilizar modelos que tengan una base teori-
ca o fisica que los vuelva menos empiricos y por
consecuencia mas convenientes, este es el caso de
la distribucién TERC, que fue desarrollada para
lluvias maximas diarias (Campos-Aranda, 2010).

Ejemplo 3.5

Los siguientes datos contienen los tiempos ob-
servados entre eventos de lluvia en un lugar
dado. Suponiendo que el tiempo e interarribo
de eventos de lluvia sigue una funcion exponen-
cial, determine el parametro A para este proceso
utilizando el método de maxima verosimilitud.
Los tiempos entre lluvias (dias) son: 2.40, 4.25,
0.77,13.32, 3.44 y 1.37.

Solucion

Para un valor dado z,, la densidad de probabili-

dad exponencial es:

flz)=2e™

Luego, de la Ecuacion 3.26, la funcion logaritmo

de verosimilitud es:
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InL = i Inf(z:)
=2 In(2e ™)
= > (Ind a)
=ninA— Aixi

El maximo valor de In L ocurre cuando 9 (In
L)/91=0; es decir, cuando:

a(lnL)_E_" _
oA A &m=0

luego:

Este es el mismo estimado de la muestra para
L que es producido por el método de los mo-
mentos. En este caso x=(2.40+4.25+0.77+
13.32+3.44+1.37)/6=25.55/6=4.26 dias, lue-
go A=1/(4.26=0.234 dia™). Notese que (9% (In
L)/Ad*=-n2? ), lo que es negativo tal como se

requiere en un maximo.

El valor de la funcion logaritmo de verosimi-
litud puede calcularse para cualquier valor de
L. Por ejemplo, para A=0.234 dia, el valor de

la funcion logaritmo de verosimilitud es:

InL =n InLA —Afo

i=

=6 in(0.234) —[0.234(25.56)]
=—14.70



La Tustracion 3.18 muestra la variacion de la
funcion logaritmo de verosimilitud con res-
pecto a X, con un valor maximo de A=0.234
dia, tal como se determind analiticamente.
3.4 CRITERIOS SOBRE
LAS FUNCIONES
DE DISTRIBUCION
DE PROBABILIDAD
EMPLEADAS EN
HIDROLOGIA

3.4.1 DISTRIBUCION NORMAL
(GAUSS)

Las variables hidrologicas, como la precipitacion
anual, calculadas como la suma de los efectos de
muchos eventos independientes tienden a seguir

la distribucién normal. Las principales limitacio-

nes de la distribucion normal en la descripcion de
variables hidrologicas son, por un lado, que ésta
varia a lo largo de un rango continuo (—o0,00),
mientras que la mayor parte de las variables hi-
drologicas son negativas, y por otro lado, que es
simétrica alrededor de la media, mientras que la

informacion hidrologica tiende a ser asimétrica.
La curva de campana definida por esta distribu-

cion es de las mas conocidas, y se representa por

la ecuacion:

fx)=f(z)= \/%—n_exp[—zg] Ecuacion 3.28

donde:

flx) = Funcion de distribucion de pro-
babilidad

z = Variable estandarizada

llustracién 3.18 Funcion logaritmo de verosimilitud para distribucion exponencial
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La funcion anterior puede simplificarse defi-

niendo la variable normal estandar z como:

Ecuacion 3.29

La media (u) y la desviacion estandar (o) se ana-
lizan bajo el teorema del limite central, donde se
debe de establecer que la secuencia de las varia-
bles z,deben ser independientes e idénticamente
distribuidas. Estos parametros pueden sustituir-
se por los estadisticos muestrales correspon-
dientes: u=x y o=s tal como se muestra en la
Tabla 3.6. Resultando la funcion de densidad

normal estandarizada:

1@)=1z)=3—exp~% | Bcuacion 3.30

La funcion de distribucion normal estandariza-

da toma la forma:

F(z)= ﬁ[x eXp[—%z] Ecuacion 3.31

Los valores que toma la funcion anterior se pue-
den tomar de la Tabla 3.7, o pueden aproximarse
mediante la expresion (Abramowitz y Stegun,
1965):

B=3{1+0.196854|2|+0.1151942]*
+0.000344 |2]* +0.019527 |2|*]

Ecuacion 3.32

|| = Valor absoluto de z y la distribu-
cidn normal estandar tiene los

valores
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F(z)=1-B,F(z)=B

Ecuacion 3.33

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 dis-
tribucion normal. Las principales limitaciones

de esta distribucion son:

a. Su variacion en un rango continuo
(—00,00), cuando la mayor parte de las
variables hidrologicas son positivas

b. Es simétrica con respecto a la media,
mientras que la informacion hidrolégica

tiende a ser asimétrica

En la Tabla 3.7 se anotan los valores correspon-
dientes a F(|z|) cuando se requiere un valor de
2<0, F(z) se obtiene como F(z)=1-F(|z|)

3.4.2 DISTRIBUCION LOG-NORMAL

Esta distribucion es una variante de la distribu-
cion Normal. Es asimétrica, por lo que existe
una mayor proporcion de los valores altos de la
muestra que de los bajos. Ademas, en esta dis-
tribucion los valores de la muestra son siempre
positivos. Cumple con el requisito de que los lo-
garitmos de los datos sean simétricos con res-
pecto a su media. En esta distribucion también
se pueden utilizar variables estandarizadas en el

calculo.

Se ha encontrado que la distribucion log nor-

mal describe la distribucion de la conductividad



Tabla 3.7 Probabilidad acumulada de la distribuciéon normal estandar

0.5000 0.5040 0.5080 0.5120
0.1 0.5398 0.5438 0.5478 0.5517
0.2 0.5793 0.5832 0.5871 0.5910
0.3 0.6179 0.6217 0.6255 0.6293
0.4 0.6554 0.6591 0.6628 0.6664
0.5 0.6915 0.6950 0.6985 0.7019
0.6 0.7257 0.7291 0.7324 0.7357
0.7 0.7580 0.7611 0.7642 0.7673
0.8 0.7881 0.7910 0.7939 0.7967
0.9 0.8159 0.8186 0.8212 0.8238
1.0 0.8413 0.8438 0.8461 0.8485
11 0.8643 0.8665 0.8686 0.8708
1.2 0.8849 0.8869 0.8888 0.8907
1.3 0.9032 0.9049 0.9066 0.9082
1.4 0.9192 0.9207 0.9222 0.9236
1.5 0.9332 0.9345 0.9357 0.9370
1.6 0.9452 0.9463 0.9474 0.9484
1.7 0.9554 0.9564 0.9573 0.9582
1.8 0.9641 0.9649 0.9656 0.9664
19 0.9713 0.9719 0.9726 0.9732
2.0 0.9772 0.9778 0.9783 0.9788
21 0.9821 0.9826 0.9830 0.9834
2.2 0.9861 0.9864 0.9868 0.9871
2.3 0.9893 0.9896 0.9898 0.9901
2.4 0.9918 0.9920 0.9922 0.9925
2.5 0.9938 0.9940 0.9941 0.9943
2.6 0.9953 0.9955 0.9956 0.9957
2.7 0.9965 0.9966 0.9967 0.9968
2.8 0.9974 0.9975 0.9976 0.9977
29 0.9981 0.9982 0.9982 0.9983
3.0 0.9987 0.9987 0.9987 0.9988
31 0.9990 0.9991 0.9991 0.9991
3.2 0.9993 0.9993 0.9994 0.9994
3.3 0.9995 0.9995 0.9995 0.9996
3.4 0.9997 0.9997 0.9997 0.9997

hidraulica en un medio poroso, la distribucion
de tamafio de gotas de lluvia en una tormenta
y otras variables hidrologicas. La distribucion
log normal tiene las ventajas sobre la distribu-
cion normal que estd limitada (z>0) y de que la

transformacion log tiende a reducir la asimetria

0.5160
0.5557
0.5948
0.6331
0.6700
0.7054
0.7389
0.7704
0.7995
0.8264
0.8508
0.8729
0.8925
0.9099
0.9251
0.9382
0.9495
0.9591
0.9671
0.9738
0.9793
0.9838
0.9875
0.9904
0.9927
0.9945
0.9959
0.9969
0.9977
0.9984
0.9988
0.9992
0.9994
0.9996
0.9997
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0.5199 0.5239 0.5279 0.5319 0.5359
0.5596 0.5636 0.5675 0.5714 0.5753
0.5987 0.6026 0.6064 0.6103 0.6141
0.6368 0.6406  0.6443 0.6480 0.6517
0.6736 0.6772 0.6808 0.6844  0.6879
0.7088 0.7123 0.7157 0.7190 0.7224
0.7422 0.7454 0.7486 0.7517 0.7549
0.7734 0.7764 0.7794 0.7823 0.7852
0.8023 0.8051 0.8078 0.8106 0.8133
0.8289 0.8315 0.8340  0.8365 0.8389
0.8531 0.8554 0.8577 0.8599 0.8621
0.8749 0.8770 0.8790 0.8810 0.8830
0.8944 0.8962 0.8980  0.8997 0.9015
0.9115 0.9131 0.9147 0.9162 0.9177
0.9265 0.9279 0.9292 0.9306 0.9319
0.9394 0.9406 0.9418 0.9429 0.9441
0.9505 0.9515 0.9525 0.9535 0.9545
0.9599 0.9608 0.9616 0.9625 0.9633
0.9678 0.9686 0.9693 0.9699 0.9706
0.9744 0.9750 0.9756 0.9761 0.9767
0.9798 0.9803 0.9808 0.9812 0.9817
0.9842 0.9846 0.9850 0.9854 0.9857
0.9878 0.9881 0.9884 0.9887 0.9890
0.9906 0.9909 0.9911 0.9913 0.9916
0.9929 0.9931 0.9932 0.9934 0.9936
0.9946 0.9948 0.9949 0.9951 0.9952
0.9960 0.9961 0.9962 0.9963 0.9964
0.9970 0.9971 0.9972 0.9973 0.9974
0.9978 0.9979 0.9979 0.9980 0.9981
0.9984 0.9985 0.9985 0.9986 0.9986
0.9989 0.9989 0.9989 0.9990 0.9990
0.9992 0.9992 0.9992 0.9993 0.9993
0.9994 0.9994 0.9995 0.9995 0.9995
0.9996 0.9996 0.9996 0.9996 0.9997
0.9997 0.9997 0.9997 0.9997 0.9998

positiva comtnmente encontrada en informa-
cion hidrologica, debido que al tomar logaritmos
se reducen en una proporciéon mayor los niimeros
grandes de los nimeros pequefios. Algunas limi-
taciones de la distribucion log normal son, por un
lado que se tienen solamente parametros y, por



otro lado, que requiere que los logaritmos de los

datos sean simétricos alrededor de su media.
3.4.2.1 Distribucién Exponencial

Algunos eventos hidrologicos, como la ocurren-
cia de precipitacion, pueden considerarse como
procesos de Poisson, en los cuales los eventos
ocurren instantaneamente e independientemen-
te en un horizonte de tiempo, a lo largo de una
linea, el tiempo entre tales eventos, o tiempo de
interarribo, esta descrito por una distribucion
exponencial cuyo parametro A es la tasa media
de ocurrencia de los eventos. La distribucion ex-
ponencial se utiliza para describir tiempos de in-
terarribo de choques aleatorios a sistemas hidro-
logicos, tales como volimenes de escurrimiento
contaminado que entran en los rios a medida que
la lluvia lava los contaminantes localizados en la

superficie del terreno.

La ventaja de la distribucion exponencial radica
en que es facil estimar A a partir de la informa-
cion observada y que la distribucion exponen-
cial se adapta muy bien a estudios tedricos, tales
como un modelo de probabilidad para embalse
linea (A=1/k donde k es la constante de alma-
cenamiento en el embalse lineal). Su desven-
taja es que requiere que la ocurrencia de cada
evento sea completamente independiente de
sus vecinos, lo cual puede ser un supuesto no
valido para el proceso en estudio. Por ejemplo
el arribo de un frente frio puede generar mu-
chos procesos de lluvia y esto ha llevado a los
investigadores a estudiar varias formas de pro-
cesos de Poisson compuestos, en los cuales A se
considera como una variable aleatoria en lugar

de conservar una constante.
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3.4.2.2 Distribucion gamma

El tiempo que toma la ocurrencia de un niimero
de eventos en un proceso de Poisson esta des-
crito por la distribucién Gamma, la cual es la
distribuciéon de una suma de B variables alea-
torias independientes e idénticas, distribuidas

exponencialmente.

Esta distribucion es atil para la descripcion de
variables hidrologicas asimétricas sin el uso de la
transformacion log. Por ejemplo, se ha aplicado a
la descripcion de la distribucion de alturas de pre-

cipitacion en tormentas.

La distribucion Gamma incluye el uso de la fun-

cion gamma I'(B), la cual esta dada por:

FB)=B-DI=B-1)(B~-2)...3-21

Ecuacion 3.34

donde:
I = Funcién de distribuciéon gamma
p = Variable aleatoria

para un entero positivo 8, y en general por:

Ecuacion 3.35

rp)= [D wledu

donde:
r = Funcion de distribucion gamma
B = Variable aleatoria
w = Media de las variables aleatorias



La distribucion Gamma de dos parametros (B y o)
tiene como limite inferior a “cero”, lo cual es una
desventaja para la aplicacion a variables hidrologi-
cas con limite inferior mayor a cero. (Abramowitz
y Stegun, 1965).

3.4.2.3 Distribucion Pearson tipo III

La distribucion Pearson tipo III se aplico por pri-
mera vez en hidrologia por Foster (1924) para des-
cribir la distribucion de probabilidades de picos de

crecientes maximos anuales.

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 desviacion estandar y el coeficiente
de asimetria) pueden transformarse en los tres
parametros o, B y 8 de la distribuciéon de proba-
bilidad. Esta distribucion es muy flexible, puesto
que puede tomar diferentes formas a medida que

varian sus parametros.
3.4.2.4 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 hidromé-

trica.

Existen tres tipos de distribuciones de valores
extremos (VE tipos I, IT y III), desarrolladas
a mayor detalle por Gumbel, Frechet y Wei-
bull, respectivamente. Las tres distribuciones
son casos especiales de una distribucion Ginica
llamada distribucion general de valores extre-
mos, la cual tiene como funcion de distribu-

cion de probabilidad a la expresion:
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1

F(z)= exp[—(l _kngaf )k

Ecuacion 3.36

donde:

k,ayp = Valor absoluto de z y la distribu-
cion normal estandar tiene los

valores

Los tres casos limitantes son:

1. Para k = 0, la distribucion de valor ex-
tremo tipo I (Gumbel), cuya funcién de
distribucién de probabilidad se incluy6
en la Tabla 3.6

2. Para k < 0, la distribuciéon de valor ex-
tremo tipo II (Frechet), para la cual la
expresion general se aplica con (a+p/k) <
xr <o

3. Para k > 0, la distribucion de valor extre-
mo tipo IIT (Weibull), la cual se aplica con
la expresion general siendo -o0 <z < (o+-

B/k)

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

3.4.2.5 Funciones de distribucion de dos
poblaciones

Algunas variables hidrologicas, tales como los
gastos maximos anuales, pueden pertenecer a
dos poblaciones diferentes, como sucede especial-
mente en las zonas costeras de México. La pri-
mera poblacion es la de los gastos producidos por
precipitaciones relacionadas con los fendmenos

meteorologicos dominantes en la region en estu-



dio y la segunda es la de los gastos producidos por
precipitaciones ciclonicas, que son mayores que

los primeros.

También sucede en algunas zonas, como el no-
roeste de la Republica Mexicana, que una pobla-
cibn esta compuesta por gastos producidos di-
rectamente por precipitaciones y otra por gastos
provenientes de deshielos. En adelante se hablara
de gastos producidos por tormentas ciclonicas o no
ciclénicas por ser el caso mas comtn, pero no debe
olvidarse que las mismas ideas se pueden aplicar
también a otros casos relacionados con fenomenos

meteorologicos.

La funcion de distribucién de probabilidad se pue-

de expresar como:

F(z)=pF (z)+(1—p)F(x) Ecuacién 3.37

donde:

F(x), = Son las funciones de distribu-

F,(x) cion de probabilidad de los gastos
maximos anuales no producidos
por tormentas ciclonicas y de los
producidos por ellas

P = Es la probabilidad de que en un

ano cualquiera el gasto maximo
no sea producido por una tormenta
ciclonica

El namero de parametros de la funcion es:

n=m+mn+1l Ecuacion 3.38

134

donde:

Nuamero de parametros de F,(z)

S
Il

Ndmero de parametros de F,(2)

Para calcular el valor de los parametros se usa
un método numeérico de minimizacioén del error,
primero es necesario estimar p, la probabili-
dad de que un ano cualquiera el gasto sea no

ciclonico.

Esto se hace utilizando la informacion de los
boletines meteorologicos; donde puede ob-
servarse con cierta claridad un salto brusco
entre los valores de los gastos no ciclonicos a

los ciclonicos.

El valor de p es:

— M .,
= Ecuacion 3.39
donde:

n, = Numero de afios de registro en
que el gasto maximo no se pro-
dujo por tormentas ciclonicas

n = Numero total de datos anuales

de registro (o el total del nime-
ro de anos no ciclonicos mas los

ciclénicos)

Una vez estimado el nimero de afos en que
se presentaron los ciclones y el valor de p, el
resto de los parametros se evalian mediante
las formulas vistas anteriormente aplicadas a

cada una de las poblaciones respectivamente.



Suponiendo que F/(z) y F,(x) son del tipo
Gumbel. La funciéon de distribucion de proba-
bilidad sera:

—a
F(z)=pexp —exp(—%)]
—a
+(1—p)exp —exp(—%ﬂ
Ecuacion 3.40
donde:
a, B, = Parametros correspondientes a

la poblacién no ciclonica
a, B, - Parametros correspondientes a

la poblacién ciclonica

3.4.3 LIMITES DE APLICABILIDAD Y
SELECCION DE LA FUNCION DE
DISTRIBUCION DE
PROBABILIDAD

La diferencia de resultados entre una funciéon
y otra pueden ser apreciables. Una seleccion
apresurada de cualquiera de las funciones po-
dria traducirse en una estructura subdisenada
y peligrosa o sobre disenada y costosa. Por ello

se debe seleccionar la funcion con cuidado.

A continuacién se listan algunos criterios que
pueden emplearse para la seleccion de la fun-

cion de distribucion.
3.4.3.1 Analisis grafico

Un primer método que se usa para seleccionar
la funcion consiste simplemente en inspec-
cionar varias graficas donde se hayan dibuja-
do cada una de las diferentes funciones, junto
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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 distribuciéon de probabilidad a
los datos, dibujando en un papel especial cada
funcion y los datos, escogiendo la funcion para
la que el conjunto de puntos sea semejante a
una linea recta y extrapolando la informacién
para obtener la deseada. Este es un método con
un alto grado de subjetividad y usado aislada-
mente, puede ser un tanto incierto. Sin embar-
go, es ilustrativo y debe ser usado en conjunto

con otros métodos.

3.4.3.2 Método del error
cuadratico minimo

Consiste en calcular para cada funcion de dis-

tribucion, el error cuadratico como:

_ n 271/2
C= [Zizl(xa - xw) ] Ecuacion 3.41
donde:
¢ = Error cuadratico minimo
= Es el i-ésimo dato estimado
r, = Es el i-ésimo dato calculado con la
funcion de distribucion bajo analisis
n = Nuamero de registros

3.4.3.3 Método del error estandar de ajuste

El método consiste en calcular para cada fun-
cion de distribucion de probabilidad (FDP) el
error estandar de ajuste EE (Kite, 1988):



1/2
Ecuacion 3.42

[Z (xa )’

donde
z, = Esel i-ésimo gasto registrado
z, = Esel i-ésimo gasto calculado
con la distribucion bajo analisis
n = Esel nimero de parametros de

la FDP

La funcidén de distribucion seleccionada sera la
que la que mejor se ajuste al conjunto de datos,
basado en el analisis del menor error estandar

de ajuste o cuadratico.

3.4.3.4 Programa para ajuste de funciones de
distribucion

A través de ajustes de funciones de distribucion se
puede establecer una proyeccion a futuro, a partir
de los datos recopilados de las estaciones clima-
tologicas. De acuerdo a los métodos de probabi-
lidad, presentados en el apartado 3.3.1, se puede
asociar una precipitacion a un periodo de retorno

especifico.

Para realizar este proceso, se cuenta en la actuali-
dad con diversos programas de computo y hojas de
calculo que simplifican esta tarea. Los programas
comerciales de computo manejan una diversidad
de funciones que facilitan el ajuste de los grupos
de datos. En el caso especifico de las funciones de
probabilidad, que mejor se ajustan a los datos hi-
drologicos, el programa AX.exe desarrollado por
el CENAPRED, permite hacer de forma directa el
ajuste de un grupo de datos. Otra forma de obte-
ner ajustes de probabilidad es mediante hojas de
calculo.
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3.4.4 PRUEBAS DE BONDAD DEL
AJUSTE

Entre las pruebas de bondad de ajuste mas cono-
cidas esta la y?; el primer paso es dividir los da-
tos en un nimero k de intervalos de clase. Pos-
teriormente, se calcula el parametro estadistico:

k (9L - Ei ¥
D= 2(67) Ecuacion 3.43
i=1 !
donde:
0, = Nuamero observado de eventos
en el intervalo ¢
g, = Namero esperado de eventos en

el mismo intervalo, que se
calcula como:

e=n[F(S)—F()] Ecuacidon 3.44

donde:

F(S) = Funcion de distribucion de
probabilidad en el limite
superior del intervalo ¢

F(I) = Lamisma funcion en el limite

inferior del intervalo

Una vez calculado el parametro D para cada
funcion de distribucion considerada, se deter-
mina el valor de una variable aleatoria con dis-
tribucion y? para v=k-1-m grados de libertad y
un nivel de significancia v, donde m es el na-
mero de parametros estimados a partir de los

datos.

Para aceptar una funcion de distribucion dada,

se debe cumplir que:



D<A wiim Ecuacién 3.45

Elvalor de y,_, . ,..,* S€ obtiene de las tablas de la

-m)
funcioén de distribucion y? ( 1a cual puede consul-
tarse en libros de Probabilidad y Estadistica, por

ejemplo Walpole y Myers, 1998).

Esta prueba es en si una prueba de hipotesis, don-
de los valores de o que se emplean normalmente
son del 10, 5 y 1 por ciento. Estos valores repre-
sentan la probabilidad de rechazar la hipotesis

nula cuando en realidad es cierta (error tipo D).

La hipotesis nula es:

H, = La funcion de distribucion de
probabilidad es:
F=(ap5,...) Ecuacion 3.46
donde:
F, = Funcibn de distribucién de pro-

babilidad considerada

Los valores de o no se pueden disminuir arbitra-
riamente sin incrementar al mismo tiempo la pro-
babilidad de cometer un error Tipo II, que es el

de aceptar H, cuando en realidad no es verdadera.

El valor mas comn de o es del 5 por ciento, y con
este nivel de significancia suelen aceptarse va-
rias 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 tamafio de la muestra, e in-

cluso pueden resultar contradictorios para una
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misma muestra. Los resultados deben tomarse
con mucha reserva, en especial, cuando se usan
para discriminar una funcién de distribucion de
probabilidad de otra. En la practica, resultan mas

utiles solo para compararlas.

3.4.5 CURVAS INTENSIDAD-
DURACION-PERIODO DE
RETORNO (i-d-Tr)

Los valores de lluvia que se miden en una
estacion son de tipo puntual y en el mejor de los
casos, permiten conocer la variacion de la misma
con respecto al tiempo. Con la informacion histo-
rica de las precipitaciones ocurridas en la estacion,
al realizar el analisis de la informacion también se
puede determinar el periodo de retorno que tiene

cada una de las lluvias registradas.

Se han definido diversas ecuaciones que relacio-
nan simultadneamente las tres variables, una de

ellas es la siguiente ecuacion:

. kTr" »
1=
(d+c)n Ecuacion 3.47
donde:
7 = Intensidad de precipitacion
(mm/h)
Tr = Periodo de retorno (afios)
d = Duracion de la lluvia (min)
k, c,m, n Parametros que se calculan a

partir de los datos, mediante un
analisis de correlacion lineal

multiple (adimensional)

Si los datos registrados de intensidad, duracion
y periodo de retorno (-—d—Tr) se trazan en esca-
la logaritmica, usualmente se agrupan en torno a
lineas rectas (Tlustracion 3.19). Si las lineas resul-

tan ligeramente curvas se corrigen agregando a la



llustracién 3.19Curvas i—d—Tr
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duraciéon un valor constante c; o bien, para cada
periodo de retorno en dos rectas. Si los datos se
agrupan lo suficiente entorno a lineas rectas, el va-

lor de ¢ se toma como cero, quedando la ecuacion:

1= kgfm Ecuacion 3.48
donde:
7 = Intensidad de precipitaciéon
(mm/h)
Tr = Periodo de retorno (afos)
d = Duracion de la lluvia (min)
k,m,n = Parametros que se calculan a

partir de los datos, mediante un
analisis de correlacion lineal

multiple (adimensional)

La desventaja al utilizar estas curvas para areas
grandes, mayores de 10 km?, como el valor de
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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. Por lo tanto se recomienda su uso solo

en microcuencas.

Otra alternativa para desarrollar una curva
intensidad-duracidon-periodo de retorno, es
evaluar distintas funciones de ajuste (Ilus-
traciéon 3.20) para los datos de precipitacion
registrados por las estaciones climatologicas
y seleccionar la que reporte el error estandar
menor, es decir la que mejor se ajusta a los da-
tos historicos, con estas funciones se genera la
relacion precipitacion (mm) periodo de retor-
no (afios) para el area de estudio. El desarro-
llo se presenta en el apartado 3.5.5, para datos

pluviométricos.



llustracién 3.20 Ajuste de datos a un funcién de probabilidad
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3.4.6 CURVAS ALTURA DE
PRECIPITACION-
DURACION-AREA (P-d-A)

En la mayoria de los estudios hidrologicos es im-
portante conocer la variacion de la lluvia con res-
pecto al area. Para esto es necesario contar, dentro
de la cuenca o cerca de ella con registros historicos
de precipitacion de las estaciones climatologicas.
El analisis de la informacion para diferentes tor-
mentas permite calcular las Jaminas de precipita-
cion con respecto al area de distribucion para di-
ferentes duraciones. Las tormentas seleccionadas
deberan ser las mas desfavorables que hayan ocu-
rrido 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 es el siguiente:
a) Realizar las curvas masa de las estaciones
que cuentan con pluvidgrafo
b) Trazar los poligonos de Thiessen para las
estaciones pluviograficas
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c)

Dibujar las isoyetas correspondientes a la
altura de precipitacion total, medida tanto
con estaciones pluviograficas como plu-

viomeétricas

d) Calcular el area encerrada entre dos is-

e)

f)

oyetas consecutivas y el parteaguas de la
cuenca, asi como la precipitacion media en
esa area. Para las isoyetas proximas al par-
teaguas, el area sera la encerrada entre la
isoyeta y el parteaguas

Superponer el plano de isoyetas al de los
poligonos de Thiessen incisos ¢) y b), res-
pectivamente y calcular la porcion del area
de influencia de cada estacion pluviografi-
ca localizada entre cada dos isoyetas
Determinar la curva masa media corres-
pondiente al area por cada isoyeta y el par-
teaguas, iniciando con la de mayor precipi-

tacidon, como si ésta fuera una cuenca

g) Seleccionar diferentes duraciones que en,

general, pueden ser multiplos de 6 horas,
aunque este intervalo puede variar en fun-

cion del area de la cuenca



h) Seleccionar para cada duracion, los maxi-
mos incrementos de precipitacion de las
curvas masa calculadas en el inciso f), de
manera que estén situados en intervalos de
tiempos contiguos

i) Dibujar los datos de area, altura de preci-
pitacion y duracion en una grafica. En el
eje de las abscisas se presentan las alturas
de precipitaciéon en mm, en escala aritmé-
tica; en el de las ordenadas se muestran las
areas en kilometros cuadrados, en escala
logaritmica por dltimo se dibujan envol-
ventes a los puntos que corresponden a la

misma duracion

Ejemplo 3.6

Construir las curvas altura de precipita-
cibn-area-duracion para la tormenta de la [lustra-
cion 3.14 que se presenta en la cuenca de la Tlus-
tracion 3.13.

Solucion

a) Las curvas masa se muestran en la
Tustracion 3.15

b) En este caso, todas las estaciones son
pluviométricas. En la Tlustracion 3.13 se
muestran los poligonos de Thiessen

c) Las isoyetas se han dibujado en Ila
Tlustracion 3.9

d) Las areas encerradas entre cada dos
isoyetas, asi como la precipitacion media
en esas areas se presentan en la Tabla 3.8

e) En la Ilustracion 3.21 se muestra la super-
posicion de los planos de isoyetas y poligo-
nos y las porciones de las areas de influen-
cia correspondientes

f) Se calculan las curvas masa medias
(Tabla 3.9 a Tabla 3.12). La Tabla 3.13
muestra los resultados para toda la cuenca

g) Se seleccionaron para este caso duraciones
de 1,2, 4, 6 y 8 horas

llustracién 3.21 Plano de isoyetas, poligonos y areas de influencia (adaptado de Aparicio, 1989)
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h) En la Tabla 3.14 se muestra el calculo de i) EnlaIlustracion 3.22 se muestran las gra-
los incrementos maximos ficas de los datos de la Tabla 3.14

Tabla 3.8 Areas encerradas entre dos isoyetas y la precipitacién media

1 368.00 7.50
2 7 295.00 12.50
3 5426.00 17.50
4 2 220.00 22.50
5 1998.00 27.50

Tabla 3.9 Isoyeta de 25 mm

3

96.00 25.70 27.50
5 459.00
6 1443.00
Area total 1998.00 Factor de ajuste 1.07

Tabla 3.9 Isoyeta de 25 mm (continuacién)

0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
1 0.00 4 590.00 7 215.00 591 6.32 6.32
2 240.00 6 885.00 14 430.00 10.79 11.54 5.22
3 720.00 8 032.50 21 645.00 15.21 16.28 4.74
4 1200.00 8 032.50 28 860.00 19.07 20.40 4.12
5 1320.00 8 032.50 32 467.50 2093 22.40 2.00
6 1440.00 9 180.00 36 075.00 23.37 2501 2.61
7 1680.00 10 557.00 38 239.50 25.26 27.03 2.03
8 1824.00 10 557.00 38 961.00 25.70 27.50 0.46
9 1824.00 10 557.00 38 961.00 25.70 27.50 0.00

Tabla 3.10 Isoyeta de 20 mm

3 624 23.76 24.87
4 6
5 2 145
6 1443
Area total 4218 Factor de ajuste 1.05
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Tabla 3.10 Isoyeta de 20 mm (continuacion)

0 0.00 0.00
1 0.00 0.00
2 1560.00 0.00
3 4 680.00 15.00
4 7 800.00 45.00
5 8 580.00 60.00
6 9 360.00 75.00
7 10 920.00 84.00
8 11 856.00 84.00
9 11 856.00 84.00

Tabla 3.11 Isoyeta de 15 mm

Area total

21 450.00
32 175.00
37 537.50
37 537.50
37 537.50
42 900.00
49 335.00
49 335.00
49 335.00

2706
1486
3308
1443
9638

Tabla 3.11 Isoyeta de 15 mm (continuacion)

0.00 0.00
1737.50 0.00
3475.00 6 765.00
6 950.00 20 295.00
8 340.00 33 825.00
8 340.00 37 207.50
8 340.00 40 590.00
8 340.00 47 355.00
8 340.00 51 414.00
8 340.00 51 414.00

O 00 N O n AW N H O

0.00 0.00
7 215.00 6.80
14 430.00 11.42
21 645.00 15.14
28 860.00 17.60
32 467.50 18.65
36 075.00 20.96
38 239.50 23.37
38 961.00 23.76
38 961.00 23.76

Factor de ajuste

0.00 0.00 0.00
0.00 33 080.00 7 215.00
0.00 49 620.00 14 430.00

3715.00 57 890.00 21 645.00
11 145.00 57 890.00 28 860.00
14 860.00 57 890.00 32 467.50
18 575.00 66 160.00 36 075.00
20 804.00 76 084.00 38 239.50
20 804.00 76 084.00 38 961.00
20 804.00 76 084.00 38 961.00

142

0.00
4.36
771
11.46
14.53
15.64
17.61
19.80
20.29
20.29

1.02



Tabla 3.12 Isoyeta de 10 mm

Area total 16 933 Factor de ajuste 1.02

0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
1 10612.50 1170.00 0.00 0.00 33080.00 7215.00 3.08 3.15 3.14
2 21 225.00 2 340.00 6 765.00 0.00 49 620.00 14 430.00 5.57 571 2.55
3 42 450.00 4680.00 2029500 1015250 57890.00 21645.00 9.28 9.50 3.78
4 50940.00 5850.00 33825.00 3045750 57890.00 28 860.00 12.27 12.57 3.06
5 50940.00 877500 3720750 40610.00 57890.00 32467.50 13.46 13.79 1.21
6 50940.00 10530.00 40590.00 5076250 66160.00 36075.00 15.06 15.43 1.64
7 50940.00 10530.00 4735500 56854.00 76084.00 38239.50 16.54 16.94 1.50
8 50940.00 10530.00 5141400 56854.00 76084.00 38961.00 16.82 17.23 0.29
9 50940.00 10530.00 5141400 56854.00 76084.00 38961.00 16.82 17.23 0.00

Tabla 3.13 Cuenca completa

P, 0.00 312 5.66 9.46 12.49 13.67 15.27 16.73 17.02 17.02
Incremento 0.00 312 2.54 3.80 3.03 118 1.60 1.47 0.28 0.00

Tabla 3.14 Calculo de los incrementos maximos

1998.00 6.32 11.54 20.40 25.01 27.50
4 218.00 711 11.95 18.42 2194 24.87
9 644.00 4.45 7.86 14.83 17.97 20.71
16 933.00 3.14 5.69 12.54 15.39 17.18
17 307.00 3.12 5.66 12.49 15.27 17.02
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llustracién 3.22 Altura de precipitacion
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3.4.7 HIETOGRAMA

A partir de una curva masa de precipitacion
es posible dibujar diagramas de barras que re-
presenten las variaciones de la altura de pre-
cipitacion o de su intensidad en intervalos de
tiempo previamente seleccionados (Ilustra-
cion 3.23). Estos diagramas de barras se lla-
man hietogramas, se construyen dividiendo el
tiempo que dur6 la tormenta en n intervalos
(que pueden ser iguales o0 no) y midiendo la al-
tura de precipitacion que se tuvo en cada uno
de ellos. El hietograma de la Ilustracion 3.23
b puede obtenerse a partir del hietograma a,
dividiendo la altura de precipitacion de cada

barra entre su duracion At.
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El intervalo At seleccionado es importante en
cuanto a la informacién que proporciona el hie-
tograma; un valor de At demasiado grande arro-
jaria muy poca informacion y uno muy peque-
no da informaciéon de manera excesiva, lo que

complica su manejo.

Por otra parte, el Ai depende también de la
duracion total del hietograma, por lo general,
estos se presentan de una o dos horas, por lo
que intervalos de 10 minutos son adecuados
para representar el fendmeno, si la duracion
es mayor de cinco horas, los intervalos pueden
aumentarse hasta 30 minutos; para duraciones
mayores a 24 horas, se pueden usar intervalos

de 60 minutos.



llustracién 3.23 Hietogramas
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3.4.7.1 Hietograma de disefio con datos
pluviograficos

De manera general el diseno hidrologico consiste
en la estimacion de ciertas variables como lluvias,
escurrimientos o crecientes, que son necesarias
para el dimensionamiento de diversas obras hi-
draulicas y/o el estudio de ciertas medidas no es-
tructurales. Para realizar este proceso de evalua-
cion del impacto de los eventos hidrologicos en
los sistemas naturales y urbanos, la hidrologia se

apoya en los registros climaticos e hidrométricos.

Cuando tales registros no estan disponibles, el
proceso lluvia-escurrimiento se intenta repro-
ducir modelando, por una parte la tormenta que
incide en la cuenca y por la otra la fase terrestre
del ciclo hidrologico que se desarrolla en la zona.
Con este enfoque, las tormentas de disefio son
el punto de partida de las estimaciones hidro-
logicas de crecientes, tanto en cuencas rurales
como urbanas, cuando no existe informacion

hidrométrica.

Existen dos tipos fundamentales de tormen-
tas de diseno: las historicas y las sintéticas
o hipotéticas. Las primeras son eventos se-
veros o extraordinarios que han ocurrido en

el pasado, que fueron registrados y que ade-
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mas pueden estar bien documentados en re-
lacion con los problemas y dafos que cau-
saron a la ciudad y a su sistema de drenaje.
Las segundas se obtienen a partir del estudio y
generalizacion de un gran nimero de tormentas
severas observadas; la idea es estimar un hieto-
grama que represente a las tormentas de la zona

de estudio.

Los cuatro pasos necesarios para la construcciéon

de una tormenta sintética son:

1. Seleccion de la duracion total e interva-
los

2. Seleccidén de periodo de retorno y obten-
cion de las lluvias de diseno

3. Ajuste por magnitud de cuenca

4. Arreglo de los incrementos de lluvia

Tanto la duracion total de la tormenta como
su intervalo de discretizacion deben reflejar el
tipo y tamano de la cuenca donde se aplica. La
duracion total esta directamente relacionada
con el tiempo de concentracién de la cuenca;
de manera que su duracion minima debe co-
rresponder con tal parametro fisico, para ga-
rantizar que todas las porciones de la cuenca
contribuyan al gasto directo que se estima. La
duracion total adoptada se debe incrementar



en cuencas que tengan amplias planicies de
inundacioén y/o grandes areas pantanosas, con
la idea de tomar en cuenta el efecto atenuador de

estas areas de almacenamiento natural.

Con respecto al intervalo de discretizacion de la
tormenta, éste debe ser lo suficientemente pe-
queno para que permita definir con exactitud el
hidrograma de la avenida, en especial su gasto
maximo. La experiencia ha demostrado que el
intervalo que origine al menos tres puntos en la
rama ascendente del hidrograma es el adecuado
para definir con precision incluso su pico. Lo an-
terior equivale a dividir el tiempo de concentra-
cion entre tres y redondear el resultado hacia un
valor inferior. Cuando la cuenca es dividida en
subcuencas para buscar su homogeneidad hidro-
logica, o bien porque existen puntos de interés
u obligados, el intervalo de discretizacion se es-
tablece con base en el menor de los tiempos de

concentracion de las subcuencas.

Después de seleccionar el periodo de retorno que
tendra la tormenta de disefio, se obtienen en las
curvas de intensidad-duracion-periodo de retor-
no (i—d—Tr). Las lluvias cuya duracion son mul-
tiplo del intervalo adoptado, se replicaran hasta
alcanzar la duracion total de la tormenta. Tales

lluvias tendran una magnitud creciente.

Las lluvias obtenidas a través de las curvas i—d—
Tr son puntuales y por ello deben ser ajustadas,
es decir reducidas, para adecuarlas al tamano de
cuenca en la cual se utilizara la tormenta de di-
sefo, ya que toda precipitacion es menos intensa
entre mas area abarca. El factor de reduccién por
area (FRA), se define por la ecuacion siguiente de
Guichard et al. (2014):
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Ecuacion 3.49

Sy
FRA P

donde:

FRA = Factor de reduccion por area
(adimensional)

P = Precipitaciobn maxima areal en
la zona de la tormenta, para la
duracion y area de interés (mm)

P = Precipitacion maxima puntual

en la zona de tormenta, para la
misma duracion (mm)

Finalmente, los incrementos de lluvia relativos a
cada intervalo de la tormenta se obtienen restan-
do a cada lluvia acumulada, hasta n intervalos,
la correspondiente a n-1; los incrementos asi de-
finidos son de magnitud decreciente. El arreglo
de la llamada tormenta balanceada consiste en
colocar el valor maximo (primer incremento) en
el centro de la tormenta, el segundo en magnitud
se ubica adelante y el tercero después del mayor.
Se continda igual con los incrementos restantes.
Siempre que sea posible, se recomienda analizar
las distribuciones reales de las tormentas ocu-
rridas en la zona, con el propésito de definir un

arreglo mas representativo para la region.
3.4.7.2 Método del bloque alterno

El método del bloque alterno es una for-
ma simple para desarrollar un hietogra-
ma de disefio utilizando una curva i—d—T1r.
El hietograma de disefio producido por este
método especifica la altura de precipitaciéon
que ocurre en 7 intervalos de tiempo sucesivos
de duracion At sobre una duracion total de 7=

nAt. Después de seleccionar el periodo de retor-



no de diseno, la intensidad es leida en una curva
i—d—Tr para las duraciones At, 2At, 3At,..., nAt 'y
la altura de precipitacion correspondiente se en-
cuentra al multiplicar la intensidad y la duracion.
Tomando diferencias entre valores sucesivos de
altura de precipitacion, se encuentra la cantidad
de precipitacion que debe anadirse por cada uni-
dad adicional de tiempo At. Estos incrementos o
bloques se reordenan en una secuencia temporal
de modo que la intensidad maxima ocurra en el
centro de la duracion requerida T, y que los demas
bloques queden en orden descendente alternati-
vamente hacia la derecha y hacia la izquierda del
bloque central para formar el hietograma de dise-

flo, observe Ilustracion 3.24.
Ejemplo 3.7

Realizar un hietograma para una tormenta de
2 horas en intervalos de 10 minutos y periodo
de retorno de 10 anos. Mediante el método del
bloque alterno.

Solucion

Los resultados se presentan en la Tabla 3.15
y a continuacién se describe cada una de las

columnas.

« Columna 1: Duracion del intervalo de
tiempo requerido

+ Columna 2: Intensidad, se toma la lec-
tura de las curvas i—d—Tr, para los n in-
tervalos de tiempo. En este ejemplo se
conoce la formula para las intensidades,
misma que se utilizan en la realizacion

de las curvas i—d—1r

. 187.76 T>™
1= PRC

« Columna 3: Lamina de precipitacion, se
encuentra al multiplicar la intensidad y
la duracién

+ Columna4:Laminaacumulada,eldatode
la primera fila se pasa igual, los demas es

llustracién 3.24 Hietograma obtenido mediante el método del bloque alterno
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Tabla 3.15 Hietograma para una tormenta de 2 horas en intervalos de 10 minutos y periodo de retorno de 10 afos

(min) (mm/min) (mm)
10 146.08 1460.84
20 90.99 1819.82
30 68.98 2069.43
40 56.68 2267.02
50 48.66 2433.19
60 42.97 257797
70 38.67 2707.07
80 35.30 2824.12
90 32.57 2931.55
100 30.31 3031.12
110 28.40 3124.10
120 26.76 3211.47

la resta de las profundidades acumuladas,
ejemplo de la duracion de 10-20 minutos:
1 819.82-1 460.84=358.98 mm

+ Columna 5: Tiempo, intervalo de tiempo
en el hietograma

+  Columna 6: Precipitacion, se comienza de
la Gltima fila (columna de 1amina acumu-
lada), este primer dato se pasa igual (87.37
mm) y a partir de este los demas se co-
locan en la columna 6 (precipitacion) de
forma alternada

Finalmente se grafican los datos de las columnas
5y 6, para obtener el hietograma (vea la Ilustra-
cion 3.24).

Ejemplo 3.8

Del pluviograma presentado en la Ilustracion
3.25 se puede obtener:

a) Hietograma de intensidades
b) Curva masa de precipitaciones
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(mm) (min) (mm)
1460.84 0-10 92.98
358.98 10-20 107.44
249.60 20-30 129.10
197.59 30-40 166.17
166.17 40-50 249.60
14477 50-60 1460.84
129.10 60-70 358.98
117.05 70-80 197.59
107.44 80-90 144.77
99.57 90-100 117.05
92.98 100-110 99.57

87.37 110-120 87.37

Solucion

Se emplea la Tabla 3.16 (o similar) donde:

Columna 1 (Hora): hora en que cambia la
intensidad, se distingue por un cambio en la
pendiente de la linea de la precipitacion.

Columna 2 (Intervalo de tiempo): es el inter-
valo de tiempo entre las horas de la columna
1.

Columna 3 (Tiempo acumulado): suma de los
tiempos parciales (columna 2).

Columna 4 (Lluvia parcial): es la que se regis-
tra para cada intervalo de tiempo.

Columna 5 (Lluvia acumulada): es la suma de

las lluvias parciales de la columna 4.

Columna 6 (Intensidad): es la altura de preci-

pitacion referida a una hora de duracion, para



llustracién 3.25 Pluviograma para ejemplo
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Altura de precipitacion (mm)

Tabla 3.16 Registro de datos del pluviograma

120.00 120.00 3.00 3.00 1.50
6.00

120.00 240.00 5.00 8.00 2.50
8.00

120.00 360.00 4.00 12.00 2.00
10.00

120.00 480.00 1.00 13.00 0.50
12.00

60.00 540.00 6.00 19.00 6.00
13.00

60.00 600.00 4.00 23.00 4.00
14.00

60.00 660.00 4.00 27.00 4.00
15.00

60.00 720.00 6.00 33.00 6.00
16.00

60.00 780.00 4.00 37.00 4.00
17.00
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Tabla 3.16 Registro de datos del pluviograma (continuacion)

60.00 840.00
18.00

120.00 960.00
20.00

120.00 1080.00
22.00

120.00 1200.00
24.00

cada intervalo de tiempo. Su calculo se realiza
de la siguiente forma: (Columna 4) * 60/(Co-
lumna 2).

a) Para obtener el hietograma de intensida-
des se procede a graficar los datos de las
columnas (3) y (6), ver Ilustracion 3.26

b) Para la curva masa de precipitacion se uti-
lizan los datos de las columnas (3) y (5).
Resultando la grafica de la Tlustracion 3.27

3.4.7.3 Método del hietograma triangular

Como se menciond anteriormente, los datos ge-
nerados a partir de registros pluviométricos no
brindan informacion sobre como se desarrolla la
precipitacion a lo largo del tiempo; si no se tie-
ne alguna informacion adicional a ésta, la mejor

alternativa es generar un hietograma triangular.

Un triangulo es una figura simple para un hieto-
grama de diseno debido a que una vez que se co-
nozcan tanto la altura de precipitacion de disefio
P, como la duracion T, se pueden determinar la
longitud de la base y la altura del triangulo.
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6.00 43.00 6.00
4.00 47.00 2.00
6.00 53.00 3.00
4.00 57.00 2.00

Considérese un hietograma triangular como el
mostrado en la Ilustracion 3.28. Donde la lon-
gitud de la base es 7, y la altura es 2,__, luego la
profundidad total de precipitacion en el hietogra-
ma esta dada por (Chow, 1994 y Gomez, 2007):

_1
R= ffzh/m Ecuacidon 3.50
donde:

P, = DPrecipitacion total obtenida de un
hietograma triangular (mm)

h = Alturamaxima de precipitacion
del hietograma triangular para un
tiempo ¢, dado (mm)

T, = Duracion total de la lluvia toma-
da como la base del hietograma
triangular (min)

Fonas = 282 g
T, Ecuacion 3.51
donde:

P = Precipitacion total obtenida de un

tt
hietograma triangular (mm)



llustracion 3.26 Hietograma de intensidades

Intensidad (mm/h)

120 240 350 480

540 600 650

Tiempo (min)

720 780 840 960 1080 1200

llustracién 3.27 Curva masa de precipitacion
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llustracién 3.28 Hietograma triangular de disefio

A
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=
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2 h ‘
S ax
=
v »
L
0 Tiempo (t) Ty
h =  Altura maxima de precipitacion del

hietograma triangular para un
tiempo ¢, dado (mm)

T = Duracion total de la lluvia tomada
como la base del hietograma

triangular (min)

La relacién del tiempo antes del pico ¢, con res-
pecto a la duracion total se define como: el coefi-

ciente de avance de tormenta r, , el cual se calcula:

T T Ecuacion 3.52

r = Relacion entre el tiempo en que el
hietograma triangular alcanza su
altura maxima de precipitacion y la
duracion total de la lluvia
(adimensional)

¢ = Tiempo en que se alcanza la altura
maxima (h) de precipitacion en el
hietograma triangular (min)

T = Duracion total de la lluvia

tomada como la base del

hietograma triangular (min)
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Por otra parte, el tiempo de recesion ¢ esta
dado por:

t=Ti—t.=(1—1

ht

)T.  Ecuacién 3.53

donde:

.. = Tiempo de recesion (min)

T, = Duracion total de la lluvia
tomada como la base del
hietograma triangular (min)

t, = Tiempo en que se alcanza la altura
maxima (h) de precipitacion en el
hietograma triangular (min)

r = Relacion entre el tiempo en que el

ht
hietograma triangular alcanza su

altura maxima de precipitacion y la

duracion total de la lluvia

Un valor de 7, igual a 0.5 corresponde a una
intensidad pico que ocurre en la mitad de la
tormenta, mientras que un valor menor que
0.5 tendra el pico antes del punto medio y por
consiguiente si r,, tiene un valor mayor a 0.5
tendra el pico después del punto medio de la
tormenta. Un valor apropiado de 7,, se determi-
na calculando la relacion entre el tiempo de in-
tensidad pico y la duracion de la tormenta para
una serie de tormentas de diferentes duracio-
nes. La media de estas relaciones, ponderada
de acuerdo con la duracion de cada evento, es el
valor de 7, . Este método tiene la consideracion
de una lluvia constante y es valida para cuencas
pequenas (pocas hectareas), cuando la super-
ficie aumenta y consecuentemente aumentan
los tiempos de concentracion y los resultados
pueden alejarse de la realidad (Gémez, 2007).
La aplicacion de este método se aborda en el
apartado 3.5



3.5 HIETOGRAMA DE
DISENO CON DATOS

PLUVIOMETRICOS

La CONAGUA, a través del Servicio Meteorologico
Nacional (SMN), a la fecha de publicacion de este
manual, tiene una red instalada de cinco mil 420
estaciones, de las cuales tres mil 200 se encuen-
tran operando y dos mil 220 estan suspendidas.
Estas tltimas a pesar de ya no seguir generando
datos, atin tienen informacion historica, til para

la caracterizacion de la precipitacion.

La Iustracion 3.29 muestra la distribucién espa-
cial de las estaciones, identificando en color ama-
rillo las que se encuentran operando y en color

rojo aquellas que estan suspendidas.

La informacion historica registrada por estas

estaciones se encuentra en una base de datos

llamada CLICOM (Clima Computarizado) y
gracias a la evolucion de los equipos de com-
puto y sistemas de comunicacion, actualmen-
te se puede consultar a través de Internet o en
un medio de almacenamiento portatil, de la
forma mostrada en la Tabla 3.17. Para realizar
la consulta de los registros, se cuentan con las
plataformas que se presentan a continuacion.
a) Normales climatologicas. Para poder
consultar la informacion historica de estas
estaciones, el SMN cuenta con una herra-
mienta en linea para el acceso a la infor-
macion climatologica de las estaciones re-
gistradas; ésta se encuentra disponible en
el sitio de Internet del SMN (http://smn.
cna.gob.mx). Al seleccionar cada una de
las estaciones se despliega una ventana
con el contenido de informacion disponi-

ble para la estacion seleccionada. Los va-

llustracién 3.29 Red de estaciones climatoldgicas posicionadas en Google Earth®

COMNAGUA

RED DE ESTACIONES CLIMAT!

4 OPERANDO
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http://smn.cna.gob.mx
http://smn.cna.gob.mx

Tabla 3.17 Ejemplo de registros pluviométricos

Estacion: 17003
Nombre: CUAUTLA (SMN)
Estado: MORELOS
Municipio: CUAUTLA
Situacion: OPERANDO
Organismo: CONAGUA-SMN
Cve-omm: Nulo
Latitud: 18.8042
Longitud: -98.9508
Altitud: 1,303 msnm
Emision: 26/09/2014

PRECIP  EVAP  TMAX  TMIN
Fecha mm mm °C °C
20/04/1926 Nulo 28.4 20.3
21/04/1926 Nulo 27.4 17.3
22/04/1926 13 Nulo 29.4 19.3
23/04/1926 7 Nulo 29.9 20.3
24/04/1926 0 Nulo 28.4 16.3
28/04/1926 0 Nulo 324 18.3
29/04/1926 0 Nulo 324 19.3
30/04/1926 Nulo Nulo Nulo 15.3
16/06/1926 0.5 Nulo 29.4 Nulo
17/06/1926 2.8 Nulo 29.4 17.3
18/06/1926 3 Nulo 29.4 17.8

llustraciéon 3.30 Informacion presentada para una esta-
cion climatolégica

i i=le)

17,0159

HUEYAPAN E-4 -
OPERANDO

Estado : MORELOS

Municipio : TETELADEL
WOLCAN

Organismo ;: CONAGUA-DGE
Cuenca : RIOATOYAC
Climatologia diaria
Estadistica

Mormales 1951-2010

Mormales 1971-2000

Mormales 1981-2010

Valores Extremos

Valores Mensuales

lores mostrados dependeran de la dispo-
nibilidad de cada estacion. La Ilustracion
3.30 muestra la ventana emergente que
contiene la informacién basica para una

estacion dada

b) Sistema de Informacion Hidrologica

(SIH): El SIH contiene datos recientes
(1995 a la fecha) de aguas superficiales
(GASIR) y de climatologia, y datos histo-
ricos del BANDAS, CLICOM, observato-
rios e historicas de referencia. La conso-
lidacion de los datos se hace con equipo

de computo y de telecomunicaciones: 13
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o

servidores localizados en cada una de los
Organismos de Cuenca, un servidor por
cada direccion local en el pais y un servi-
dor central, y la intranet de la CoNAGUA

GASIR: La Gerencia de Aguas Superfi-
ciales e Ingenieria de Rios (GASIR) reco-
lecta informacion relacionada con el agua
en la superficie del territorio nacional, por
ejemplo niveles de precipitacion, volime-
nes de agua almacenados en presas y nive-

les de los rios en todo el pais

d) Estaciones Automadaticas del SMN: Una

Estacion Meteorologica Automatica esta
conformada por un grupo de sensores
que registran y trasmiten informacion
meteorologica de forma automatica de
los sitios donde estan estratégicamen-
te colocadas. Su funcion principal es la

recopilaciéon y monitoreo de algunas va-



riables meteorologicas para generar ar-
chivos del promedio de cada 10 min. de
todas las variables, esta informacion es
enviada via satélite en intervalos de 1 o
3 horas por estacion. (CONAGUA, 2013)

Algunas estaciones tienen informacion desde
1900, aunque la mayoria de los datos (88.4 por
ciento) corresponden a periodos desde 1960 a
hasta 2013. En promedio se cuenta con mas de 26

afos de informacion por estacion IMTa, 2014.

Si se desea consultar los registros de gasto
medio diario, lectura de volumen maximo y
medio de escurrimientos, sedimentos, hidro-
gramas, limnigramas de los cauces naturales,

se puede hacer uso de la siguiente plataforma:

Banco Nacional de Datos Aguas Superficia-
les (BANDAS). Esta red registra la cantidad
de agua que pasa a una determinada hora (afo-
ros) y el nivel de agua (escalas) en los princi-
pales rios de la Reptblica Mexicana.

3.5.1 SELECCION DE ESTACIONES

A través de cualquiera de estas dos herramien-
tas pueden seleccionarse las estaciones mas
cercanas a la zona de estudio. La seleccion

puede hacerse bajo los siguientes criterios:

« Considerar inicialmente, todas aque-
llas estaciones, que se encuentren en
linea recta sin obstruccion

« Otra alternativa es utilizar todas las
estaciones que garanticen abarcar

toda la cuenca con los poligonos de

Thiessen

Existen diversos métodos para la seleccion de

estaciones, sin embargo la inclusiéon o desecho
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de otras estaciones proximas de algunas selec-
cionadas dependera de la calidad de informa-

cion que éstas contengan.

Para mejor comprension de la seleccion de
estaciones climatologicas, se presenta el si-
guiente ejemplo.

Ejemplo 3.9

Para caracterizar la precipitacion de diseno en
lazonamostradaenlallustracion 3.31, se selec-
cionan, a través de la herramienta Normales cli-
matoldgicas, las 13 estaciones mas proximas al
sitio, tal como se muestra en la Ilustraciéon 3.32.
Con esta misma herramienta se recopila la in-
formacion historica de precipitacion en cada
estacion, para evaluar cuales de estas seran
utiles para el analisis. La Tabla 3.18 presenta
el resumen de los valores contenidos en la base
de datos CLICOM.

En la Tabla 3.18, cinco de las 13 estaciones no
contienen datos historicos de precipitacion, por
lo que estas se descartan para el analisis. Dada
la proximidad de las estaciones restantes, no
se incluira ninguna estacion adicional, sin em-
bargo es responsabilidad del disefiador evaluar
la necesidad de agregar o desechar estaciones
para el analisis, en funcion de la disponibi-
lidad de otras estaciones, los datos que estas
contengan y la proximidad a la zona de interés.

Como puede observarse en la Tabla 3.18, exis-
ten algunas estaciones que tienen el estatus
"Suspendida”, significa que en la actualidad
ya no registran informacion, sin embargo se
cuenta con los datos historicos que generaron
durante su vida 1til. Por otra parte, de las esta-
ciones que se encuentran operando, no nece-

sariamente se cuenta con la informacion gene-



llustracién 3.31 Zona de estudio con las estaciones climatoldgicas cercanas posicionadas en Google Earth®

Zoha de estudio
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Tabla 3.18 Informacién contenida en la base de datos CLICOM para las estaciones de la ilustracion 3.32

17003 Cuautla Operando
17005 Cuautla Operando
17080 Casasano Operando
17017 Tetelcingo Suspendida
17052 Yecapixtla Operando
17025 Yecapixtla Suspendida
17063 Tecajec Operando
17085 Temoac Operando
17081 Amilcingo Operando
17084 El pendn Operando
17028 Jonacatepec Operando
17011 La cuera Operando
17054 Moyotepec Operando

rada en la base de datos. Estos registros se van
actualizando periddicamente y en promedio se

tiene un desfasamiento de tres afos.

De las ocho estaciones restantes, la Tabla 3.19
presenta los registros de precipitacién maxima
diarias acumuladas de 24 horas (mm) por afio.
Notese que los datos de las estaciones Tetel-
cingo (17017), Yecapixtla (17025) y Tecajec
(17063) no tienen continuidad de datos en su
periodo de registro, por lo que sera necesario
aplicar algin método de deducciéon de datos

faltantes como los presentados a continuacion.

Es importante que la informacion contenida en
las base de datos CLICOM sea revisada, debido
a que en algunas ocasiones los registros no abar-
can todo el ano como es el caso de la estacion
17003 Cuautla que en el afio 2006 presenta una
precipitacion maxima diaria acumulada de 9.6
mm muy debajo del promedio de 24 horas.

Por lo que el registro de este afo, para esta esta-
cion debe de ser descartado y obtenerse mediante
la deduccion de datos faltantes.
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1926 2011
1955 2011 56

- - 0
1942 1973 26
1986 2011 26
1963 1985 22
1981 2010 16
1926 2011 66

- - 0
1978 2011 34

3.5.2 DEDUCCION DE DATOS
FALTANTES

Cuando en una determinada estacion faltan valo-
res 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 puede ha-
cer 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, basta-
ra con conocer la precipitacion en la estacion mas
cercana, o bien, la precipitacién media obtenida
de las estaciones circundantes en aquellos dias
donde no se tiene informacion en la estacion de

interés.

Cuando la correlacion obtenida del analisis no es
aceptable se puede usar el método de la relacion
normalizada (Campos-Aranda, 2010) basado en
la precipitacion media anual, de acuerdo a uno de
los dos criterios siguientes:



Tabla 3.19 Precipitaciones maximas diarias acumuladas de 24 horas (mm) en el afio para cada estacion climatolégica

1927

1929

1931

1933

1935

1937

1939

1941

1943

1945

1947

1949

1951

1953

1955

1957

1959

1961

1963
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Tabla 3.19 Precipitaciones maximas diarias acumuladas de 24 horas (mm) en el afio para cada estacion climatolégica

(continuacién)

_____-__
1965
-—————-——

1967

1969

1971

1973

1975

1977

1979

1981

1983

1985

1987

1989

1991

1993

1995

1997

1999

2001 86
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Tabla 3.19 Precipitaciones maximas diarias acumuladas de 24 horas (mm) en el afio para cada estacion climatoldgica

(continuacion)

S Etaden

17003 17005 17017 17052 17025 17063 17028 17054

| Cuautla  Cuautla  Tetelcingo Yecapixtia Yecapixtia Tecajec Jonacatepec Moyotepec
68 32

2002 87.1 62 80.1 58
2003 126.1 103 48.7 83 61 28
2004 57 60 48.5 58 52 34
2005 80.5 100 116 93 58.5
2006 9.6 54 78 63 43
2007 46 589 17 65 59
2008 87 61.5 30 55.7 60.5
2009 46 51 83 55 59.1 102
2010 70.7 85 89 74 79 56
2011 68.2 65 87 62 17.5
Promedio 69.01 60.34 67.49 66.75 65.50 54.83 61.68 51.75
Minima 9.60 28.00 8.00 26.00 33.00 17.00 30.50 17.50
Maxima 305.00 108.00 192.00 116.00 158.00 96.58 118.16 102.00
P, = Altura de precipitacion registrada

a) Si la precipitaciobn media anual en cada
una de las estaciones circundantes difiere
en menos del 10 por ciento de la registrada
en la estacion en estudio, los datos faltan-
tes se estiman haciendo un promedio
aritmético de los registrados en las es-
taciones circundantes

b) Si la precipitacion media anual de cual-
quiera de las estaciones circundantes
difieren en mas de 10 por ciento, se uti-
liza la expresion:

_1y P y
P.= _Z=IP1' Ecuacién 3.54
n:= P
donde:
P = Altura de precipitacion faltante en la
xT
estacion z en estudio (mm)

n = Nuamero de estaciones auxiliares
ﬁz = Precipitacion media anual en la es-
tacion x en estudio (mm)

P = Precipitacion media anual en la es-

tacion auxiliar ¢ en estudio (mm)
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en la estacion 7 (mm)

Mientras mayor sea el nimero de estaciones auxi-
liares, mas confiables seran los resultados obteni-
dos. Para aplicar este criterio, se requieren como

minimo tres estaciones auxiliares.

Otra alternativa es utilizar el método propues-
to por el Servicio Nacional de Meteorologia de
los Estados Unidos (National Weather Service,
1999) el cual consiste en ponderar los valores
observados en una cantidad W, igual al reciproco
del cuadrado de la distancia (D) entre cada esta-
cion vecina y la estacion en donde se pretenden
completar los registros. La lluvia P buscada se de-

termina con la ecuacion siguiente:

DWW, Ecuacion 3.55

7

P,



donde:

P = Altura de precipitacion faltan-
te en la estacion z en estudio
(mm)

P, = Altura de precipitacion regis-
trada en la estacion 4, el dia que
faltan datos en la estacién
(mm)

W = 1/D7? siendo la distancia entre

cada estacion circundante y la
estacion con el registro
incompleto (km)

Ejemplo 3.10

Se requiere estimar la lluvia del afo 1954 en la
estacion climatologica "D", mostrada en la Ta-
bla 3.20, por el método de la relaciéon norma-
lizada, teniendo como datos las lluvias medias
anuales y las del ano 1954 en tres estaciones

cercanas.
Solucion

Los datos de las estaciones circunvecinas, se
han concentrado en la Tabla 3.20. Como se
observa en la segunda columna, los valores de
la precipitacion media anual en cada estacion
auxiliar difieren en mas de un 10 por ciento
con respecto a la estacion "D", por lo tanto
debe aplicarse la Ecuacion 3.54.

Tabla 3.20 Datos de las estaciones para el ejemplo

Pioss :% ?;888 (311.14) +

gzg:gg (636.10) +

605 00 (460.60)|

=398.1mm

Ejemplo 3.11

Retomando los datos de la Tabla 3.19, se utilizara
el método del Servicio Nacional de Meteorologia
de los Estados Unidos (National Weather Service)
para completar los datos faltantes en las estaciones
Tetelcingo (17017), Yecapixtla (17025) y Tecajec
(17063).

El primer paso es calcular la distancia entre todas
las estaciones involucradas, tal como se presenta
en la Tabla 3.21; una vez realizado esto, por medio
de una hoja de calculo, se define el inverso del cua-
drado de la distancia entre estaciones, tal como se
presenta en la Tabla 3.22.

Para cada grupo de datos faltantes, por ejemplo
el periodo de 1989 a 2000 y de 2005 a 2006,
en la estacion Tecajec (17063) se realiza la su-
matoria del inverso de los cuadrados de la dis-
tancia de esta estacion hacia las estaciones au-
xiliares. Estos valores que fueron calculados en
la Tabla 3.22, se encuentran en la fila 1, entre la
columna b y f, de la Tabla 3.23; en la celda 1g,
se calculd la sumatoria; en las celdas entre las

730.00 21.23 %

A

B 643.00 10.57 %
C 699.00 17.73 %
D

1938-1979 311.14
1938-1979 636.10
1938-1979 460.60
1938-1979 Valor faltante
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filas 2 a 15 y las columnas b a f, se multiplica la
precipitacion registrada en la estacion indicada
por el inverso del cuadrado de la distancia y la
columna g, entre las filas 2 y 15 muestra las

sumatorias para estos productos.

Por Gltimo, la columna h, presenta los valores
de precipitacion estimados, para los afos fal-
tantes, que resulta de dividir los valores de la
columna g, y las filas 2 y 15, entre el valor de
la celda 1g.

Este procedimiento se repite para cada valor
faltante, considerando los datos registrados por
las demas estaciones en el mismo afo. Los da-
tos ajustados para el analisis se presentan en la
Tabla 3.24. Donde los datos ajustados estan en

cursivas.

3.5.3 ANALISIS ESTADISTICO Y
PROBABILISTICO

Para desarrollar una curva precipitacion-dura-

cibn-periodo de retorno se deben evaluar distin-

tas funciones de ajuste y seleccionar la que
reporte el error estandar menor (ver apartado
3.4.3). Con la funcion que mejor se ajuste a los
datos historicos se genera la relacion precipita-
cion (mm) periodo de retorno (anos) para las

estaciones seleccionadas en el apartado 3.5.1.

Ejemplo 3.12

Para cada grupo de datos de la Tabla 3.24 se
debe buscar una funcidon que mejor se ajuste,
es decir que genere el menor error estandar de
ajuste.

Solucion

La Tabla 3.25 presenta el ajuste de seis fun-
ciones de probabilidad (desarrolladas en el
apartado 3.3.2) para los 70 datos de la esta-
cion Cuautla 17003, de la cual se destaca que
la funcion Log Pearson III, reporta el menor
error estandar. Este proceso se repite para cada
grupo de datos de las estaciones de la Tabla
3.24.

Tabla 3.24 Precipitaciones ajustadas maximas diarias acumuladas de 24 horas (mm) en el afio para cada estacion

climatolégica

1926
1927
1928
1929
1930
1931
1932
1933
1934
1935
1936
1937
1938
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48
40.7
53.5
50.7
345
53
76.5
74
70
53.5
49
45



Tabla 3.24 Precipitaciones ajustadas maximas diarias acumuladas de 24 horas (mm) en el afio para cada estacion clima-

toldgica (continuacion)

17003 17005 17017 17052 17025 17063 17028 17054
--——————
1939

1941

1943

1945

1947 93.70

1949 150.47

1951 39.44

1953

1955

1957

1959

1961 68.78

1963

1965 54.83

1967

1969 120.15 118.16

1971

1973

1975

1977 51
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Tabla 3.24 Precipitaciones ajustadas maximas diarias acumuladas de 24 horas (mm) en el afio para cada estacion clima-

tolégica (continuacién)

1979

1981

1983

1985

1987

1989 39.09

1991 57.89

1993 64 55.43

1995 63.76

1997 74.35

1999 80.75

2001

2003 126.1

2005 96.58

2007 46.03

2009

2011

Minima 28.00 26.00 33.00 17.00 30.50 17.50
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Tabla 3.25 Seis funciones de ajuste para los datos de la estacién Cuautla (17003)

70.43 63.05

5 104.73 92.67
10 122.68 113.36
20 137.50 133.87
50 154.17 161.43
100 165.29 182.88
200 175.46 204.99
500 187.78 235.40
1 000 196.42 259.38
2 000 204.59 284.27
5000 214.76 318.66
10 000 222.05 345.83
Error estandar 24.85 18.27

3.5.4 DESARROLLO DE LA CURVA DE
PRECIPITACION - DURACION -
PERIODO DE RETORNO

Para la determinacion de las curvas altura de
precipitacion—duracion—periodo de retorno, con
datos de lluvias maximas acumuladas diarias
para diferentes periodos de retorno, se pueden
desagregar los valores en precipitaciones con
duracion menor a 24 horas. A continuacion se
presenta el método de Chen, que permite hacer

dicha disgregacion.
3.5.4.1 Método de Chen

Chen (1983) desarroll6 un proceso para calcular
las curvas intensidad-duracion-periodo de retor-
no, valida para 7'>1 afio y duracion 5 min <d <24
h; (Ecuacion 3.56)

ait’ log{ 102X [ln(%)]*(xfl)]
(d + bl)“

Ecuacidén 3.56

T
14 =

48.82
113.35
162.16
210.98
275.51
324.32
373.14
437.67
486.49
535.30
599.83
648.65

30.56
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62.85
100.31
124.79
147.77
176.82
198.16
219.12
246.45
266.92
287.25
314.01
334.18

18.80

60.03 63.73
90.81 99.76
115.68 123.61
143.23 146.49
185.00 176.11
221.46 198.30
262.85 220.42
326.34 249.59
382.05 271.64
445.36 293.68
54251 322.81
627.60 344.85
1431 18.74

Intensidad de la lluvia para
cualquier periodo de retorno Tr
y cualquier duraciéon d (mm/h)

Intensidad de la lluvia para un
periodo de retorno 7rde 10
afos y una duracion d de una
hora (mm/h)

Duracion de la lluvia (5 min < d
<24h)

Periodo de retorno analizado en

el afio a (anos)

Parametros que varian de las
condiciones metereologicas
(Tlustracion 3.33)

Es la relacion entre una pre-
cipitacion con un periodo de
retorno de 100 afios y una du-
racion de una hora P ' (mm)
y una precipitacion con un
periodo de retorno de 10 afios
y con duracioén de una hora P

(mm)



llustracién 3.33 Relacién entre los parametros (a, b, ¢) de una tormenta estandar y la razén de la lluvia de una hora con la

de 24 horas
a b c
40 16 1.0
15
14 0.9 /
35
13 /
12 = o8 /
30 11 7
/
10 0.7 7
)4 /
9 L
e /
z 25 . /
= 8 0.6 7
L5
2 4
g 7 /4
E
b
‘£ 20 6 0.5 / //
(=W
5
4 0.4
1s / /
a
’ /
) /
10 1
7
-1
5 / /
-2 0.1 7
-3
0 -4 0.0
10 20 30 40 50 60
Tr
Razoén de 1 hora con lluvia de 24 horas, R,= I}:Tlr ,en %
24
en donde : tadas a las condiciones de la Reptblica Mexi-
cana que consiste en combinar la informaciéon
100
X= 1;110 de isoyetas de intensidad (ScT, 1990) con la in-
1

Campos-Aranda (2008) gener6 un procedi-

miento para construir las curvas i—d—Tr adpa-
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formacion disponible de la precipitacion maxi-
ma diaria anual (conocida como precipitaciéon
maxima en 24 h). Para aplicar la formula de
Chen, que se muestra Ecuacion 3.57 es nece-



sario estimar las relaciones lluvia duracion R,

(Ecuacion 3.58) y lluvia-periodo de retorno F,

calculado con la Ecuacién 3.59.

- T
(2

donde:

a,b
yc

ch

ra

a(Pi")logll0* (T )] _
(d+by

__aTln
(d+by

Ecuacion 3.57

Intensidad de la lluvia para cual-
quier periodo de retorno Try cual-
quier duracion d (mm/h)
Precipitacion con un periodo de re-
torno de 10 afios y con duracién de
una hora (mm)

Duracion de la lluvia (5 min <d <
24 h)

Parametros que se calculan con la
Ecuacion 3.63, Ecuacion 3.64 y
Ecuacibén 3.65 respectivamente

Es una relacion que se calcula con la
Ecuacion 3.59 (adimensional)
Periodo de retorno analizado en el

ano a (anos)

Para utilizar la ecuacion anterior es importante el

calculo de los parametros a, by ¢, (Campos-Aran-
da, 2010):

1.

Se comienza por recabar en los mapas
de isoyetas las intensidades (como los
mostrados en la Tlustracion 3.34) con
duraciéon de 60 minutos (1 h) y perio-
dos de retorno de 10, 25 y 50 afnos y se
designan por: P ', P %%, P %

Se obtienen a partir de los mapas de isoye-
tas las precipitaciones de lluvia maxima

diaria para los periodos de retorno 10, 25,
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donde:

ch

PT’I‘

24

100
P24

50 y 100 afos, los cuales se multiplican
por un factor de 1.13 (Weiss y Wilson,
P Tr

L4 s con

1958) para convertirlas en
las cuales se obtienen los cocientes llu-
via-duraciéon (R ) y lluvia-frecuencia
(F ), necesarios para el método, éstos

son:

Ecuacion 3.58

Relacion entre una lluvia con preci-
pitacion para un periodo de retorno
dado y una duracion de 24 horas
(adimensional)

Precipitacion para un periodo de
retorno dado y una duracion de una
hora (mm)

Precipitacion para un periodo de
retorno dado y una duracion de 24
horas (mm)

Ecuacion 3.59

Relacion entre la precipitacion
para un periodo de retorno de 100
anos con duracion de 24 horas y
una precipitaciéon con periodo de
retorno de 10 afios y una duracion
de 24 horas (adimensional)

Precipitacion para un periodo de
retorno de 100 anos y una dura-
cion de 24 horas (mm)
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p Lo = Precipitacion para un periodo de

retorno de 10 afios y una duracion a = 21.03453 — 186.4683R,,, 3
de 24 horas (mm) +825.4915R; ~ 184,846, 1IN 363
+524.06R",

3. Con el valor promedio de los tres cocien-

tes, R, que se pueden evaluar, para cada

periodo de retorno; las graficas propues- b= 3.487775 — 68.13976R,, B 60 3.64
cuacion 3.

tas por Chen (Tlustracion 3.33), donde los +389.4625R:~ 612.4041R;,

parametros a, b y ¢ se obtienen a través de +315.8721R,,

una regresion polinomial como:

¢ =0.2677553 +0.9481759R,,

@ =—2.297536 + 100.0389R,, +2.10911R’— 4.827012R?, Lcuacion 3.65
—432.5438R%+ 1256.208R;, Leacion 3.60 —2.459584R"
—1028.902R,!
donde:
b =—19.845761 + 96.94864R,, a,b,c = Constantes de la Ecuacién 3.57
—341.4349R:+ T57.9172R, Ecuacion 3.61 R _ Relacion que se calcula con la
—598.7461R, ch Ecuaci6én 3.58

En la Tabla 3.26 se presentan seis grupos de datos,

¢ =—0.0649834 + 5.069294R.,, » donde los valores entre paréntesis corresponden a
—16.08111R; +29.09596R,, Feuacion 3.62 los resultados interpolados y extrapolados de las
—20.06288R;, curvas originales de Chen. Los valores en cursivas

fueron calculados con la Ecuacion 3.60, Ecuacion
Las ecuaciones anteriores son validas en el inter- 3.61 y Ecuacion 3.62; los valores entre paréntesis
valo de 0.10 < R, < 0.60. Las ecuaciones siguien- fueron calculados con la Ecuacion 3.63, Ecuacion
tes son validas para el intervalo 0.20 <R , < 0.70: 3.64 y con la Ecuacion 3.65 respectivamente.

Tabla 3.26 Valores de los parametros de la férmula de Chen originales y estimados (adaptado de Campos-Aranda, 2010)

a: 4.58 6.57 891 14.35 22.57 (31.20) 40.01 (48.70)
a: 4.534 6.695 8.812 14.369 22.570 (31.321) 40.01 (48.722)
b: -2.84 -0.80 1.04 4.12 7.48 (9.90) 11.52 (12.40)
b: -2.867 -0.731 0.992 4.124 7.483 (9.975) 11.520 (12.413)
c 0.309 0.420 0.507 0.632 0.738 (0.820) 0.872 (0.900)
(o 0.3082 0.4216 0.5063 0.6316 0.7383 (0.820) 0.8720 (0.900)

T Entre paréntesis los valores interpolados y extrapolados en las curvas originales de Chen
2 Valores en cursivas calculados con la Ecuacién 3.60 a Ecuacién 3.62

Valores entre paréntesis calculados con la Ecuacién 3.63 a Ecuacion 3.65
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Ejemplo 3.13  Ejemplo de aplicacion de la
formula de Chen

Se calculan las curvas i—d—Tr para una ciudad, a
partir de la formula de Chen, considerando los da-

tos proporcionados a continuacion:

1. Datos obtenidos de isoyetas, los cuales se
muestran en la Tabla 3.27 y en la Tabla
3.28.

2. Los valores de la Tabla 3.27, se multipli-
can por el factor de 1.13. Los resultados se
muestran en la Tabla 3.29

Solucion

Con la Ecuacidn 3.58 se calcula el coeficiente (R)

Tabla 3.27 Precipitacion maxima diaria

10 80
25 90
50 100
100 110

Tabla 3.28 Intensidad de la precipitacion registradaen 1 h

10 54
25 60
50 63
100 67

Tabla 3.29 Precipitacién maxima diaria multiplicada por

el factorde 1.13

10 90.4
25 101.7
50 113
100 124.3
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R(10) = gy - — (6084

R(25) = 100 — 5899

R,(50) = LM — 05575

R,,(100) = %:()5390

A través de la Ecuacion 2.18, se obtiene el coe-
ficiente (F,)
3. Se calcula el valor promedio de los tres
resultados.

Ronpromedio) = 08081+ 0.3899-+ 05575+ 0.5390
=0.57

Se calculan los parametros de la funcién con la

Ecuacion 3.60, Ecuacion 3.61 y Ecuacion 3.62,

respectivamente.
a = 38.4788
b=11.6479
¢ =0.8710

A través de la formula de Chen (Ecuacion
3.57), se obtienen los valores mostrados en la
Tabla 3.30, los cuales se muestra de forma gra-

fica en la Ilustracion 3.35.

Factor de correccion por intervalo fijo de obser-
vacion (F,)

Cuando se realizan lecturas de precipitacion en

un Gnico y fijo intervalo de observacion, para



cualquier duracion comprendida entre una hora
y 24 horas, es necesario hacer una correccion a
dichos valores a través de un factor de correccion
por intervalo fijo de observacion, dicho factor re-
presenta un incremento del 13 por ciento de los
valores tomados en campo (World Meteorological
Organization, 1973).

Este tipo de correccion se aplica a los registros de
lluvia de las estaciones climatologicas debido a que

los datos recabados se toman por lo general a las
8:00 horas de la mafiana del dia siguiente. Con tal
correccion la lluvia representativa se convierte en
la lluvia maxima de 24 horas de determinado pe-
riodo de retorno (Weiss y Wilson, 1958).

Factor de convectividad (F)

El factor de convectividad puede definirse como
el grado de concentracion de una lluvia con du-

Tabla 3.30 Intensidades (mm/h) estimadas a partir de la formula de Chen

162.00 12890 107.6 92.60 72.90 5580 4540 36.70 3090 26.80 3.30
10 182.70 14530 121.30 104.40 82.20 6290 51.20 41.30 34.80 30.20 3.70
25 20990 167.00 13940 120.00 94.40 7220 5890 4750 4000 34.70 4.30
50 230.60 183.40 153.00 131.70 103.70 7930 64.70 52.20 43.90 38.10 4.70
100 251.20 199.80 166.70 143.50 113.00 86.40 7040 56.80 4790 41.50 5.10
llustracion 3.35 Curvas i—d—Tr generada a partir de la formula de Chen
1000 o -
== Tr =5 afios u
= Tr =10 afos
§ == Tr =25 anos
== Tr =50 afos
>\<§§§Q o= N
100 3 == Tr =100 anos
< =
E ™~
= S
o N
s RN
£ SR
10
~
1
5 50 500
Duracién en minutos
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racion de una hora en una lluvia con duraciéon
de 24 horas. Este factor determina el tipo de
lluvia (convectiva o no convectiva) caracteristi-
ca de una zona o region. Se ha determinado que
factores menores a 0.40 caracterizan las lluvias
de una zona con presencia de lluvias no con-
vectivas o en donde existe una concentracion
constante de vapor de agua en la atmosfera, es
decir lluvias tropicales que se presentan funda-

mentalmente en zonas costeras.

En zonas protegidas por montafias o cordilleras se
presentan lluvias convectivas o de origen orografi-
co y en donde la concentracion de vapor de agua
en la atmosfera no es constante a lo largo de un pe-
riodo de tiempo corto. Consecuentemente, dicho
factor es mayor que 0.40 y casi siempre cercano a
valores de 0.60.

En la Ilustracion 3.36 se muestran los valores del
factor de convectividad aplicado por regiones en
la Reptiblica Mexicana (Baeza, 2007).

Para estimar el valor de precipitacion, para un
periodo de retorno de dos afios y una duracion
de 60 minutos, se puede recurrir a métodos

como el presentado en el Ejemplo 3.13.

Ademas del método de Chen, existen otras
metodologias para ese fin, se pueden consultar
en Campos-Aranda (2010).

3.5.5 CURVA INTENSIDAD-
DURACION-PERIODO DE
RETORNO (i-d-Tr)

Los valores de lluvia que se miden en una

estacion climatologica son de tipo puntual y
para precipitaciones acumuladas de 24 horas.
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Con los procedimientos mostrados se pudieron
establecer valores de precipitaciéon para dura-

ciones menores.

Considerando que los datos de origen, son
lecturas de precipitacion acumuladas en
un periodo de tiempo determinado, los va-
lores de precipitacion de la curva P—d—
Tr (Ilustracién 3.37) indican la elevacion
que el agua alcanzaria, si es que estuviera
confinada en un espacio, sin infiltracién, eva-
poracion u otra pérdida. Sin embargo, aunque
con la metodologia presentada se disminuyo el
tiempo de duracién de la precipitacion, los re-
sultados atn estan referidos al final del even-
to, es decir, una lluvia acumulada, después del

tiempo de duracion, d.

Para efectos de disefo de sistemas de drenaje
pluvial, es necesario conocer como ocurre la
precipitacion a lo largo de su tiempo de dura-
cion, por tal motivo se representa la lluvia en
funcion de la intensidad 4, es decir en lamina
de precipitacion, por unidad de tiempo, que

comUnmente es una hora.

Bajo estas condiciones se debera referir cada
valor de precipitacion de la curva P—d—Tr en

intensidad con la ecuacion:

. P
) Ecuacién 3.66
0 min
donde:
7 = Intensidad de la precipitacion
(mm/h)
P = Altura de precipitacion de la curva
P—d—Tr (mm)
d = Duracion de la precipitacion (min)
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llustracién 3.37 Curvas precipitacién (mm) — duracién (min) — periodo de retorno (afios) para la estacion (17003)

1000.00
€
E /
5 100.00 *Tr=2 -
s mTr=5
s 2 Tr=10
§ x Tr=20
o x Tr=150
e Tr=100
+ Tr=200
- Tr=500
Tr=1000
e Tr=2000
m Tr=5000
Tr=10000
10.00 ! ! ! !
10 100 1000 10000
Duracién (min)

A partir de la curva de P—d—Tr, aplicando la
Ecuacion 3.66 y los datos de la Tabla 3.31, se
obtiene la curva de i—d—Tr mostrada en la Ta-
bla 3.32 y de forma grafica se muestra en la

Ilustracion 3.38.
Ejemplo 3.14

Calcular el hietograma triangular (ver apar-
tado 3.4.7.3) a partir de los datos mostrados
en la Tabla 3.32 (asi como en la Ilustracion
3.37). Para este método se requiere conocer
la altura de precipitacion, p (mm), asi como
la duracién T, (min), estos datos se generan
en la Tabla 3.32. Para el valor correspondien-
te al coeficiente de avance de la tormenta 7,
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se considera igual a 0.5. S6lo en caso de tener
informacion adicional sobre la duracion de la
precipitaciéon pico, se podra utilizar un valor
distinto de r,. Aplicando la Ecuacion 3.51 se ge-
neran los hietogramas para los periodos de re-
torno de 10 y 20 afios con duracion de 60 y 90
minutos; y se obtienen los datos de la Tabla
3.33. Por su parte la Tabla 3.34 muestra los va-
lores para los hietogramas triangulares de 60 y
90 min para todos los periodos de retorno de la

curva P—d—1r.

Los resultados de la Tabla 3.34 se muestran de
forma grafica en el hietograma para periodos de
retorno de 10 y 20 afios de la Ilustraciéon 3.39 e
Tlustraciéon 3.40, respectivamente.



Tabla 3.31 Curvas de precipitacién p (mm)- duracién (d min)-periodo de retorno (7r afios) para la estacion climatoldgica

Cuautla (17003)

14.69 21.98 30.66 36.48

5 19.38 29.02 40.47 48.15

10 22.94 34.34 47.89 56.98

20 26.49 39.65 55.31 65.80

50 31.19 46.69 65.12 77.47
100 34.74 52.01 72.54 86.30
200 38.30 57.33 79.95 95.13
500 42.99 64.36 89.76 106.80
1000 46.55 69.68 97.18 115.62
2000 50.10 75.00 104.60 124.45
5000 54.80 82.03 114.41 136.12
10000 58.35 87.35 121.83 14495

44.70 47.90 55.56 61.48 135.00
59.00 63.22 73.33 81.15 178.18
69.82 74.81 86.78 96.03 210.85
80.64 86.41 100.22 110.90 243.52
94.94 101.73 117.99 130.57 286.70
105.75 113.32 131.43 145.45 319.36
116.57 12491 144.88 160.33 352.03
130.87 140.23 162.65 179.99 395.21
141.69 151.82 176.09 194.87 427.88
152.50 163.41 189.54 209.75 460.55
166.80 178.74 207.31 22941 503.73
177.62 190.33 220.75 244.29 536.39

Tabla 3.32 Curvas de intensidad (i mm/h) — duracién (¢ min) — periodo de retorno (T afios) para la estacién climatolégica

Cuautla (17003)

176.24 131.90 91.99 72.96

5 232.61 174.09 121.41 96.30
10 275.26 206.01 143.67 113.95
20 317.90 237.93 165.92 131.61
50 374.27 280.12 195.35 154.95
100 416.92 312.04 21761 172.60
200 459.56 343.95 239.86 190.26
500 515.94 386.15 269.29 213.59
1000 558.58 418.06 291.55 231.25
2 000 601.23 44998 313.80 24890
5000 657.60 492.17 343.23 272.24
10000 700.24 524.09 365.48 289.90

3.6 HIETOGRAMA DE
DISENO CON DATOS
PLUVIOGRAFICOS

Ademas de las estaciones climatologicas, presen-
tadas en el apartado anterior, la CONAGUA, a través
del SMN administra la informacién de 272 esta-
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53.64 4790 37.04 30.74 5.63
70.80 63.22 48.89 40.58 7.42
83.78 74.81 57.85 48.01 8.79
96.76 86.41 66.81 5545 10.15
113.92 101.73 78.66 65.29 11.95
126.90 113.32 87.62 72.72 13.31
139.88 12491 96.59 80.16 14.67
157.04 140.23 108.43 90.00 16.47
170.02 151.82 117.40 97.43 17.83
183.00 163.41 126.36 104.87 19.19
200.16 178.74 138.21 11471 20.99
213.14 190.33 147.17 122.15 22.35

ciones meteorologicas automaticas que registran y
transmiten informaciéon meteorologica de forma
automatica de los sitios donde estan estratégica-
mente colocadas. Su funcion principal es la re-
copilacion y monitoreo de algunas variables me-
teorologicas. Existen dos tipos de estructura donde
van montadas las estaciones:



llustracién 3.38 Curvas intensidad (mm/h) — duracién (min) — periodo de retorno (afios) para la estacion Cuautla (17003)
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Tabla 3.33 Calculo de la altura de precipitacion h, para todos los periodos de retorno y duracion T, de 60 y 90 minutos

2 4790 1.597 55.56 1.235

5 63.22 2.107 73.33 1.630

10 74.81 2.494 86.78 1.928
20 86.41 2.880 100.22 2.227
50 101.73 3.391 117.99 2.622
100 113.32 3.777 131.43 2921
200 12491 4.164 144.88 3.220
500 140.23 4.674 162.65 3.614
1000 151.82 5.061 176.09 3913
2000 163.41 5.447 189.54 4.212
5000 178.74 5.958 207.31 4.607
10000 190.33 6.344 220.75 4.906
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Tabla 3.34 Hietogramas de disefio para Td = 60 y 90 minutos

2 0.00 1.597 0.00 0.00 1.235 0.00
5 0.00 2.107 0.00 0.00 1.630 0.00
10 0.00 2.494 0.00 0.00 1.928 0.00
20 0.00 2.880 0.00 0.00 2.227 0.00
50 0.00 3.391 0.00 0.00 2.622 0.00
100 0.00 3.777 0.00 0.00 2921 0.00
200 0.00 4.164 0.00 0.00 3.220 0.00
500 0.00 4.674 0.00 0.00 3.614 0.00
1000 0.00 5.061 0.00 0.00 3.913 0.00
2000 0.00 5.447 0.00 0.00 4.212 0.00
5000 0.00 5958 0.00 0.00 4.607 0.00
10000 0.00 6.344 0.00 0.00 4.906 0.00

llustracién 3.39 Hietogramas para Tr de 10 afos llustracién 3.40 Hietogramas para Tr de 20 afios
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+ Estacion Sinoptica Meteorologica (ESI-

ME). Es un conjunto de dispositivos
eléctricos que realizan mediciones de
las variables meteorologicas de manera
automatica; generan una base de datos y
reportes cada tres horas; presentan in-
formacion meteorologica de tiempo pre-
sente y pasado de manera codificada.

Estacion Meteorologica Automatica
(EMA). Registran y transmiten infor-
macion meteorologica de forma automa-
tica. Su funcion principal es la recopi-
lacion y monitoreo de algunas variables
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meteorologicas para generar archivos del
promedio de cada 10 minutos de todas las
variables, excepto para la precipitacion,
donde el dato corresponde a la 1amina acu-
mulada durante 10 minutos; esta informa-
cion es enviada via satélite en intervalos de
1 0 3 horas por estacion (CoNAGUA, 2013).

La hora que se utiliza para registrar los datos es el
horario TUC o UTC (Tiempo Universal Coordi-
nado) por esta razon debera tener en considera-

cion este factor para la correcta interpretacion de

los datos desplegados



El area representativa de las estaciones es de
5 km de radio aproximadamente, en terreno

plano.

La Ilustracion 3.41 muestra la distribucién espa-
cial de las estaciones meteorologicas automaticas a
lo largo de México.

La informacion historica registrada por estas esta-
ciones se encuentra en la base de datos CLICOM.
La consulta, se realiza a través de la pagina de In-
ternet de SMN (http://smn.cna.gob.mx/emas),
para datos registrados de las dltimas 24 horas
(Tlustracion 3.42). Para acceder a los datos histo-
ricos de estas estaciones, se debe realizar una so-
licitud directa al SMN, con sede en la ciudad de
México.

La informacion disponible es a partir de 1999 en
algunas estaciones. En promedio se cuenta con 15
anos de informacion por estacion a la fecha de pu-
blicacion de este manual.

3.6.1 SELECCION DE ESTACIONES

Al igual que en el caso de las estaciones climatolo-
gicas se deben seleccionar las estaciones mas cer-
canas a la zona de estudio, como recomendacion
oficial el area de influencia de cada estacion es de
5 kilometros, sin embargo la cantidad de estaciones
instaladas atin no permite cubrir el area de influen-
cia de todas las zonas pobladas del pais, por lo que
en sitios donde no se cuente con una EMA o ESI-

ME, se debera recopilar informacion pluviografica

llustracion 3.41 Red de Estaciones Meteoroldgicas Automaticas (EMA) y Estaciones Sindpticas Meteoroldgicas (ESIME)

o EMAs
e ESIMEs
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http://smn.cna.gob.mx/emas

llustracién 3.42 Pagina de consulta de informacion para EMAs y ESIMEs
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en archivos historicos de distintas dependencias
como proteccion civil, comisiones estatales de agua,
organismos de cuenca, entre otras. De no existir la
informacion, se debera limitar el estudio al proce-
dimiento mostrado en el apartado 3.5.

Cuando el estudio se realice en una region donde
se cuente con la informacion historica pluviografi-

ca se debe proceder de la siguiente manera.

3.6.2 CLASIFICACION DE
TORMENTAS POR DURACION

La informacién historica recopilada se debe
caracterizar por la ocurrencia de precipitaciéon
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y su duracion. De acuerdo con la region, se
deberan definir intervalos de duracion, por
ejemplo, lluvias con una duracion menor a
30 minutos, lluvias con duracion menor a 60
minutos pero mayor a 30 minutos, duracion
menor a 90 minutos y mayor a 60 minutos,
duracién menor a 2 horas y con una duraciéon
mayor a las 2 horas. La definicion de los inter-
valos de duracién se establece en funcion de
los datos registrados, para esto se deben iden-
tificar en todo el registro lluvias con mayor
duracidon presentada.

Considerando que los registros con los que se
cuenta son cada 10 minutos y que una precipita-




cibn menor a este tiempo rara vez causa problemas
de inundacibn, se puede establecer un limite me-

nor de 30 minutos como primer intervalo.

Sila duracion mayor registrada, es menor a dos ho-

ras, se deben establecer intervalos de 30 minutos

Si la duracion es mayor a dos horas, los interva-
los deberan incrementarse al doble en cada blo-
que a partir de las dos horas, es decir, se tendran
bloques de 30, 60, 90, 120, 240, 480 minutos,

hasta cubrir el tiempo maximo registrado.

Una vez establecidos los intervalos, se debe-
ran contabilizar el niimero total de lluvias re-
gistradas y agruparlas dentro de los bloques

correspondientes.

Es importante relacionar la informacion regis-
trada en la EMA con eventos de inundacion
presentados en la zona de influencia, esta infor-
macion brinda la posibilidad de establecer una
relacion de lluvias reales que generaron proble-
mas de inundacion y lluvias de disefio para dife-
rentes periodos de retorno, asi como determinar
la capacidad del drenaje natural de la cuenca o
del sistema de drenaje pluvial urbano existente a
eventos de lluvias reales, ademas permitira eva-
luar la efectividad de las acciones estructurales
y no estructurales para mitigar los problemas de

inundacion.
Analisis de la informacion pluviogrdfica

En la Tabla 3.35 se muestra un analisis de las
lluvias registradas en una EMA cercana al si-
tio de estudio y con registros de precipitacion
del afio 2000 al 2009. Esta registré un total de
dos mil 139 precipitaciones, de éstas se conta-
bilizaron mil 492 con una duracion menor a 30

minutos, 318 con duracion menor a 60 minutos
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pero mayor a 30 minutos, 135 lluvias con dura-
cién menor a 90 minutos y mayor a 60 minutos,
66 lluvias con duracién menor a 2 horas y 128

lluvias con una duracién mayor a las dos horas.

En promedio se presentan lluvias en un 29.58
por ciento de los dias del afio, ya que de los
nueve anos se tienen registrados 972 dias con
lluvia, es decir 108 dias con lluvia por afo. De
los dias que llueve se registra un promedio de
2.217 lluvias por dia con una duracion prome-
dio de 1.514 horas.

En la Tustracion 3.43, se muestra la precipita-
cion registrada, que provocd inundaciones y en-
charcamientos en la zona, de las 22:50 horas a
las 2:30 de la mafana, se tiene un acumulado
de lluvia de 36 mm, es decir esto se presenta
en un tiempo de 3 horas 40 minutos, poste-
riormente se tiene otra lluvia de las 3:00 de
la manana a las 4:30 horas, en este tiempo de
1 hora y media se precipitan un total de 22.3
mm; por Gltimo de las 7:10 horas de la mana-
na a las 8:40, (en una hora y media) se preci-
pitan un total de 29.3 mm.

Si se considera la lluvia precipitada de las 22:50
a las 11:10 horas, se registraron 90.8 mm de
lluvia en un intervalo de tiempo de 12:30
horas.

3.6.3 OBTENCION DEL
HIETOGRAMA DE
PRECIPITACION A PARTIR DE
LA INFORMACION
PLUVIOGRAFICA

El registro de las lluvias historicas permite cal-
cular la forma de la precipitacion que en prome-
dio se presenta mas veces en el sitio de estudio.

Dicha forma de lluvia se emplea para determi-



Tabla 3.35 Numero de lluvias registradas en la EMA del ejemplo por rango de duracion

20 12 3 10

2000 75

2001 133 31
2002 180 50
2003 158 29
2004 159 29
2005 211 41
2006 218 51
2007 107 19
2008 196 33
2009 55 15
Total 1492 318

18
13
12
14
17
8
12
21
8
135

4

11 12
4 16
4 7
11 29
10 22
4 5
10 20
5 7
66 128

llustracion 3.43 Precipitacion registrada que caus6 problemas de inundacion (IMTa, 2013)
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nar el hietograma de disefo. Una vez caracteri-
zada la cantidad de precipitaciones por periodo
de tiempo, para cada uno de los registros de pre-
cipitacion mediante el método de Tholin y Kei-
fer (Llaguno, 2014; adaptado de Tholin y Keifer,
1959) se obtiene el:

+ Calculo de la curva masa, esto es, el acu-
mulado de la precipitacion durante su
tiempo de duracion

« Curva masa adimensional, que resulta
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de dividir cada incremento de precipi-
tacion entre la lamina de precipitacion
total registrada

Se clasificaron las precipitaciones por
intervalo de duracion, sin embargo,
cada precipitacion tiene una duracion
distinta, por lo que también debera adi-
mensionalizarse el tiempo, esto se lo-
gra, dividiendo cada intervalo de regis-
tro entre la duracion total. Cominmente,

los intervalos son a cada 10 minutos, por



lo que la duracion total sera un nimero
entero.

+ Generacion de distribucion acumulada
promedio adimensional de la lluvia, del
total de las curvas masa adimensiona-
les se obtiene una media que representa
el comportamiento de la precipitacion
para una duracion especifica en la zona
de estudio.

Ejemplo 3.15

Retomando los datos de precipitacion que dieron
origen a la Tabla 3.35, (Se analizan dos mil 139
grupos de datos de precipitacion que no se inclu-
yen en este manual, por cuestiones de espacio), se
presenta el analisis temporal de precipitaciones
con duracion de 60 minutos.

Para ejemplificar el proceso, la Tabla 3.36 muestra
12 grupos de datos de precipitacion (mm), de los
318 que tienen una duracion entre 30 y 60 minu-
tos de forma grafica, la Ilustracion 3.44 muestra
uno de estos registros.

Para cada grupo de datos se calcula la curva
masa, esto es, el acumulado de precipitacion
para cada intervalo de tiempo. La Tabla 3.37,
presenta el calculo de la curva masa para los
12 grupos de datos de la Tabla 3.36. La Ilustra-
cion 3.45 muestra la curva masa para la preci-
pitacion de la Ilustracion 3.44.

Por su parte la Tabla 3.38 muestra el calculo
de la curva masa unitaria para los 12 grupos de
datos. De forma grafica se puede observar en
la Tlustracion 3.46 la curva masa unitaria cal-

culada para los valores de la Ilustracion 3.45.

A pesar de que en este ejemplo se presentan
exclusivamente los calculos para 12 grupos de
registros, el ajuste de la curva masa unitaria
media se debe realizar para la totalidad de los
datos, es decir los 318 eventos de lluvia con
duracion de 30 a 60 minutos. Por lo que la cur-
va masa media unitaria, considerando todos
los valores de registro se presenta en la Tabla
3.39, de forma grafica se puede ver en la Ilus-

tracion 3.47.

llustracién 3.44 Registro de precipitacién con duracion maxima de 60 minutos (uno de 318)

18.000

16.000

14.000

Precipitacién (mm)

|

12.000
10.000
8.000
6.000
4.000
2.000 :.
0.000 - ; ; ; ; ;
10 20 30 40 50 60

Tiempo (min)

184



€980 66,0 6LL0 6LL0 7560 9€L0 ¢80 65980 L060 5990 V60 0T6'0 €680
€640 7SO £0L°0 ¢LLO LLLO 9550 £0L°0 v¢8°0 £69°0 6¥9°0 LCL0 v<L 0 £99°0
0450 0sv0 8¥S0 7SS0 LLS0 €9¢0 0€so 9¢L0 8650 Y190 6050 €Lv'0 0050
I4a4¢ 68C°0 08¥°0 €EE0 60%°0 ISC0 6€°0 9¢¥0 00v°0 8v°0 SLy0 €90 €EE0
TS0 89C°0 [de) A 18¢°0 0¥co 6/T°0 S/T0 €110 v1C0 8¢E0 ¢SC0 00 L9T0
0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000

9¢'¢ B|qe] B| 2p SOIEP SO| BUed BlIBLUN BSEW BAIND B 9P O|N2[ED) 8€°€ B|qe]

9L9°VL £L00'S/ T09¥L 8¢0°SL 88T°¢€9 I8¥°€9 ¥S0°€9 95€°€9 orTe9 ¢SS°€9 08T'€9 S0€€9 09
89°¢€9 SY66S LL0°8S 657'8S ¢1e09 9699v T¢8'1S LOV'YS 6€CLS SoCy 61865 LLSLS 0s
Y¥C6S T95°0v TcLes 968°LS 8CT6v 0LC°S€ 99S v 80C ¢S 8COvY Y9l Ty Y6’ Sy S8°Sy (014
veSty o6Lce 688°0% 0LS'Tv 681V°9¢ 1S0°€C oevee L66'SY 09/L¢E Tco6¢€ yeree 9T6'6¢C (013
£99°T¢E ¢0L'TC €LLSE 8867¢ T/8°S¢C 806'ST 8VL¥C 796°9¢ 85C'SC 059°0¢ T100¢ 799791 0c¢
6/LL°8T £10°0C L86'6C 8Y0'T¢C €9T'ST SPETT SO0'TT 99T'L L8YV'ET §G8°0¢ T€6'ST §99°¢ ot
0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000 0000

Ge'¢ e|qe e| dp soJisi3a4 so| esed eSBW BAIND B| SP O|N[ED) L£°E BIqE]

76601 ¢90'ST Y¢S 9T 899791 9/8'C 98/9T €eC1t 0S6'8 006'S L8CTC T9¢€'¢ 8CL'S 09
8EV'Y 78E61 9S€’S €990 €8T'TT 9y 1IT SSCL 661°C TTCeT C00'T 968°¢€T 9CL'TT 0S
TTL9T TLL9 e8Il L2E9T 6€9°CT occer 9¢T'TT C1e9 899 Evee 68L°¢T SE6'ST (014
99801 880°¢CT 9IT'S (85991 8T9°0T (44 VA (898 €€061 0S¢t T/€°8 €CT¢ (SCET (013
888CT 9¢9'1 [8L°S ove'e 804°0T €95y EvL el 16461 TLLTT v6.L6 080¥T 860 VT 0c¢
6/LL°8T £L0°0C L86'6C 8v0'T¢C €9T'ST SYETT SOO'TT 99T'L L8YV'ET SG8°0¢ T€6'ST §599°¢ ot

so3NUIW Q09 3P BWIXBW UQIDEINP U0 ‘UodeNdIdaLd 3p solisiSal zaig 9¢°¢ e|qel

185



llustracién 3.45 Curva masa para los datos de lailustracion 3.44
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Tabla 3.39 Curva masa unitaria para los 318 datos

0.000 0.000
0.167 0.260
0.333 0.415
0.500 0.565
0.667 0.714
0.833 0.852
1.000 1.000

A partir de esta curva masa media, se construye el
hietograma adimensional para las lluvias de pro-
yecto con duracion de 60 minutos (Tabla 3.40 e
[lustracion 3.48).

Con la informacion de las curvas precipitacion
(p mm)—duracion (d min)—periodo de retorno
(Tr anos) de la Tabla 3.32 y los hietogramas
adimensionales se generan los hietogramas
para las lluvias tipo para una duraciéon de 60
minutos y diferentes periodos de retorno, sim-

plemente multiplicando cada valor del hieto-
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Tabla 3.40 Hietograma unitario

0

0.000
10 0.260
20 0.156
30 0.150
40 0.149
50 0.139
60 0.148

grama unitario por la precipitacion de la curva
P—d—Tr.

Estos hietogramas seran la base del analisis hi-
drografico e hidraulico del sistema de drenaje.

De acuerdo con la Tabla 3.32, para un periodo
de retorno de dos afios y una duracion de 60
minutos la precipitaciéon de disefio es de 47.90
mm, por lo que el hietograma de diseno, para
un 7r =2 afios y d = 60 minutos resulta como se
muestra en la [lustracion 3.49.



llustraciéon 3.46 Curva masa unitaria para los datos de la llustracion 3.45
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llustracién 3.47 Ajuste de la curva masa media unitaria para las 12 curvas masas con duraciéon mayor a 30 min y menor
a 60 min
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llustracién 3.48 Hietograma unitario de disefio para una duracién de 60 minutos
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llustracién 3.49 Hietograma de precipitacion para una duracion de lluvia de 60 minutos y un periodo de retorno de 2 afios
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Siguiendo el mismo procedimiento se calcula el
hietograma de diseno para un Tr= 10 anos y d=
60 min, en la Ilustracién 6.12 se muestra el hieto-
grama correspondiente, se ubico en este capitulo
debido a que dicha informacion es necesaria para

el desarrollo del Ejemplo 6.3.
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Si se comparan el hietograma de la Ilustracion
3.49 con el de la Ilustracion 6.12 se puede ver
que se tiene la misma forma lo que cambia es
el valor de la precipitacion debido a los perio-
dos de retorno de 2 y 10 afios que se tienen

respectivamente.






4

HIDRAULICA DE FLUJO A SUPERFICIE LIBRE

PARA EL DISENO DEL DRENAJE PLUVIAL

URBANO

El disefio y construccion de un sistema de dre-
naje pluvial es un trabajo de ingenieria donde
se busca la eficiencia y economia. Para ello en
este capitulo se presentan, métodos de disefio
que involucran conceptos basicos de hidraulica

de conductos a superficie libre.

La primera parte del diseno considera, la deter-
minacion de la geometria de la red, incluyendo
el perfil y trazo en planta, los calculos de sec-
cion transversal y pendientes de cada tramo, asi
como la magnitud de las caidas necesarias en los

pOZzos.

La definicion de la geometria de la red se inicia
con la ubicacion de los posibles sitios de verti-
do, el trazo de colectores y atarjeas. Para ello,
se siguen consideraciones de caracter practico,
basandose en la topografia de la zona y la tra-
za urbana de la localidad, aplicando las reglas

siguientes:

1. Los colectores de mayor didmetro se ubi-
can en las calles mas bajas para facilitar
el drenaje de las zonas altas con atarjeas
o colectores de menor diametro

. El trazo de los colectores y las atarjeas
se ubica sobre el eje central de las ca-
lles, evitando su cruce con edificaciones.
Su trazo debe ser lo mas recto posible.
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Cuando la calle sea amplia, se pueden
colocar dos atarjeas, una a cada lado de
la calle
. La red de drenaje debe trazarse buscan-
do el camino mas corto al sitio de vertido
. Procurar que las conducciones trabajen
por gravedad. Se tratard de evitar las

conducciones con bombeo

El disefio incluye el analisis del funcionamien-
to hidraulico del conjunto de conducciones a fin
de revisar que los didmetros y pendientes pro-
puestos sean suficientes para conducir el gasto
de disefio en cada tramo. Ademas, se debe tener
en cuenta consideraciones y restricciones que
permitan disminuir los costos de construccion
y prever tanto fallas estructurales como trabajos

de mantenimiento excesivo.

El dimensionamiento de las conducciones de-
pende principalmente del tamafio del area por
servir, de su coeficiente de escurrimiento, gasto

de disefo y del periodo de retorno.

En la actualidad existen diversos programas de
computo, que ayudan en el disefio de redes de
drenaje pluvial, los cuales se fundamentan en
conceptos basicos tales como: las ecuaciones
fundamentales de conservacion de masa (o de

continuidad), cantidad de movimiento y ener-



gia, conceptos de energia especifica, pérdidas de
carga por friccion y locales, perfiles hidraulicos,
salto hidraulico, estructuras hidraulicas especiales
y métodos de transito de avenidas. De estos con-
ceptos se hablari brevemente en este capitulo; sin
embargo, el contenido del manual se enfoca en la
aplicacion de herramientas existentes para el dise-
fo y los fundamentos tedricos pueden consultarse
en Sotelo (1994 y 2002), Chow (1994) y Cabrera
et al.,(1996).

4.1 DEFINICIONES BASICAS

Entre las variables hidraulicas mas significativas
para el diseno de sistemas de drenaje pluvial se en-
cuentran la velocidad media del flujo (velocidad en
lo sucesivo), el gasto, el tirante del flujo a superficie

libre y a presion en conductos.

4.1.1 CONDUCCION A SUPERFICIE
LIBRE

El flujo en una conduccion a superficie libre se
produce, principalmente, por la accién de la fuerza
de gravedad y se caracteriza porque se expone una

superficie libre a la presion atmosférica.

El movimiento de un liquido a superficie libre se

ve afectado por:

+ La fuerza de gravedad, como la mas im-
portante en el movimiento

« La fuerza de resistencia ocasionada en las
fronteras rigidas por la friccion y la natura-
leza casi siempre turbulenta del flujo

+ La fuerza producida por la presion que se
ejerce sobre las fronteras del canal, parti-
cularmente en las zonas donde cambia su

geometria
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« La fuerza debida a la viscosidad del li-
quido, de poca importancia si el flujo es

turbulento

A éstas se agregan, excepcionalmente, las

siguientes:

+ La fuerza de tension superficial, conse-
cuencia directa de la superficie libre
« Las fuerzas ocasionadas por el movi-

miento del sedimento arrastrado

La superficie libre se considera como la inter-
cara entre dos fluidos: el superior, que es el aire
estacionario o en movimiento, y el inferior, que
usualmente es agua en movimiento. Las fuer-
zas de gravedad y de tension superficial resis-
ten cualquier fuerza tendiente a distorsionar la
intercara, la cual constituye una frontera sobre

la que se tiene un control parcial.

El disefio de un conducto a superficie libre invo-
lucra la seleccion de su trazado, forma, tamao,
pendiente de fondo, ademas define si el canal
sera revestido o no a fin de prever erosion de sus

paredes y reducir la infiltracion.

4.1.1.1 Clasificacion de conducciones a su-
perficie libre

De acuerdo con su origen, pueden ser naturales

o artificiales.

- Las conducciones naturales son aque-
llas depresiones de drenaje que existen,
como: arroyos, rios, estuarios, etc.

+ Los conductos artificiales tienen, por lo
general, secciones geométricas de forma

y dimensiones constantes



La superficie o linea generada en el fondo por la
base o vértice mas bajo de la seccion, se conoce
como plantilla o solera. Cuando la conduccion
tiene seccion transversal e inclinacion de plan-

tilla constantes, se denomina prismatico.

Un canal natural nunca es prismatico. El flujo
de un rio por lo general arrastra material solido
(materia en suspension, arena, grava e incluso
grandes piedras), que modifica continuamente
la forma, dimensiones de la seccion y perfil del

cauce.

4.1.2 SECCION TRANSVERSAL

Las secciones de canales naturales son, por lo ge-
neral, muy irregulares, y a menudo varian desde
aproximadamente una parabola hasta aproxima-
damente un trapecio. Para corrientes sujetas a
crecientes frecuentes, el canal puede constar de
una seccion principal que conduce los caudales
normales y una o mas secciones laterales de canal

para acomodar los caudales de desborde.

Los conductos artificiales a menudo se disefian
con secciones de figuras geométricas regula-
res. La Tabla 4.1 y Tabla 4.2 relacionan formas

geométricas utilizadas cominmente.

La seleccion de la forma depende del tipo de
conduccién que se va a construir, siendo la
trapecial la mas comtn para conducciones a
superficie libre, ya que puede o no ser revesti-
da; por otra parte la seccion rectangular puede
seleccionarse, cuando los revestimientos late-
rales son estables (concreto o mamposteria);
en el caso de la triangular se utiliza comin-
mente en cunetas de carreteras. Por Gltimo el
perfil herradura y circular es adecuado para
alcantarillas, colectores y tineles. Existen for-
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mas compuestas de las anteriores que son de
gran utilidad en conductos abovedados, como
grandes alcantarillas y emisores, que por sus
dimensiones se permite el paso del hombre en

su interior.

La seccion transversal de un canal se locali-
za mediante la coordenada x sobre la plantilla
segln su eje. Los elementos geométricos mas
importantes de la seccion se presentan en la
Ilustracidon 4.1 y se describen a continuacion
(Sotelo, 2002):

non

« Tirante: Es la distancia "y" perpendicu-
lar a la plantilla, medida desde el punto
mas bajo de la seccion hasta la superficie
libre del agua. Es decir, es normal a la
coordenada x

Profundidad: Es la distancia vertical "h"
desde la superficie libre al punto mas
bajo de la seccion (Ilustracion 4.1a), es
decir, a la profundidad de dicho punto, y

satisface la relacion

y=hcos0 Ecuacion 4.1

donde:

y =  Distancia perpendicular medida
desde el punto mas bajo de la
seccion hasta la superficie libre
del agua (m)

Angulo de inclinacién con res-
pecto a un plano de referencia
(grados)

Distancia vertical desde la su-
perficie libre al punto mas bajo
de la seccion (m)

Siempre que la superficie libre sea para-

lela a la plantilla o cos 0 tienda a uno. De
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llustracion 4.1 Elementos geométricos de un canal

.."\igccién transversal

Perfil de la

¥ superficie libre

a) Corte longitudinal

T >
7777>\ ~> Y dy
dA

b) Corte tranversal

donde:

dA

no ser asi, la relacién entre y y h requie-
re el tratamiento geométrico completo,
para omitir con seguridad la pendiente
del canal (0) se recomienda que la pen-
diente del canal sea menor que 1 en 10
(Chow, 1994)

Ancho de la superficie libre: Es el ancho
T de la seccion del canal, medido al nivel
de la superficie libre

Area hidrdulica: Es el area A ocupada por

el flujo en la seccion del canal

Es facil observar que el incremento di-
ferencial del area dA, producido por el
incremento dy del tirante, es dA=T dy, y

por tanto:
T= % Ecuacién 4.2

= Ancho de la seccién del canal (m)

= Incremento diferencial de area
(m?)

= Incremento diferencial del tirante

(m)
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donde:

Perimetro mojado: Es la longitud P de la
linea de contacto entre el agua y las pa-
redes del canal, es decir, no incluye a la
superficie libre

Radio hidraulico. Es €l cociente R del
area hidraulica y el perimetro mojado

Ecuacion 4.3

= Radio hidraulico de la seccion (m)

= Area ocupada por el flujo en la
seccion (m?)

= Perimetro mojado (m)

Tirante medio o tirante hidraulico: Es la
relacion Y entre el area hidraulica y el an-
cho de la superficie libre (Tlustracion 4.1)

Ecuacion 4.4

Tirante medio o hidraulico (m)

Area ocupada por el flujo en la
seccion (m?)
= Ancho de la superficie libre (m)



+ Talud: Designa la inclinacion de las pa-
redes de la seccion y corresponde a la dis-
tancia k recorrida horizontalmente desde
un punto sobre la pared, para ascender la
unidad de longitud a otro punto sobre la
misma. Por lo general se expresa como
k:1

La Tabla 4.1 y Tabla 4.2 presentan los elementos
geométricos de las secciones mas comunes en
conductos artificiales, expresados en términos

del tirante.

4.1.3 CARACTERISTICAS DEL FLUJO

La identificacion del tipo de flujo en una con-
duccion es esencial debido a que las ecuaciones
de disefio solo son aplicables a ciertas condicio-
nes del flujo o han sido desarrolladas para casos

o intervalos especificos.

Para la clasificacion del flujo de agua en una
conduccidn, los elementos a considerar son los

siguientes:

a) Funcionamiento del conducto. Una red
de drenaje pluvial puede estar formada
por conductos abiertos, cauces naturales
y conductos cerrados. El flujo del agua en
los conductos abiertos y cauces natura-
les solo puede darse con superficie libre
(formandose una interfase agua-aire); en
cambio, en los conductos cerrados el flu-
jo del agua puede ser con superficie libre
(seccion transversal parcialmente llena)
0 a presion (seccion llena)

En el diseno de una red de drenaje se
recomienda que los conductos cerrados
o tuberias trabajen con superficie libre

como si fueran canales. De esta forma
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b)

©)

se aprovecha al maximo la capacidad
de conduccion de las tuberias, segtin 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 inundaciones y dafios.
Dado que es recomendable el funciona-
miento a superficie libre, en adelante se
dara mayor énfasis a conceptos relativos
a este comportamiento

Tiempo: Si los tirantes, velocidades
y gastos del flujo, correspondientes a
cualquier seccion transversal de la ca-
nalizacion, son constantes con respecto
al tiempo, el flujo se denomina perma-
nente. 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 perma-
nente

Distancia: Cuando en un flujo, los tiran-
tes, las velocidades y los gastos en cual-
quier 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 velocida-
des 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 gra-
dualmente variado, pues las velocidades
y los tirantes en cada seccion 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 funcio-

na el vertedor es gradualmente variado,



pero también se le considera espacial-
mente variado por que el gasto varia con

la longitud

d) Fuerzas predominantes en el movimien-

to del fluido: El flujo del agua en una tu-
beria, en un canal o sobre una superficie
puede ser clasificado de acuerdo a la dis-
tribucion de velocidades y a la naturale-
za 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 domi-
nan las fuerzas inerciales.

Cuando dominan las fuerzas debidas a
la viscosidad del fluido, el flujo se deno-
mina laminar porque las particulas del
agua parecen desplazarse en pequenas
capas con trayectorias suaves. En cam-
bio, cuando las fuerzas generadas por la
gravedad o inercia del flujo tienen ma-
yor influencia, se le denomina turbu-
lento debido a que las particulas siguen
trayectorias irregulares y aleatorias. En-
tre ambos, existe un intervalo al cual
se le llama de transicion. Este proceso
pueden consultarse a mayor detalle en
Streeter et al. , 2000.

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

las viscosas como:

VL

v

Ecuacion 4.5

Re

donde:

donde:

V*
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Nuamero de Reynolds
(adimensional)

Longitud caracteristica, que
para conductos a presion es el
diametro Dy para conducciones
a superficie libre es cuatro veces
el radio hidraulico 4R (m)
Velocidad media del flujo (m/s)
Viscosidad cinematica del fluido

(m?2/s)

La definicion del tipo de flujo se hace con
respecto a los intervalos del niimero de
Reynolds, presentados en la Tabla 4.3

El flujo turbulento con superficie libre
puede alin dividirse en tres subtipos de
acuerdo al comportamiento hidraulico
del flujo con respecto a las paredes del

conducto.

1. Silos efectos de la viscosidad del flui-
do tienen mayor influencia que la ru-
gosidad del conducto, el flujo es con
pared hidraulicamente lisa

. En caso contrario se le llama flujo

con pared hidraulicamente rugosa

Entre ambos existe un intervalo de

transicion

Para determinar el subtipo en flujo tur-

bulento se plantea que:

Ecuacion 4.6

V= 4/ gRSf

Velocidad al cortante (m/s)



Tabla 4.3 Intervalos del nimero de Reynolds para la definicion del tipo de flujo

Laminar Re < 2300 Re < 500

De transicién 2 300 <Re<4000 500 <Re< 12500

Turbulento Re >4 000 Re > 12 500

g = Aceleracion de la gravedad lo que se podran utilizar las formulas de-
(m/s?) sarrolladas para tales condiciones.

R = Radio hidraulico (m) e) Nivel de energia: El flujo del agua con

S = Pendiente de friccion

Conocida la velocidad al cortante se evalda el

parametro siguiente:

superficie libre también puede ser clasi-
ficado de acuerdo al nivel de energia con-
tenido en el propio flujo. Asi, pueden es-
tablecerse tres tipos de flujo: subcritico,
critico o supercritico. Para diferenciarlos

k= % Ecuacién 4.7 se emplea el parametro adimensional
conocido como nimero de Froude:
donde:
k = {Xltura pr.omedlo d‘e las F= LY Feuacion 4.8
irregularidades existentes en las 9a
paredes de una conduccion (m),
denominada como “rugosidad donde:
equivalente” y su valor aparece F = Numero de Froude (adimensio-
en tablas dependiendo del tipo ' nal)
de material Y = Tirante medio o hidraulico (m)
176 = Velocidad al cortante (m/s) g = Aceleracion de la gravedad (m/s?)
v = Viscosidad cinematica del fluido o = Coeficiente de Coriolis (adimen-
(m?/s) sional)
\% = Velocidad media en la seccion

Si el parametro definido por la Ecuacion
4.7 es menor a 4, el flujo es con pared
hidraulicamente lisa; si se encuentra
entre 4 y 100, se encuentra en el in-
tervalo de transicion y por altimo, si es
mayor a 100 se trata de un flujo con pa-
red hidraulicamente rugosa (Chaudhry,
2008).

En la mayoria de los flujos que se encuen-
tran en la practica, el flujo sera turbulen-
to con pared hidraulicamente rugosa por
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(m/s)

La ecuacion anterior representa una rela-
cion entre las fuerzas debidas a la inercia
(numerador) y a la gravedad (denomina-
dor). Si ambas son iguales, F =1, y el flu-
jo se define como critico. En caso de que
dominen las fuerzas debidas a la inercia
del flujo (F_ > 1) el flujo es supercritico, y
por Ultimo, si tienen mayor influencia las
fuerzas debidas a la gravedad (F < 1) y el

flujo es considerado como subcritico.



4.1.4 ECUACIONES
FUNDAMENTALES PARA EL
DISENO

Las ecuaciones basicas de la hidraulica aplicada
al diseno de sistemas de drenaje pluvial se deri-
van de los principios fundamentales de conserva-
cion de masa, cantidad de movimiento y energia
aplicados a un volumen de control, dando ori-
gen a las ecuaciones de continuidad, cantidad de
movimiento y energia, respectivamente. Dichas
ecuaciones poseen formas generales que se pue-
den simplificar o adaptar segin el tipo de flujo o

el fendbmeno que se quiere analizar.

La aplicacion particular de uno o varios de los
principios de conservacion en un problema real
permite definir una ecuacion o un conjunto de
ecuaciones cuya solucion en un instante repre-
senta las condiciones del flujo y evalta las varia-

bles de interés relativas al flujo.

En este manual no se presenta el desarrollo ma-
tematico de las ecuaciones fundamentales, solo
se presenta la forma desarrollada de la ecuacion
para efectos de diseno. El desarrollo completo
de las mismas puede ser consultado en (Sotelo,
2002).

4.1.4.1 Continuidad

El principio de continuidad puede explicarse de
forma simple como: “La diferencia entre la can-
tidad de masa que ingresa a un volumen de con-
trol y aquella que se extrae del mismo es igual al
cambio en el almacenamiento dentro del propio

volumen”.

La cantidad de agua en el volumen de control,

asi como la que entra o sale del mismo puede
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cuantificarse en unidades de: masa (kg), peso
(N) o de volumen (m®) por unidad de tiempo,
kg/s, N/s o m3/s, siendo esta tltima la que da
origen al concepto de flujo volumétrico o gas-
to (@), tan comun en la practica. El gasto puede
ser evaluado en una seccion transversal de un
flujo si se conocen la velocidad media del flujo y
el area hidraulica, pues su producto es precisa-

mente igual al gasto.

Q=AV Ecuacion 4.9
donde:
Q = Gasto (m®/s)
A = Area hidraulica (m?)
1%4 = Velocidad media del flujo (m/s)

La aplicacion de esta ecuacion, para el disefio de
redes de drenaje, consiste en el flujo en una tu-
beria o en un cauce, donde pueden seleccionarse
dos secciones transversales (sean éstas las sec-
ciones 1 y 2, respectivamente), separadas entre
si cierta distancia en la cual no existan aporta-
ciones o extracciones de agua. Si se considera
flujo permanente, es decir, que el gasto no va-
ria 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 ecuacion de continui-

dad como flujo volumétrico se obtiene:

Q=Q=>AVi=A4V,

Ecuacion 4.10

donde:
Q,Q, = Gasto enlaseccion 1y 2,
respectivamente (m®3/s)
A A, = Area hidraulica en las
secciones 1y 2 (m?)
V.V, = Velocidad media del flujo en

las secciones 1y 2 (m/s)



4.1.4.2 Energia

La energia total contenida en un fluido en mo-
vimiento es la suma de las energias correspon-
dientes a la posicion o elevacion del flujo con
respecto a un nivel de referencia (energia po-
tencial), 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:

2

H=z+y+a% Ecuacion 4.11

donde:

H =  Energia total o carga
hidraulica (m)

z = Nivel del fondo del cauce en
conducciones con superficie
libre o del eje de la tuberia en
conducciones a presiéon con
respecto a un nivel de
referencia, (m), el cual equivale
a la carga de posicion

y = Tirante del flujo (m)

o = Coeficiente de Coriolis o de
energia (adimensional)

V2/2g = Cargade velocidad (m)

En el caso de conducciones a presion, la ecua-

cion de energia resulta:

I L 7
H=z+ +0L29

y Ecuacion 4.12
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donde:

Energia total o carga hidraulica
(m)

z = Nivel del fondo del cauce en

SN
I

conducciones con superficie
libre o del eje de la tuberia en
conducciones a presiéon con
respecto a un nivel de
referencia, (m), el cual equivale
a la carga de posicion

o/ y = Carga de presion en
conducciones a presion (m)

a = Coeficiente de Coriolis o de

energia (adimensional)

V2/2g Carga de velocidad (m)

El coeficiente de Coriolis permite considerar
una velocidad media del flujo y no la distribu-
cion real de velocidades.

De acuerdo con el principio de conservacion
de la energia aplicado a un flujo con superfi-
cie libre, “La energia contenida en un flujo no
cambia a lo largo de la trayectoria del mismo,
solo existen transformaciones entre sus com-
ponentes”. De esta forma, al aplicar dicho
principio entre dos secciones transversales de
un flujo con superficie libre (Ilustracion 4.2) se
obtiene la ecuacion de la energia (Chaudhry,
2008):

2 2
zl+y1+a1¥—gl=22+yz+agg—gz+hf

Ecuacion 4.13



llustracién 4.2 Ecuacién de la energia aplicada entre dos secciones transversales

@ @ ® . O
Gradiente de energia | radiente de energla
aV_12 ‘ hy ag_f —\-NN—-"""“‘\—.___ . hy
zg V 2 g V 2
a+= o=
2g 2g
P
Y1 £
Y2 4 L
: 7
Z1 Z2 Z1 Z2
a) Seccidn a superficie libre b) Seccién a presion
donde: donde
) 2, 2, = Nivel del fondo del cauce en
Z, %, = Nivel del fondo del cauce en ducci fei
conducciones con superficie condueeiones con Superticie
libre o del eie de la tuberia en libre o del eje de la tuberia en
ducci ] By conducciones a presion con res-
conducciones a presiéon con
. 'p L de ref pecto a un nivel de referencia,
respecto a un nivel de refe-
reniia (m). el cual equivale a (m), el cual equivale a la carga
la car ,a de, osicion Sn I sece de posicion en la seccion 1y 2
. 1g 9 P 2,/% = Carga de presion en las
cion 1y i
/ secciones 1y 2 (m)
= Tirante del flujo o carga de Py Y
Yp Yo = Coefici de Coriolis o d
presion en conducciones con Gp & = OC ?1ente. ¢ (?1‘10 sode
superficie libre en las seccio- energia (adimensional) en las
nes 1y 2 (m) secciones 1y 2
2 = Carga de velocidad en las
o, o, = Coeficiente de Coriolis o de é / Zg’ g Vl 2 (m)
, . . secciones m
energia (adimensional) en las /29 Y ]
secciones 1y 2 h, = Sumatoria de las pérdidas por
V2/2 —  Carga de velocidad en las friccion y locales entre las sec-
1 ’ .
V,2/2g secciones 1y 2 (m) ciones 1y 2 (m)

Para conducciones a presion se tiene:

2 5 2
atZ v l=0+ 2y a1 p,

29 Y 29

Ecuacion 4.14
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4.1.4.3 Energia especifica

Si en la Ecuacién 4.11 no se toma en cuenta la
carga de posicion, entonces se trata de la ecua-
cion de energia especifica E (m).




Ecuacion 4.15

E=y+a%

donde:
E = Energia especifica (m)
Y = Tirante (m)
o Coeficiente de Coriolis o de
B energia (adimensional)
V2/2g Carga de velocidad en la seccion

(m)

Esta ecuacion es importante para la determina-
cion 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 4.15
en funcion del tirante y en relacion de un gasto
constante, se obtiene una curva tal como la mos-
trada en la Ilustracion 4.3, donde se observa que
existe un nivel de energia minima o critica co-

rrespondiente al denominado tirante critico.

llustracién 4.3 Diagrama de energia especifica

La energia minima es aquella que requiere el
flujo para conducir cierto gasto a través de una
seccion particular en una conduccién con su-
perficie libre. Fuera del punto de energia mi-
nima (tirante critico), la grafica muestra dos
ramas para niveles de energia mayores a la mi-
nima, los cuales corresponden a tirantes en flu-
jo subcritico (rama superior) y en supercritico
(rama inferior), los cuales se presentaran segtin
la pendiente del cauce. Cuando ambos tirantes
tienen el mismo nivel de energia se les llama

tirantes alternos.

A partir de la Ecuaciéon 4.15 es posible deter-
minar el tirante critico. Para su calculo esta
ecuacion se deriva y se iguala a cero (se bus-
ca el minimo de una funcién). Mediante algu-
nos pasos matematicos se obtiene la expresion
(Chaudhry, 2008):

2 3
q?a = AT Ecuacion 4.16

Curva de gasto constante

SR 4
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donde:
Q = Gasto (m®/s)
g = Aceleracion de la gravedad (m/s?)
o = Coeficiente de Coriolis o de ener-
gia (adimensional)
A = Area hidraulica de la
seccion (m?)
T = Ancho de la superficie libre (m)

4.1.4.4 Cantidad de movimiento o fuerza
especifica

La cantidad de movimiento o fuerza especifica
se puede explicar a partir del analisis del salto
hidraulico (Ilustracion 4.4) y la funcién mate-
matica se describe en (Sotelo, 2002):

2

—rt+z,A

oA Ecuacion 4.17

M=

donde:

M = Cantidad de movimiento (kgf/

(kgf/m?))

llustracién 4.4 Andlisis del salto hidraulico

z = Profundidad desde la superficie
libre del agua hasta el centro de
gravedad de la seccion (m)

Q =  Gasto (m3/s)
g = Aceleracion de la gravedad (m/s?)
A = Area hidraulica de la

seccion (m?)

Del analisis de la grafica b, de la Ilustracion
4.4, se puede establecer que para un valor de
M, existen tirantes y, y y, que reciben el nom-
bre de “conjugados”, y que corresponden a los
tirantes antes y después del salto hidraulico
(M, = M,). Asi, el tirante conjugado mayor co-
rresponde a flujo subcritico y el menor a super-
critico. El punto C de la grafica b correspon-
de al tirante critico. Cuando se observa en la
grafica de energia especifica se nota que los ti-
rantes conjugados no poseen la misma energia
(E, # E,). Esto se debe a la pérdida de energia
que ocurre en el salto por la turbulencia.

Y A y A
Curva M —y CurvaE—y // B

2 1

C[| AE

C N 1

1 l
M=M, M E, E g

@ (b) ©
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4.1.5 PERDIDAS DE ENERGIA

Las pérdidas de carga o de energia indicadas en
la Ecuacion 4.13 y la Ecuacion 4.14 se deben a
los obstaculos que enfrenta el fluido en su mo-
vimiento (por cambios de direccion, area, acce-
sorios 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 conduccién son conocidas como
pérdidas por friccion y a las otras (las que se
generan por cambios de direccion o de area)
se les llama locales. En conducciones de gran
longitud, la magnitud de las pérdidas locales
puede ser pequefa en comparaciéon con las
pérdidas por friccidn, por lo que a las pér-
didas locales también se les llama pérdidas

menores.

Las pérdidas por friccidon se pueden evaluar se-

gln la expresion general:

hy=S8;L Ecuacion 4.18
donde:

h, = Pérdida de carga por friccion
(m)

Sf = Pendiente de friccion o pen-
diente de la linea de energia,
(adimensional)

L = Longitud del tramo donde se

evaliian las pérdidas (m)

En la practica, la pérdida de carga por friccion
es desconocida y para determinarla se emplean
expresiones empiricas como la de Darcy-Weis-
bach, recomendada en el calculo del flujo en tu-
berias a presion, y la de Manning que se usa en

flujos con superficie libre.
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4.1.5.1 Estimacion de la pérdida de energia

en conductos a presion

En conductos a presion, la pérdida de carga
se calcula a través de la ecuacion de Darcy-
Weisbach:

_ 2 _8flQ’
hs —fll)gg = g{)sﬂz Ecuacién 4.19
donde:
f = Coeficiente de pérdidas
(adimensional)

Longitud de la tuberia (m)
Diametro de la tuberia (m)
Velocidad media del flujo (m/s)
Aceleracion gravitacional (m/s?)
Gasto (m?3/s)

!
D
|4
g
Q

El calculo del coeficiente de pérdidas de carga
por friccion f, se calcula con la ecuacion de
Colebrook-White:

1

L =9
A

e/D . 251 )
+ .,
3.71 Re,/? Ecuacion 4.20

donde:
f = Coeficiente de pérdida de carga
por friccion (adimensional)
e /D = Rugosidad relativa
(adimensional)
Re = Numero de Reynolds

(adimensional), ver Ecuacion
4.5

Swamee y Jain (1976) resolvieron la ecuacion
de Colebrook-White, resultando una funcién
explicita que relaciona el nimero de Reynolds y

la rugosidad relativa (Ecuacion 4.21):



0.25

( /D L5 74) Ecuacibén 4.21
3.71

ReOQ
donde:
f = Coeficiente de pérdidas
(adimensional)
Re = Namero de Reynolds
(adimensional)
¢ /D = Rugosidad relativa (adimensional)

Guerrero (1995), propuso la Ecuacion 4.22 para
el calculo del coeficiente de pérdidas en flujo
turbulento. Esta ecuacion esta explicita y los pa-
rametros de ajuste se clasifican a través de dife-
rentes intervalos (Tabla 4.4).

Tabla 4.4 Parametros de ajuste en funcién del nimero de

Reynolds

4000 < Re < 1x10° 4.555 0.8764
1x10° < Re < 3x10° 6.732 0.9104
3x10°¢ < Re <108 8.982 0.93

Los resultados obtenidos con la féormula de
Guerrero se ajustan bien a los calculados con
la formula explicita de Colebrook-White.
Sustituyendo la Ecuacion 4.20, se tiene:

0.203Ly

o og 20+ E )] °

Ecuacion 4.22

hf:
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donde:
h, = Perdida de energia en un flujo
turbulento (m)
L = Longitud del tramo donde se
evaliian las pérdidas (m)
¢ /D = Rugosidad relativa (adimensional)
D = Diametro de la tuberia (m)
GyT = Parametros de ajuste
Q = Gasto (m®/s)
La Tabla 4.5 presenta algunos valores de

rugosidad para diversos materiales.

4.1.5.2 Estimacion de la pérdida de energia
en conducciones a superficie libre

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

llena, se define como:

1

V= %RMS s Ecuacion 4.23
donde:
Vv = Velocidad media del flujo (m/s)
n = Coeficiente de rugosidad (s/m!/%)
R = Radio hidraulico (m)
S, = Pendiente de friccion

(adimensional)



Tabla 4.5 Rugosidad absoluta € (mm) para algunos materiales (Soto y Guaycochea, 2007)

De vidrio, cobre, latén, madera (bien cepillada), acero nuevo soldado y con una mano interior de 0.0015
pintura; tubos de acero de precision sin costura, serpentines industriales, plastico, hule
Tubos industriales de latén 0.025
Tubos de madera 0.2al
Fierro forjado 0.05
Fierro fundido nuevo 0.25
Fierro fundido, con proteccion interior de asfalto 0.12
Fierro fundido oxidado lals
Fierro fundido, con incrustaciones 1.5a3
Fierro fundido, centrifugado 0.05
Fierro fundido nuevo, con bridas o juntas de macho y campana 0.15a0.3
Fierro fundido usado, con bridas o juntas de macho y campana 2a3.5
Fierro fundido para agua potable con bastantes incrustaciones y diametro de 50 a 125 mm. la4
Fierro galvanizado 0.15
Acero rolado, nuevo 0.0420.1
Acero laminado, nuevo 0.05
Acero laminado con proteccién interior de asfalto 0.05
Twbosdeacerodecalidadnormal
Nuevo 0.05a0.1
Limpiado después de mucho uso 0.1520.20
Moderadamente oxidado, con pocas incrustaciones 0.4
Con muchas incrustaciones 3
Con remaches transversales, en buen estado 0.1
Con costura longitudinal y una linea transversal de remaches en cada junta, o bien lagueado 0.3a04

interiormente

Acero soldado, con lineas transversales de remaches, sencilla o doble; o tubos remachados con 0.6a0.7
doble hilera longitudinal de remaches e hilera transversal sencilla, sin incrustaciones

Acero soldado, con una hilera transversal sencilla de pernos en cada junta, laqueado interior, sin 1
oxidaciones, con circulacién de agua turbia

Acero soldado, con doble hilera transversal de pernos, agua turbia, tuberfas remachadas con 12a1l13
doble costura longitudinal de remaches y transversal sencilla, interior asfaltado o laqueado

Acero soldado, con costura doble de remaches transversales, muy oxidado.

Acero remachado, de cuatro a seis filas longitudinales de remaches, con mucho tiempo de 2
servicio

Tubos remachados, con filas longitudinales y transversales

a) Espesor de lamina < 5 mm 0.65 0.65
b) Espesor de laminade 5a 12 mm 1.95 1.95
) Espesor de lamina > 12 mm, o entre 6 y 12 mm, si las hileras de pernos tienen cubrejuntas

d) Espesor de lamina > 12 mm con cubrejuntas 5.5 3
_Tubo_s remachados, con cuatro filas transversales y seis longitudinales con cubrejuntas 4
interiores

208



Tabla 4.5 Rugosidad absoluta e (mm) para algunos materiales (Soto y Guaycochea, 2007), continuacion

Asbesto-cemento nuevo
Asbesto-cemento, con proteccién interior de asfalto
Concreto centrifugado, nuevo

Concreto centrifugado, con proteccién bituminosa

Concreto en galerfas, colado con cimbra normal de madera
Concreto en galerias, colado con cimbra rugosa de madera

Concreto armado en tubos y galerfas, con acabado interior cuidadosamente terminado a mano

Concreto de acabado liso

Conducto de concreto armado, con acabado liso y varios afios de servicio

Concreto alisado interiormente con cemento
Galerfas con acabado interior de cemento
Concreto con acabado normal

Concreto de acabado rugoso

Cemento liso

Cemento no pulido

Concreto presforzado Freyssinet

Concreto Presforzado bona y Socoman
Mamposteria de piedra, bien junteada
Mamposteria de piedra rugosa, sin juntear

Mamposteria de piedra, mal acabada

La ecuacion de Manning tiene la ventaja para con-
ductos de seccion constante, que el coeficiente de
rugosidad depende exclusivamente del material
del tubo. La determinacion de los valores del factor
de friccion es totalmente empirica y su principal
dificultad radica en alcanzar en campo o en labo-

ratorio un flujo uniforme completamente desarro-
llado.

La Tabla 4.6 muestra los valores del coeficiente n
publicados hasta ahora para algunos materiales,

para otras clases de tuberias sera necesario reali-
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0.025
0.0015
0.16
0.00152a0.125
laz
10
0.01
0.025
0.2a0.3
0.25
1.5a1l6
la3
10
0.320.8
laz
0.04
0.25
1.2a25
8al5
15a30

zar los trabajos de laboratorio para obtener el valor
de n. En la Tabla 4.7 se presentan los rangos del
coeficiente n encontrados en la bibliografia in-
ternacional para diferentes tipos materiales, para
otros no incluidos debera buscarse la referencia
que ofrezca los resultados experimentales.

Los fabricantes que ofrecen valores de n de sus
tubos, deberan contar con el respaldo de sus pro-
cedimientos experimentales debidamente docu-
mentados y validados por una institucion de in-

vestigacion.



Tabla 4.6 Valores del coeficiente de rugosidad n de Manning para conducciones a superficie libre

Concreto
Policloruro de vinilo (PVC), pared sélida

Fibrocemento

0.012-0.014

0.009

0.011-0.015

Ven Te Chow (1994)

UTAH, Department of Transportation
(2004)

ASCE/EWRI (2006)

Tabla 4.7 Valores del coeficiente de rugosidad 7 de Manning recomendados para el disefio de conducciones a superficie libre

Policloruro de vinilo (PVC) corrugado, pared 0.010-0.013 California Department of
interior lisa (Valor mas usado para disefio 0.012)  Transportation (2014)
Polietileno de alta densidad (PEAD) 0.010-0.013 California Department of
corrugado, pared interior lisa (Valor mas usado para disefio 0.012)  Transportation (2014)
Polietileno de alta densidad (PEAD), pared 0.020 - 0.025 California Department of
interior corrugada (Valor més usado para disefio 0.022)  Transportation (2014)
Poliéster reforzado con fibra de vidrio (PRFV) 0.009 American Water Works
Association (2014)
. V? .,
4.1.5.3 Pérdidas locales h, = Ka@ Ecuacién 4.24
Las pérdidas locales o menores son generadas donde:
por transiciones (cambios de seccion), uniones h = Pérdidas menores (m)
de tuberias, curvas (cambios de direccion), en- K = Coeficiente de pérdidas
tradas, salidas, obstrucciones, y dispositivos de menores (adimensional)
control tales como orificios y compuertas. Estas 12/2¢ = Carga de velocidad (m)

pérdidas de carga ocurren en cortas distancias
y son representadas como una caida en la linea
de gradiente de energia. Cuando la relacion de
la longitud (1) y didmetro (D) es mayor a mil
(L/D>1 000) las pérdidas locales son generalmen-
te muy reducidas en comparacion con las de fric-
cion por lo que suelen despreciarse. Se recomien-
da evaluar las pérdidas locales en funcion de un
coeficiente multiplicado por la carga de velocidad

(1%/2¢g), segiin la ecuacion general:
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El coeficiente de pérdidas menores depende del
tipo de elemento que la genera, el tipo de flujo (a
presion o a superficie libre) y a veces del tipo de

régimen (subcritico o supercritico).

En redes de drenaje, que trabajan con superficie
libre, el coeficiente de pérdida local K se puede
estimar de acuerdo al tipo de pérdida (apartado

4.1.5.3), a continuacion de describen algunas:



Pérdidas por transicion

Implican un cambio de seccion transversal. Se
calculan de acuerdo a la diferencia de veloci-
dades entre los extremos de la transicion de

acuerdo a las expresiones:

h.= gvgc(Vz2 -V Ecuacion 4.25
paraV,>V,
— Ke 2 2 .2
h.= 2 (VP =V2) Ecuacién 4.26
paraV >V,
donde:
h, = Pérdidas menores por
contraccion (m)
h, = Pérdidas menores por
expansion (m)
K, = Coeficientes de pérdida por
contraccion (adimensional)
K = Coeficientes de pérdida por

expansion (adimensional)

Los valores de los coeficientes K se presentan
en la Tabla 4.8 y estan referidos a la Ilustracion
4.5.

Por su parte los valores de K, se establecen en
la Tabla 4.9 para la cual, 6 es el angulo en gra-
dos entre los lados de la zona de transicion, tal

como se indica en la Ilustracion 4.6.
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Pérdidas por entrada

En la Tabla 4.8 se indican algunos valores del
coeficiente de pérdidas cuando el agua ingre-
sa desde un almacenamiento, asimismo en la

[lustracion 4.7.

Pérdidas por conexiones y pozos de visita

Las conexiones son puntos donde dos o mas
tuberias se unen hacia otra generalmente de
mayor didametro. Se disefian en el sistema de
drenaje como un punto critico donde el flujo

cambia de direccidn.

El flujo de las tuberias que llegan a una uniéon
debe incorporarse a la tuberia de salida en for-
ma 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
(mayores a 15 cm), y la ausencia de un canal
de encauzamiento en el fondo de la estructura

de union en el caso de tuberias.

Las pérdidas de carga en pozos de visita en redes
de drenaje varian tipicamente del 20 al 30 por
ciento de las pérdidas totales de carga. En ciertos
casos pueden ser mayores, pero para evitarlo de-
ben hacerse disefnos cuidadosos y vigilar que las
especificaciones se cumplan durante la construc-

cion del sistema.



Tabla 4.9 Coeficientes de pérdida por expansion (K,), Tabla 4.8 Coeficientes de pérdida por contraccion (K),

Linsley y Franzini (1964) Linsley y Franzini (1964)
. DE=3  p=1s @b K

10 0.170 0.170 0 0.5

20 0.400 0.400 0.4 0.4

45 0.860 1.060 0.6 0.3

60 1.020 1.210 0.8 0.1

90 1.060 1.140 1 0

120 1.040 1.070

180 1.000 1.000
llustracion 4.6 Representacion de variables para la Tabla llustracidn 4.5 Representacion de variables para la Tabla
4.9 4.8

/—I
\ |
| \ 5 ' T
V— 1 d (:)

llustracién 4.7 Coeficiente de pérdidas por entrada desde un almacenamiento (adaptado de City of Austin, 1987)

[

_— _— _—»

Orillas cuadradas Tubo proyectado hacia Orilla ligeramente redondeada
(K=0.5) adentro (K= 0.8) (K=0.25)

N e
T e

Campana proyectada hacia adentro Orilla completamente redondeada
(K=0.2) (K=0.1)
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En una unioén recta en un pozo de visita, donde
no existe cambio de didmetro, el coeficiente K se

puede considerar como 0.005 (Kisieliev, 1961).

La Ilustracion 4.8 muestra la forma de calcular
las pérdidas de carga por turbulencia en alcan-
tarillas de lineas principales. También en esta
ilustracion, se presenta la forma de estimar las
pérdidas menores para una alcantarilla en la li-

nea principal con ramal lateral.

Por su parte, la Ilustracion 4.9, presenta el cal-
culo de pérdida de carga para dos tipos de pozo
de visita; el primero ubicado en la linea prin-
cipal con ramal a 45° (a) y el otro en la linea

principal con ramal a 90° (b).

La pérdida de carga en conexiones en “Y” de 45°
cabezas de atarjea al principio de una linea se

presentan en la Ilustracion 4.10.

llustracién 4.8 Pérdidas menores por turbulencia en alcantarillas (adaptado de City of Austin, 1987)

(b)

Casol

—>VQ

2

N
— ha 2 0.2529
Q,
v

(b)

Caso II




llustracién 4.9 Pérdidas menores por turbulencia en pozos de visita (adaptado de City of Austin, 1987)

Q3 V3

900

Caso 111 Caso IV
Pérdidas en curvas donde:
En el caso de curvas a 90°, en conducciones h, = Pérdidas menores (m)
(Tlustracion 4.11), el calculo de la pérdida de V?2/2g = Cargade velocidad en la seccion
carga en el punto PC, se realiza de acuerdo 1 (m)

con lo siguiente:

En el caso de que el radio sea de 2 a 8 veces el
Cuando el radio de curvatura es igual al dia- diametro del tubo:
metro del tubo:

2
i h.=0.255" i6n 4.
h.= 0.5% Ecuacion 4.27 2g Ecuacion 4.28
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llustracion 4.10 Pérdidas menores por turbulencia en conexiones "Y"y cabezas de atarjea (adaptado de City of Austin, 1987)

5
Q,
%
45 °
Q /% Q,
Vl()_\vﬂ A _\Q : 0 —> q Q,
@ (2)
Q, 2
he=Ye —075YC (b = 0,255
Lineq de energiq ! 29 2g L g
Q, i —_—_—{_) —————— Q, :%::: ; ?1
\'%4 iy — Q,
1 Q3 V2 ‘]
(b )
Caso V Caso VI

llustracién 4.11 Pérdidas menores por turbulencia en curvas (adaptado de City of Austin, 1987)

Q = Q
—— = 1 » *@ 4
— b, ' Ty
90 ° o .
] A 7 Radio
pr  Radio
2. 0V
QI V]
Caso VI Caso VI
2
donde: h, = 0.4% Ecuacién 4.29
h, = Pérdidas menores (m)
V?/2g = Cargade velocidad en la seccion donde:
1 (m) h, = Pérdidas menores (m)
V?2/2g = Cargade velocidad en la seccion
Si el radio se encuentra entre 8 y 20 veces el 1 (m)

diametro del tubo:
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Si el radio es mayor a 20 veces el diametro del

tubo, se considera que £, =0.

Cuando se utilizan curvas con angulo diferente de
90°, se aplican los siguientes factores a los de una
curva de 90°:

«  Parauna curva de 60°: 0.85
«  Parauna curva de 45° 0.7
«  Considerando una curva de 22.5° 0.4

Cuando se estima la pérdida de carga aplicada al
principio de la curva, como se muestra en la Tlus-

tracion 4.11 puede aplicarse el siguiente criterio:

Para una curva de 90°:

ha=05% Ecuacién 4.30
=059, cuacion 4.
donde:
h, = Pérdidas menores (m)
V?/2g = Cargade velocidad en la seccion

1 (m)

Para una curva de 60°:

2
h, = 0.43;41 Ecuacion 4.31
g
donde:
h, = Pérdidas menores (m)
V?2/2g = Cargade velocidad en la seccion
1 (m)

Para una curva de 45°:

2

h. = 0.35@ Ecuacién 4.32
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donde:
h, = Pérdidas menores (m)
V?2/2g = Cargade velocidad en la seccion

1 (m)

Para una curva de 22.5°:

2
h. = 0.20‘2/—1 Ecuacion 4.33
g
donde:
h, = Pérdidas menores (m)
V?2/2g = Cargade velocidad en la seccion

1 (m)

De forma general, las pérdidas de carga en cur-
vas en conductos cerrados pueden ser calculadas
utilizando los coeficientes de la Tlustracion 4.12.
Estos valores obtenidos de K corresponden a
flujo turbulento.

Las pérdidas en curvas en canales abiertos pueden
ser estimadas utilizando los coeficientes anotados
en la Tabla 4.10. Si el cociente del radio de la curva
sobre el ancho del canal (/b) es mayor a 3, enton-
ces la pérdida de carga por curva es despreciable.
Ejemplo 4.1  Pérdidas por ampliacion en
una tuberia

Determine la pérdida de energia que ocurrira en
un colector pluvial que transporta 3800 L/min

Tabla 4.10 Coeficientes de pérdida por curvas (K) en

canales abiertos

2.5 0.02
2 0.07
1.5 0.12
1 0.25



llustracion 4.12 Coeficiente de pérdida de carga en curvas de colectores (adaptado de AlSI, 1985)
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de agua, el material del tubo es PVC de 15 pul-
gadas y por la configuracion del terreno se tiene
una ampliacion del tubo a 1.143 m, a través de
una dilatacion gradual con un angulo de cono de
60° (ver Ilustracion 4.13).

Solucion
a) Obtenerel 4, yel A4,

d,=0.3810 m
d,= 1.1430 m
. 2
A=l = ”(04381) =0.114 m?
2
A=Id = ”(14143) =1.026 m*

b) Obtener las velocidades V,

<
I
L

-

3800 L/ min) 1m’/s
0.114m* /160 000 L/s

) = 0.555m/s

llustracién 4.13 Pérdida por ampliacién para el colector
pluvial del ejemplo

Zona de separacion para
el angulo de_ cono grande

Py

=
DAEm
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c) Obtener la carga de velocidad

vi_  (0.555)

% " 3(981m/s)  016m

d) Obtener la realcién D, /D,

—_

143 _
O3s7 500

De la Tabla 4.9 se obtiene el valor de (k):

K.=1.020

e) Obtencion de la pérdida local utilizando
la Ecuacion 4.24

h.=1.020(0.0156) = 0.015m

4.2 ANALISIS DE FLUJO
EN CONDUCCIONES
CERRADAS

En las redes de drenaje se recomienda que los
conductos se disefien con suficiente capaci-
dad para trabajar con superficie libre ante la
ocurrencia del gasto maximo. Sin embargo, en
ocasiones trabajan a presion por obstruccio-
nes, hundimientos, cruces o en lugares donde
las condiciones caracteristicas del sitio obligan

a este funcionamiento.

En este apartado se presenta, en forma breve,
las formas en que pueden calcularse los flujos
en conductos como: colectores, subcolectores

y emisores.



4.2.1 FLUJO CON SECCION
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 dre-
naje, para evitar que los conductos trabajen a
presion porque el agua podria brotar hacia las
calles.

Es recomendable disenar los conductos de
una red de drenaje para que trabajen a super-
ficie libre, entre el 80 y el 90 por ciento de
su seccion transversal, al conducir el gasto de

disefio.

En una seccion circular los parametros hidrau-
licos con seccidn parcialmente llena, tales como
el area hidraulica, el perimetro mojado y el
ancho de la superficie libre pueden calcularse
con las ecuaciones presentadas en la Tabla 4.2,
las cuales se presentan desarrolladas (Arroyo,
2005) a continuacion y que estan referidas a la
Tustracion 4.14:

llustracion 4.14 Parametros geométricos de la seccion
transversal
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A:

22D [y

2y—D)

D Ecuacion 4.34

D2
+Tarcsen(

D’
TR

2y—D
D

pP= [m‘csen( ) + %]D Ecuacion 4.35

T=2yyD—y)

Ecuacion 4.36

donde:

A = Area hidraulica (m2)

P = Perimetro mojado (m)

T = Ancho superficial (m)

D = Diametro (m)

y = Tirante de la seccion (m)

Para simplificar los calculos se han obtenido re-
laciones entre las diferentes variables hidrauli-
cas de interés en una tuberia de seccion circu-
lar, teniendo como base las calculadas a seccion
llena con la formula de Manning, con respecto
a las correspondientes a un tirante determina-
do (Tlustracién 4.15). Por otra parte, también
se dispone de tablas de diferentes parametros
hidraulicos (Tabla 4.11).

La Tlustracion 4.15 muestra 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 corres-
pondientes a la velocidad y al gasto para di-
ferentes tirantes considerando los coeficientes
de rugosidad, de Manning y de Darcy-Weis-
bach, como variables. Se observa que el gas-
to maximo que puede conducir una tuberia se
da con un tirante cercano al 95 por ciento del
diametro de la tuberia.



llustracién 4.15 Relaciones entre elementos hidrdulicos de una tuberia de seccién circular
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Tabla 4.11 Elementos hidraulicos en tuberias de seccion circular

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

220



Tabla 4.11 Elementos hidraulicos en tuberias de seccion circular (continuacion)

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 291204
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 QISINI6 SR =

Ejemplo 4.2 A= 2(0'75%—_1'51,/1.51 (0.75) — (0.75)°

2 —

Calcular el area, ancho de la superficie libre y + @WC R(WTM

el perimetro de una tuberia de seccion circu- 7(1.51)*

lar, fabricada de PVC, cuenta con una seccion R —

parcialmente llena con un tirante de 0.75 m.

El didmetro de la tuberia es de 1.51 m A=0.892 m?

Utilizando la Ecuacion 4.34, para el calculo Para el calculo ancho de la superficie libre, se

del area tenemos: utiliza la Ecuacion 4.36:
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T =2/0.75(1.51 — 0.75)

T'=151m

Por altimo la Ecuacion 4.35 permite calcular el

perimetro:

P= [arcsen(m'??TIm) + %] (1.51)

P=236m

Ejemplo 4.3

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

Solucion

Para la tuberia de concreto, se considera el
coeficiente de rugosidad de Manning n =
0.013. De la Tabla 4.11, para una relacién
y/D=0.8, puede obtenerse el gasto normal de

la relacion:

@ _ (30466
D3S?

D3 St

= 030466

3
Q="03096(1.9)1(0.004)t = 2417
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4.3 ANALISIS DE FLUJO
EN CONDUCCIONES
ABIERTAS

Tal como se indicdé en el apartado 4.1.3, el
flujo puede ser uniforme, gradualmente va-
riado, rapidamente variado, y con respec-
to al tiempo permanente o no permanente.
Es importante distinguir el tipo de flujo, debi-
do a que de acuerdo a ello deberan escogerse las
ecuaciones que los describen y aplicar ciertas

consideraciones.

4.3.1 FLUJO UNIFORME
4.3.1.1 Tirante normal

El flujo uniforme se da en canales de seccion
transversal prismatica y pendiente constante a lo
largo del cauce, lo cual permite el establecimien-
to de un flujo con tirantes y velocidades idénticos
en cualquier seccion de la conduccion, siempre y
cuando la longitud del canal permita el desarrollo
del mismo. En este tipo de flujo se observa que
el escurrimiento se mantiene con cierto tirante
cuando existe un equilibrio entre la fuerza gravi-
tacional que provoca el flujo y la resistencia gene-

rada en las paredes y fondo del cauce.

Este tirante se le conoce como normal, el cual in-
dica que existe una relacion tinica entre las con-
diciones geométricas de la seccion transversal y
el gasto que puede conducir. El analisis de tal re-
lacion conduce a la formulacion de las ecuaciones
empiricas de pérdida de carga (Manning, Darcy
- Weisbach, etc.), de donde se observa que la pen-



diente de friccion S; es paralela a la pendiente del

cauce S y por consiguiente del mismo valor.

El calculo del flujo uniforme interesa en dos

tipos de problemas:

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

2) Diseno: Dados ciertos parametros hi-
draulicos, determinar alguna de las con-
diciones geomeétricas del canal

En ambos tipos de problemas se emplea la
ecuacion de pérdida de carga (Ecuacion 4.23),
expresada en funcidon de la velocidad o del
gasto (aplicando la ecuacion de continuidad,
Ecuacion 4.9):

Q= % RS /" Ecuacién 4.37

donde:
Q = Gasto (m3/s)
A = Area hidraulica (m?)
= Coeficiente de rugosidad de
Manning (s/m'/3)
R = Radio hidraulico (m)
S, = Pendiente de friccion

(adimensional)

Considerando que el radio hidraulico es:

R = % Ecuacion 4.38
donde:
R = Radio hidraulico (m)
A = Area hidraulica (m?)
P = Perimetro mojado (m)
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Sustituyendo en la Ecuacion 4.37:

N A 5/3 12
Q= WP Sy Ecuacion 4.39
donde:
Q = Gasto (m®/s)
A = Area hidraulica (m2)
= Coeficiente de rugosidad de
Manning (s/m'/3)
P = Perimetro mojado (m)
Sf = Pendiente de friccidon

(adimensional)

Agrupando los parametros que no dependen
del tirante y, la ecuacion resulta:

5/3
% = % Ecuacion 4.40

donde:

Q = Gasto (m®/s)

A = Area hidraulica (m2)

n = Coeficiente de rugosidad de

Manning (s/m'/?)
P = Perimetro mojado (m)
Sf = Pendiente de friccidon

(adimensional)

A través de esta ecuacion es posible estimar el ti-
rante normal de cualquier seccién prismatica re-
gular para un canal. Sin embargo la solucion de la
Ecuacion 4.40 requiere el empleo de un método
numeérico para resolver el sistema no lineal, entre
los que pueden figurar el método de Biseccion,
Punto Fijo, Newton-Raphson, Secante, etc. Por
lo que se han desarrollado graficos que presentan
la solucion a estas ecuaciones, tal como la que se
presenta en la Tlustracion 4.16, para otro tipo de
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geometrias se pueden consultar las graficas que
se presentan en el libro de Hidraulica de canales
de Sotelo (2002). En la actualidad este proceso se
simplifica a través del uso de hojas de calculo y

programas de computo.

A continuacion se describen brevemente cada uno
de estos métodos, si se requiere conocer mas sobre

estos temas, consulte Burden y Faires (2003).
Meétodo de biseccion

Este es uno de los métodos mas sencillos y de facil
intuicion para resolver ecuaciones en una variable.
Se basa en el teorema del valor intermedio (7'VI),
el cual establece que toda funcion continua f defi-
nida en un intervalo cerrado [a,b] . En caso de que
/(@) y f(b) tengan signos opuestos, el valor cero se-
ria un valor intermedio entre f(a) y f(b), por lo que
con certeza existe una solucion en [a,b] que cum-
ple f(p)=0. De esta forma, se asegura la existencia
al menos una solucion de la ecuacion f(a)=0.

Meétodo del punto fijo

Un punto fijo de una funcion g, es un ntimero p tal
que g(p) = p. El problema de encontrar las solucio-
nes de una ecuacion f(x) = 0 y el de encontrar los
puntos fijos de una funcion h(x) son equivalentes
en el siguiente sentido: dado el problema de en-
contrar las soluciones de una ecuacion f(z) = 0,
podemos definir una funcion g con un punto fijo
p de muchas formas; por ejemplo f(z) =z - g(z). En
forma inversa, si la funcion g tiene un punto fijo en
p, entonces la funcion definida por f(x) = x - g(z)
posee un cero en p.

El método de punto fijo inicia con una apro-
ximacién inicial z, y z,, = g(zr) genera una
sucesion de aproximaciones la cual converge a la

solucién de la ecuacion f(x)=0 . A la funcién g se
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le conoce como funcion iteradora. Se puede de-

mostrar que dicha sucesion z converge siempre y
n

cuando |¢'@)| < 1.

Método de Newton-Raphson

El método de Newton-Raphson es un método ite-
rativo que permite aproximar la solucion de una
ecuacion del tipo f(x) = 0. Se parte de una estima-
cion inicial de la solucién z, y construimos una
sucesion de aproximaciones de forma recurrente

mediante la formula:

_ flxs) Ecuacion 4.41
P T )

donde:

z, = Estimacion de la solucion en la ite-
racion j+I

z, = Estimacion de la solucion en la
iteracion 7

f(x/ = Funcién de la variable z

f ’(xj ) = Primera derivada de la funcién z

El método de Newton-Raphson tiene por inconve-
niente conocer el valor de la primera derivada de la
funcion en el punto, lo cual puede llegar a resultar

complicado.

Meétodo de la secante

El método de la secante, a diferencia del de bi-
seccion, casi nunca falla ya que solo requiere de
2 puntos al principio, y después el mismo método
se va retroalimentando. Lo que hace basicamen-
te es ir calculando rectas secantes a la curva de la
ecuacion que se tiene originalmente, y va iterando
hacia la interseccion de esas rectas con el eje de las

x para ver si es la raiz que se busca.



Ejemplo 4.4

Se tiene una tuberia de concreto de 1.5 m de dia-
metro (n = 0.013), con una pendiente de plantilla
de 0.004. Se debe determinar el tirante normal
(y,), el tirante critico (y ) y la pendiente critica (S)
para un gasto de 1 m®/s.

Solucion

Para resolver este problema, deben sustituirse los
parametros hidraulicos de una seccion circular en
la Ecuacion 4.40, considerando que en flujo uni-
forme Sf=S.

5/3

Loy =y

—I—%amcsen( Zyg D)

D’
R

Qn _
S/l/? -

2/3

[arcsen( 2y5 D) + %]D

La incognita de esta ecuacion es el tirante y, asi
que para la solucion se presenta la ecuaciéon como

una funcion f(y).

5/3

e L

+%arcsen(2yl—; D)

-
fo) = 7
[arcsen( yl—)D) + g]D
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Sustituyendo los datos conocidos en la ecuacion

resulta:
5/3
2y—D .
Y - /Dy —
+%arcsen(2y; D)
D
TS
f) = —
y— T
[arcsen( D ) + 7]D
Qn
570

La solucién de esta funcion es el tirante normal,
asociado al gasto estipulado. Por medio del méto-

do de Newton-Raphson, la solucion es:

y=0.482m

Una manera de visualizar el resultado es grafi-
cando la funcion f(y), para distintos valores de y;
la curva corta el eje de las abscisas en la solucion,
observe la Ilustracion 4.17.

4.3.1.2 Tirante critico

Para el calculo del tirante critico se toma como
punto de partida la Ecuacion 4.16 y se realiza un
proceso similar al presentado anteriormente. Para
el caso de seccion circular, la ecuacion, para tiran-
te critico resulta:

o TR

2
+%arcsen( 2yg D)
- Ecuacion 4.42
+EL2

QQ|Q

2yy(D—y)



llustracién 4.17 Grafica de la funcién f(y)

0.06
0.05
0.04 /
0.03 /
0.02 /
Z 0.01 /
0 | | | / | | | .
0.3 0.35 0.4 (y 0.5 0.55 0.6 0.65 0.7
0.01-
0.02 //
0.03
0.04
y (m)
donde: ’
29— (1.5,
) oy
= Gasto (m3/s) 2
@ +({T5zmssen(—2y +(1.5) )
Y = Tirante de la seccion (m) (L5) (1.5)
/Al
D = Diametro de la seccion (m) i 8
y =
g = Aceleracion de la gravedad (m/s?) 2vy((1.5)—7)
De la misma forma que para el caso del tiran- (1)?
te normal, la solucion de la Ecuacion 4.42 re- 9.81 0

quiere el empleo de un método numérico para

resolver el sistema no lineal.
Ejemplo 4.5
Retomando los datos del ejemplo anterior y

sustituyendo los datos en la Ecuacion 4.42, la
funcion f(y ) resulta.
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La solucion de esta funcidn es el tirante criti-
co asociado al gasto estipulado. Por medio del
método de Newton-Raphson, la solucion es:

y=0.51m



Para obtener la pendiente critica, se utiliza la
ecuacion de Manning (Ecuacion 4.37), tomando

como incognita a la pendiente, lo cual resulta:

S = A%%/g Ecuacion 4.43
donde:
S = Pendiente critica (adimensional)
Q = Gasto que transporta el canal
(m3/s)
n = Coeficiente de rugosidad de Man-
ning (s/m'/%)
A = Areahidraulica (m?)
R = Radio hidraulico (m)

Al evaluar el area hidraulica A, el perimetro mo-
jado Py el radio hidraulico R con las expresiones

correspondientes en funcion del tirante critico:

5= 0.003314

Se observa que la pendiente critica es menor a la
indicada en el problema, por lo que el flujo sera

supercritico.
Ejemplo 4.6

Calcular el tirante normal de una seccion rectan-
gular con el método de punto fijo, los datos de la
seccion son: ancho del canal de 10 m, un coefi-
ciente de Manning de 0.025, una pendiente del
fondo de 0.0022, transportando un gasto de 100
m®/s. Considere una tolerancia maxima del resul-
tado de 0.01.

Solucion

De la Ecuacidn 4.40, se obtiene:
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Qn _A5/3

Se realiza una igualdad proponiendo un tirante
inicial que sera de 3 m, resultando la primera par-

te de la ecuacion:

Qn _ 100(0.025)

S7 (00022 >0

Ahora se resuelve la segunda parte de la ecuacion,

non

y" propuesta= 3
El area y perimetro de una seccion rectangular se

calculan con las siguientes ecuaciones (ver Tabla
4.1).

A=y
P=b+2

A= (10m) (3m) = 30m*
P=10m+ 2(3m) = 16m>

—~

30)°"
16)*"

A5/3
P2/3 -

=45.617

—

Se verifica la igualdad, considerando que debe

ser menor que la tolerancia.

93.30 — 45.617 = 7.683
7.683 < 0.01

Como el valor es mayor que la tolerancia per-
mitida, se propone un incremento de 0.01, en el
tirante generandose la Tabla 4.12.

Resultando un tirante de 3.35 m



Tabla 4.12 Iteraciones realizadas con el método del punto fijo

53.30 30.10 16.02 45.83

53.30 30.30 16.06 46.26

53.30 30.50 16.10 46.69

53.30 30.70 16.14 4713

53.30 30.90 16.18 47.56

53.30 31.10 16.22 4799

53.30 31.30 16.26 48.43

53.30 31.50 16.30 48.87

53.30 31.70 16.34 49.31

53.30 31.90 16.38 49.74

53.30 32.10 16.42 50.18

53.30 32.30 16.46 50.62

53.30 32.50 16.50 51.06

53.30 32.70 16.54 51.51

53.30 32.90 16.58 51.95

53.30 33.10 16.62 52.39

53.30 33.30 16.66 52.83

53.30 33.50 16.70 53.28
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4.3.2 FLUJO GRADUALMENTE
VARIADO

Este tipo de flujo es de los mas comunes en la
practica, especialmente en redes de drenaje. Se
le reconoce por la variacion del tirante y la velo-
cidad en cada una de las secciones transversales

a lo largo de un cauce.

Esta variacion se produce por los cambios de di-
reccion, pendiente y geometria en los conductos.
Considere que el perfil de los conductos, esta en
funcion de la topografia del sitio y no siempre se
puede garantizar una longitud y una pendiente
tal que permita el desarrollo del tirante normal.
El analisis de una conduccion como el mostrado
en la Ilustracion 4.18, se debe hacer por seccio-
nes y cada una de esas secciones requerira con-
sideraciones distintas para el calculo del tirante.

Para el calculo de este tipo de flujo se requiere
de la integracion de la ecuacion diferencial de
flujo gradualmente variado (Chaudhry, 2008):

% = f:g;z Ecuacion 4.44

donde:

dy/dz = Variacion del tirante con
respecto a la longitud (m)

S = Pendiente del fondo del canal
(adimensional)

S, = Pendiente de friccion
(adimensional)

F = Nuamero de Froude
(adimensional)

Esta ecuacion describe la variacion del tirante y
con respecto a la distancia z en funciéon de la
pendiente del cauce S, la pendiente de friccion S,
y el nimero de Froude F'. Cabe destacar que en

una conduccién a superficie libre, la pendiente
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de friccion se calcula como el promedio de las
pendientes de friccion de los extremos del tramo

en analisis.

Cuando debe considerarse la variacion del gasto
(flujo espacialmente variado), la ecuacion ante-
rior es de la forma (Casey, 1992):

2
dy_S_Sf_nggchﬂQ )
dr . aBQQ Ecuacion 4.45
gA’
donde:
S = Pendiente del fondo del canal
(adimensional)
S, = Pendiente de friccion
(adimensional)
A = Area transversal de la seccién
(m?)
Q = Gasto que transporta el canal
(m3/s)
g = Aceleracion de la gravedad
(m/s?)
a = Coeficiente de Coriolis o de
energia (adimensional)
B = Eslavariacion del area respecto
al tirante (dA/dy) (m?)
dQ/dr = Variacion del gasto con respecto

a la longitud z (m3/s)

La variacion del tirante con respecto a la dis-
tancia representa en si un perfil de flujo que
equivalealasuperficie delaguaalolargodel ca-
nal. Existen varios posibles perfiles, los cuales
dependen de la geometria del canal, la rugosi-
dad de las paredes del mismo y las condiciones
de frontera en los extremos de la seccion de
calculo.

Los perfiles del flujo se han clasificado de
acuerdo a la pendiente del canal y a la zona de

ubicacion de la superficie libre del agua. La



llustracién 4.18 Ejemplo de un canal con variacién de pendiente
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pendiente del canal puede ser del tipo: Sua-
ve “M” (Ilustracion 4.19), Critica “C” (Ilus-
tracion 4.20), Pronunciada “S” (Ilustracion
4.21), Horizontal “H” (Ilustracion 4.22) o
Adversa “A” (Ilustraciéon 4.23). 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 ubicacion de
los tirantes normal y critico. Si el perfil se ubica
sobre ambos es “1”, entre ambos es “2” y debajo
de ambos es “3”.

El calculo del flujo gradualmente variado consis-

te en determinar los tirantes en cada seccidon de

llustracién 4.19 Perfiles tipo M, pendiente suave positiva (subcritica) (adaptado de Sotelo, 2002)

Perfilenla zonal
Y>> 5S> S
Y=Y 5 F< 1

Perfil en la zona 2

ynzyzyc;SOSSf;E‘zsl y<y” ; SO<Sf
Yezy=2Y; S= S, B> 1 Y< ¥

Perfil en la zona 3

i B>

M1

M3

llustracién 4.20 Perfiles tipo C, pendiente critica (adaptado de Sotelo, 2002)

Perfilenla zona 1

Y>vY 5 So> S
Y=Y 5 B<]
dy _+ _
dr —+ 7T

Sentido del calculo

C1

Perfil en la zona 2
Yo ZYZYes S < Sr <
Yezy=2Yn; Sp> S};FPZ]

Perfil en la zona 3

Y< Y 5 S, <5,
Y<y. 5 F’>1
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llustracién 4.21 Perfiles tipo S, pendiente pronunciada positiva (supercritica) (adaptado de Sotelo, 2002)

Perfilenla zona 1 Perfil en la zona 2 Perfil en la zona 3
Y=y 502>Sf Y= y> s S, < S < Y<yo ; S <5,
Yy>ye 5 RB<I Ye=y=Y; So> S > Y<ye i F>1

S1 S2 S3

llustracién 4.22 Perfiles tipo H, pendiente horizontal (adaptado de Sotelo, 2002)

Perfilenla zona 1 Perfil en la zona 2 Perfil en la zona 3
y>vy, 5 Se>.S) Y=Yy S, < S F< 1 Y< Yo 5 Sp<Sr
> . 2
Y=y 5 R<1 Ye=y2Un; S= S, B> 1 Y<y. 5 E’>1
zll—y = No existe =_=
o Sentido del calculo
== —>
,,,,,,,,,,,, Ninguno
1]
l et T |
H2 H3

interés. Lo anterior puede hacerse mediante mé- - corrector y de otros que permiten el calculo de
todos numéricos e incluso graficos que permiten perfiles en redes de canales empleando matrices.
el calculo de un perfil de flujo. Entre ellos se en- Estos métodos de solucion se presentan amplia-
cuentran los métodos del paso directo y del paso mente desarrollados en (Sotelo, 2002).
estandar, que resuelven la ecuacion de la energia
entre dos secciones del canal; y aquellos que in- Como puede observarse en la Ilustracion 4.3, en
tegran numéricamente la ecuacion 3.32: Euler, una seccion critica, se establece una relacion Gni-
Euler mejorado, Euler modificado y de Runge - ca entre el tirante y el gasto. Cuando se presen-
Kutta. Ademas, se dispone de métodos predictor ta un cambio de pendiente, el régimen critico
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llustracién 4.23 Perfiles tipo A, pendiente adversa (adaptado de Sotelo, 2002)

Perfilenla zona 1 Perfil en la zona 2 Perfil en la zona 3
Y=y 5S>y LYy S, <S i E< | Y< Y ;5 S,<S;
Y=y 5 R<I YeZy=Yu; $= S 2> 1 Y<y. 5 F?>1I

ﬂ = No existe
dx
Ninguno
.
. o |
—
A2 A3
controla el comportamiento a ambos lados, percritica (Ilustracion 4.24a). Siendo el gasto
subcritico aguas arriba y supercritico aguas constante, la linea que sefalael tirante critico en
abajo, observe la Ilustracion 4.24a. cada seccibon es paralela a la plantilla. En la par-
te superior del tramo de descenso, el perfil de la

Considere el comportamiento del flujo en una superficie libre queda arriba de la linea de tiran-
conduccion de seccion uniforme, cuya pendiente te critico y la energia especifica es mayor que la
se incrementa gradualmente de subcritica a su- minima. El tirante y con él la energia especifica,

llustracién 4.24 Transicion de régimen subcritico a supercritico (adaptado de Sotelo, 2002)

\Y
Wer, Tice,

a) Transicion gradual de S b) Transicién brusca de S
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disminuyen de manera continua a medida que
aumenta la pendiente, alcanzando los valores
criticos en el punto en que dicha pendiente se
iguala con la critica (S, =S ). La reduccion que
experimenta la energia especifica, desde el va-
lor inicial en el canal aguas arriba hasta la mini-
ma en la seccion critica, se debe principalmente
a los efectos de friccion y conversiéon. De dicha
seccion en adelante, el tirante contintia dismi-
nuyendo con el incremento de la pendiente, la
cual abastece de mayor energia al flujo que la
que se disipa por friccion. En el caso de intersec-
cion brusca de las dos pendientes (nuevamente
de subcritica a supercritica) (Ilustraciéon 4.24b),
el comportamiento general es muy similar al del
caso anterior, aunque es factible que el perfil de
la superficie se altere todavia mas en la zona de
transicion. Esto es, en ambos casos la seccion cri-
tica actia como control permitiendo un cambio
gradual de régimen, del subcritico aguas arriba
al supercritico aguas abajo, acompafnado de poca
turbulencia y pérdida de energia mas bien debida
al efecto de friccion en el movimiento. El proceso
se sigue al recorrer la curva E—y de la Ilustracion
4.3 desde un punto de la rama superior corres-
pondiente a la condicion original de régimen
subcritico en el canal a otro sobre la inferior para
el supercritico aguas abajo.

Considérese ahora el proceso inverso de tran-
sicion, de supercritico a subcritico. Esto puede
ocurrir cuando se reduce el ancho del canal o
cuando la pendiente cambia de supercritica a
subcritica; por ejemplo, al pie de una rapida o
caida (Tlustracion 4.25). El régimen aguas arri-
ba de la interseccion es supercritico, mientras
que aguas abajo la pendiente impone un tirante
normal y un régimen subcritico, presentandose
en algin punto intermedio la transicion entre

ambos.

Para explicar este proceso se efectia un anali-
sis semejante al del caso anterior: el flujo inicial
reduce su velocidad por efecto de la friccion y
decremento de la pendiente, aumenta gradual-
mente su tirante y disminuye su energia espe-
cifica tratando de alcanzar la minima. Toda vez
que aguas abajo existe régimen subcritico, el ti-
rante debe ser mayor que el critico y la energia
especifica mayor que la minima; sin embargo,
si el flujo inicial alcanzara el tirante critico no
habria después posibilidad de que la energia es-
pecifica creciera mas alla de la minima, debido
a que la pequena pendiente del canal no le agre-
garia energia adicional. El cambio de régimen
de supercritico a subcritico es brusco vy, a cierta
distancia, aguas arriba del punto hipotético de

llustracion 4.25 Transicion de régimen supercritico a subcritico (adaptado de Sotelo, 2002)

Subcritico <

»  Supercritico

Salto hidraulico

N i MARZS AN RLT
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interseccion entre el perfil de la superficie libre
que se va elevando y la linea de tirante critico, la
energia especifica excede ya a la del flujo uni-
forme de aguas abajo, se ocasiona la disconti-
nuidad y la superficie libre se eleva rapidamente
hasta el tirante normal, a través el fendmeno co-

nocido como salto hidraulico.

4.3.3 FLUJO RAPIDAMENTE
VARIADO

Dada la complejidad de este tipo de flujo, se han
desarrollado gran cantidad de relaciones empiri-
cas derivadas de estudios de laboratorio y de in-
vestigaciones 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 la longitud del salto. Tam-
bién se han hecho experimentos en otros tipos

de secciones y en canales con pendiente.

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.

4.3.3.1 Salto hidraulico en secciones
rectangulares

Al aplicar la funcion cantidad de movimiento
entre las secciones antes y después del salto en
un canal de seccion rectangular (M1 = M2), y

después de sustituir las expresiones correspon-
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dientes al centroide de la seccion y al area hi-

draulica, se puede obtener la expresion:

Ecuacion 4.46

v =2-(J/1+8F, 1)

donde:

Y, = Tirante conjugado mayor (m)

v, = Tirante conjugado menor (m)

F = Namero de Froude (adimensional)

Ty

La cual permite conocer el tirante conjugado
mayor y,, cuando se conoce el menor y, y el
numero de Froude antes del salto. En caso de
que se conozca el tirante conjugado mayor y,,

entonces.

Ecuacion 4.47

y =S (J1+8F, 1)

donde:

Y, = Tirante conjugado mayor (m)

v, = Tirante conjugado menor (m)

F = Numero de Froude (adimensional)

4.3.3.2 Longitud de salto hidraulico

No existe un procedimiento tedrico para el cal-
culo de la longitud del salto hidraulico, sin em-
bargo diversos investigadores han desarrollado
ecuaciones empiricas, en funcion de sus expe-

rimentos.

La Ilustracién 4.26 muestra una comparaciéon
grafica de diversas ecuaciones, donde las curvas
que representan los resultados del US Bureau of
Reclamations , de los Estados Unidos de Améri-

ca, Peterka y Macha son los mas recomendables



llustracién 4.26 Longitud de remolino y salto hidraulico en canales rectangulares horizontales (adaptado de Sotelo, 2002)

L.
J
——
150 Silvester —
. Woyciki
L; Peterka y Macha 17X Rajaratnam
Y, USBR\_\.
Pavlovsky__ L,
L. Ludin
Y,
100 ~_Smetana
Safranez
L.
J
L
47‘
50
10 \—Pikaloﬁ
15 20
Fr,= L
v 9Y,

para el calculo de la longitud del remolino y el
salto hidraulico (Sotelo, 2002).

4.3.3.3 Posicion

La posicion del salto hidraulico esta supeditada
al tirante de salida y,, que exista aguas abajo del
mismo. Dicho tirante es independiente del con-
jugado mayor y,, el cual esta regido por las con-
diciones o tipo de control que imponga el canal

o las estructuras que éste tenga aguas abajo.

De acuerdo con la diferencia que haya entre y,

Y y,, se forman al pie de un vertedor o de una
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compuerta los tres casos y tipos de salto mos-
trados en la Tlustracion 4.27.

« El caso 1 ocurre cuando se presen-
ta la condicion de salto normal en
4.47 entre las secciones 1 y 2 y for-

satisfaciendo la Ecuacion

mandose el salto inmediatamente
al pie de la estructura. Para efectos de
proteccion contra la socavacion produ-
cida por el fendmeno, éste seria el caso
ideal, sin embargo, cualquier variacion
de y, puede moverlo de la posicion esti-
mada, lo que obliga a utilizar siempre al-

gun dispositivo de control, como un um-



llustracion 4.27 Efectos del tirante de salida en el comportamiento del salto hidraulico (adaptado de Sotelo, 2002)
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Caso 1.y =y,; Salto hidraulico normal
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Caso 2.y, >y,; Salto hidraulico ahogado o sumergido
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Caso 3.y, <y,; Salto hidraulico libre

bral dentado, para estabilizar su posicion
El caso 2 ocurre cuando y>y, (y,
calculado de las condiciones del caso 1).
El resalto se mueve hacia aguas arriba
forzando al llamado salto sumergido,
un disefio mas seguro que el del caso 1.
Su posicion puede controlarse con mas
facilidad, si bien es menos convenien-
te, ya que al formarse aguas abajo de la
compuerta o después de un conducto
a presion, produce descarga sumergi-
da vy la reduccion consabida del caudal.
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Ademas, la velocidad del chorro que
emerge de la compuerta se propaga
mas alla de la seccion final del resalto.
Cuando el salto sumergido ocurre en un
canal de gran pendiente que precede a
uno de menor pendiente, tiene efectos
menos importantes y constituye el caso
del salto en canales de pendiente mixta.
Si se desea controlar su posicion y con-
vertirlo en un salto normal, se recurre
a un disipador de energia (Este tema no
se aborda en MAPAS, pero puede ser



consultado en el libro de Hidraulica de
canales de Sotelo, 2002)

+ El caso 3 ocurre cuando y, < y,, don-
de y, se calcula en las condiciones del
caso 1. Esto significa que el salto se
mueve realmente hacia aguas abajo
hasta una seccién de tirante y,, cuyo
conjugado mayor sea de nuevo igual a
y, . Este tipo de salto se llama libre y
para determinar su ubicacion se nece-
sita calcular el perfil de flujo gradual-
mente variado antes del mismo. En lo
posible debe evitarse en el diseno, ya
que se forma en un sitio adelante de la
zona que comunmente esta revestida,
pudiendo producir erosiones severas
en un canal no protegido. Para reme-
diar estos efectos se debe controlar su
posicion forzandolo al caso normal, me-
diante un umbral vertical, la profundi-
zacion del piso, un umbral dentado, la
modificacion en el ancho de la seccion, o
una combinacion de los mismos

«  Cualquiera que sea el caso de que se trate,
el espacio y dispositivos que se utilizan
para estabilizar al salto constituyen una
estructura disipadora de energia conocida
como tanque amortiguador. Su disefio no
es tema de MAPAS, pero puede ser con-
sultado en el libro de Hidraulica de cana-
les de Sotelo (2002)

4.3.3.4 Salto hidraulico en secciones
circulares

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

seccion.

239

a)

Q m1m2k2<

W () ()

donde:

Q

Yy
Y
m, m,

k, k,

i

Flujo con superficie libre antes y des-
pués del salto.
Cuando se conoce el régimen supercritico

(y), se utiliza la expresién

2

m ) —m’k

Ecuacion 4.48

= Gasto que transporta el canal
(m3/s)

= Aceleracion de la gravedad
(m/s?)

= Tirante conjugado mayor (m)

= Tirante conjugado menor (m)

= Parametros de calculo

Diametro de la secciéon (m)

donde m y k son parametros que se calculan con

las expresiones:

m = %CL’I'C COS( _%>

1( Qy) vy’ oy Ecuacion 4.49

Tirante conjugado (m)

Parametro de calculo

Diametro de la seccion (m)

D

k=1-5-

2
2<1y_l>3/2 (l)l 2 Ecuacion 4.50
D D

* 3m




donde:

Tirante conjugado (m)

Parametro de calculo

= Diametro de la seccion (m)

Los subindices 1y 2, indican el parame-
tro valuado con el tirante conjugado me-
nor (1) o con el tirante conjugado mayor
(2). Se aprecia que el valor de y, debe
suponerse inicialmente y aplicar un pro-
cedimiento de blsqueda de raices hasta
determinarlo.

Cuando se conoce el régimen subcritico

(y,), la ecuacion a resolver es:

my ky — mlmgkl(ﬂ)

Q _ Y y
qy? <&)4<@ - 1) Ecuacion 4.51
D nma
donde:
v, = Tirante conjugado menor (m)
Y, = Tirante conjugado mayor (m)
Q = Gasto que transporta el canal
(m3/s)
g = Aceleracion de la gravedad
(m/s?)
m,m, = Parametros de calculo
k,k,
D = Diametro de la seccion (m)

teniendo a los parametros m y k tal como
lo indica la Ecuacion 4.49 y la Ecuacion

4.50, respectivamente

b) Flujo a presion después del salto.

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

240

Ecuacion 4.52

donde:

m, = Parametro de calculo
1

kk=1-—
’ 2(2) Ecuacidén 4.53

D

donde:

k, = Parametro de calculo

Y, = Tirante conjugado mayor (m)

D = Diametro de la seccion (m)

El area total de la seccion es A, y corres-
ponde al area de la seccion llena; por otra
parte, el tirante conjugado mayor es y, y
representa la altura del gradiente de pre-
siones en la seccion 2 (Ilustracion 4.28).

Se observa que la Ecuacion 4.48 y Ecua-
cion 4.51 son validas también para flujos
conocidos, supercritico y subcritico, res-
pectivamente. Considerando la Ecuacion

4.52 y Ecuacion 4.53, segin corresponda

4.3.3.5 Calculo de perfiles en flujo
gradualmente variado

Debido a los cambios de pendiente presen-
tados a lo largo de una conduccion, como la
mostrada en la Ilustracion 4.18, es compren-
sible que en diversos puntos ocurrird un cam-
bio de régimen de flujo, ya sea de subcritico a
supercritico o viceversa entonces, aprovechan-
do esta condicién y considerando los diversos
perfiles mostrados de la Ilustraciéon 4.19 a la
Ilustracion 4.23, el siguiente procedimiento se



llustracién 4.28 Salto hidraulico en un conducto de seccién circular

Salto libre dentro de la tuberia

Salto ahogado dentro de la tuberia

utiliza para el calculo del tirante a lo largo de

una conduccion en flujo gradualmente variado

o gradualmente variable.

1.

N

W

Calcular el tirante critico para la sec-
cion y el gasto propuesto. Es recomen-
dable definir la linea de tirante critico a
lo largo de la conduccion

. Identificar los puntos donde se presenta

un cambio de régimen, de acuerdo a lo
presentado en la Ilustraciéon 4.24 y en
la Tlustracion 4.25, estos se llamaran
puntos de control

. Considerando la pendiente aguas arriba

y aguas abajo de los puntos de control se
definira que tipo de perfil se presentara
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a partir de estos puntos, con la ayuda
de los esquemas de la Tlustracion 4.19 a la
[lustracion 4.23

4. La definicion del tipo de perfil, indica, en
qué sentido se debe realizar el calculo y
que consideraciones se deben tomar para
ello

5. Para cada seccion, aguas arriba y aguas
abajo de los puntos de control se definira
el tirante a partir de la Ecuacion 4.44

El calculo del perfil, a partir de la Ecuacion 4.44,
es un proceso que requiere de la aplicacion de
métodos numéricos para su solucion. En la actua-
lidad existen diversos paquetes de computo que

permiten realizar este analisis de manera mas




rapida. Sin embargo, para poder usar cualquier
programa, es imprescindible que el disenador
domine los conceptos aqui planteados para
una adecuada interpretacion de los resultados.

Meétodo del paso directo (Chow, 1994)

Se caracteriza por dividir el canal en tramos
cortos y llevar a cabo los calculos paso a paso
desde un extremo del tramo hasta el otro. Es
un método simple aplicable a canales prisma-

ticos.

Este método se basa en la siguiente ecuacion:

Az = %:E; - SOA_ESf Ecuacion 4.54

donde:

Az = Incremento de la longitud sobre
el canal (m)

E = Energia especifica (m)

S, = Pendiente del fondo (adimens-
sional)

S, = Pendiente de friccion (adimen-
sional)

Para realizar el calculo de perfil a un canal
prismatico se lleva a cabo mediante valores
asignados a 13 columnas las cuales a conti-
nuacion se describen, la aplicacién de cada una
de las definiciones se mostrara en la tabla del
ejemplo

Columna 1. Profundidad de flujo en metros

Columna 2. Area mojada en m? correspondiente

non

a la profundidad "y" de la columna 1.
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Columna 3. Radio hidraulico en metros

non

correspondientes a "y" en la columna 1.

Columna 4. Potencia 4/3 del radio hidraulico.

Columna 5. Velocidad media (m/s) obtenida
de dividir el gasto que conduce el canal entre el

area mojada de la columna 2.

Columna 6. Altura de velocidad en metros.

Columna 7. Energia especifica en metros
obtenida al sumar la altura de velocidad de
la columna 6 a la profundidad de flujo de la

columna 1.

Columna 8. Cambio en la energia especifica en
metros, igual a la diferencia entre el valor de £
(energia especifica) de la columna 7 y el corres-

pondiente al paso anterior.

Columna 9. Pendiente de friccidén calculada
mediante la Ecuacion 4.24 con V (velocidad
media) tal como se da en la columna 5 y con

R *3 de la columna 4.

Columna 10. Pendiente de friccion promedio
entre los pasos, igual a la media aritmética de
la pendiente de friccion que ha sido calculada
en la columna 9 y la correspondiente al paso

anterior.

Columna 11. Diferencia entre la pendiente de
fondo y la pendiente de friccion promedio.

Columna 12. Longitud en metros del tramo en-
tre los pasos consecutivos, calculada mediante
la Ecuacion 4.54 o al dividir el valor de AE de la
columna 8 por el valor de la columna 11.



Columna 13. Distancia de la seccion bajo
consideracion hasta el sitio de presa. Esta es igual
a la suma acumulada de los valores de la columna

12 calculados para los pasos previos.
Ejemplo 4.7

Calcular el perfil de flujo por el método del paso
directo, de un canal rectangular de ancho de 16
m, una pendiente del fondo de 0.0026, coeficien-
te de rugosidad de 0.025, que conduce un gasto
de 710 m®/s.

Solucion

Antes de iniciar el método del paso directo es
necesario conocer el tipo de flujo que conduce el
canal, por lo que se requiere conocer el tirante cri-

tico y normal de la seccion.

Para el calculo del tirante normal se utiliza el mé-
todo del punto fijo (Ejemplo 4.6) y la Ecuacion

4.40, resultando un tirante normal y = 8.48 m.

Para el calculo del tirante critico, se utiliza la
Ecuacién 4.16 y se resuelve por el método del

punto fijo, resultando y =5.85 m.

Con los datos obtenidos se analiza que tipo de per-
fil es (Tlustracion 4.19), como tiene una pendiente
suave es tipo “M” y se cumple las condiciones, y,
2y2y;8,<S; F?*<1, estando en la zona 2 por lo
tanto es un perfil M2. Su método de resolucion es
de aguas arriba hacia aguas abajo, tomando como

punto inicial el tirante critico
En la columna 1 resulta y= 5.85 m

Los datos geométricos de la seccion (columna 2,
3y 4) se obtienen de la Tabla 4.1.
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Columna 2. A= 93.6 m?
Columna 3. P=27.7 m
Columna 4. R= 3.3791 m
Columna 5. V= 7.5855 m/s
Columna 6. V?/2g=2.8327 m
Columna 7. E= 8.7827 m
Columna 9. 5= 0.0071
Columna 13 z=0

Para la siguiente fila se realiza un incremento
del valor del tirante en 0.1 m, se calculan los
parametros geométricos de la seccion y respec-
to al primer analisis donde varia es en la co-
lumna 8, 10, 11 y 12 acorde al procedimiento
del método. En la Tabla 4.13 se presenta el cal-
culo del perfil.

Ejemplo 4.8

Considere el canal presentado en la Ilustra-
cion 4.18, el cual debe conducir un gasto de 15
m?/s; se inicia con un tramo de 950 m de lon-
gitud, seccion rectangular, ancho constante de
3.00 m y pendiente de 0.0012, también cons-
tante. Para descargar a un rio se dispone de una
rapida que termina en una obra de descarga,
cuya geometria se muestra en la Tlustracion
4.29. Determinar el perfil del flujo a lo largo
del canal hasta la descarga, considerando n =
0.014 (Manning).

1. Definir el tirante critico. Utilizando la
Ecuacion 4.16 , se tiene que:
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@_A
g T
@_ ()
g b

_ QZ )1/3
yc - <gb2

Sustituyendo los valores en la ecuacion:

Q= 15m3/s
b=3.00 m
g=9.81 m/s?
_ 152 1/3 _
Ye _<9.81(3)2> 1.36m

2. Se calcula el tirante normal, consideran-
do la forma de la secciéon (rectangular),
la funcién f(y ) se obtiene a partir del
despeje de la Ecuacion 4.40 resultando:

f(yn) = s%(b + 2y)2/3 — (by)5/3 =0

Por tanto, la funcioén f(y ) para las zonas 1y 3,
donde la pendiente es S =0.0012, queda de la

siguiente forma:

llustracién 4.30 Solucién grafica para el tirante normal de
las secciones 1y 3

F (s = 6.06(3+ 2y —(3y)* =0

De forma grafica (ver Ilustracion 4.30), la so-
lucién para esta ecuacion, que corresponde al

tirante normal es:

=2.18m

yn,lyS

Para la zona 2, la funcion f(y ) queda de la for-

ma:

Flya2) = 0.525(3+ 2y)* —(3y)y* =0

Y su solucion grafica (ver Ilustracion 4.31) arro-

ja un valor de tirante normal de:

Y, ,=0.38m

3. Se definen los puntos criticos donde se
presenta un cambio de pendiente, los
cuales representan un cambio de régi-
men (puntos de control mostrados en la
[lustracion 4.29), resultando tres puntos

criticos

llustracién 4.31 Solucién grafica para el tirante normal de
la seccion 2

4
\
2
\
1.8 1.9 2 21 2.\«2.3 24 25

5 il
il
il

+ X
y (m)

0.5 \\

0 | | |

_ 0.2 0.3 \ 0.5

o)

1- \

y (m)
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4. Se obtiene la pendiente critica de la

Ecuacion 4.43, sustituyendo los valores

resulta:
[ Qn )2
s=(ay
_ Qn ’
5= E
by b+ 2y
g 15(0.014) ’
c 3(1.36) \°
3(1'36)<3+2(1.36)>
S. = 0.0041

5. Con los valores calculados y consideran-
do los perfiles mostrados de la Tlustracion
4.19 a la Ilustracion 4.23, se establece lo
siguiente:

a. En el punto critico 1, se presentara el
tirante critico, pasando de un tirante
subcritico a un tirante supercritico

b. Considerando que la pendiente del
tramo 1, es menor a la pendiente criti-
ca, se establece que el perfil de flujo en
la zona 1, sera de tipo M2 (Ilustracion
4.32)

c. A partir del punto critico 1, el per-
fil de flujo sera tipo S2, ya que parte
de un tirante critico y la pendiente

llustracion 4.32 Sentido del calculo para la seccion 1

Estacion 0+000
Elevacion 602.084

Sentido del calculo

2.18m

Y.~

Estaciéon 0+915
Elevacion 600.985
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del tramo es mayor a la pendiente
critica
d. Debido al cambio de pendiente, a
partir del punto critico 2 se espera
la ocurrencia de un salto hidraulico,
ya que la pendiente del tramo 3 es
menor que la pendiente critica
e. En el punto critico 3, ocurre la
descarga, por tanto se espera la ocu-
rrencia del tirante critico, una vez mas
Con esta informacion es posible estable-
cer la forma del perfil esperado, dado que
se conoce el tirante critico y los tirantes
normales, el perfil propuesto se presenta
en la Tlustracion 4.29, de forma grafica se
muestra en la Tlustracion 4.33 a Ilustra-
cion 4.35 el calculo para cada una de las
tres secciones.
Considere que esta definicion también
permite establecer el sentido del calculo

. A través de la Ecuaciéon 4.44 se puede

definir el perfil preciso del canal, esto
se debe hacer por segmentos, tomando
como punto de partida las condiciones
conocidas, que para nuestro caso son
los puntos criticos, donde ocurren los
tirantes criticos

Entonces, para la seccion 1, al ser
un perfil tipo M2, el analisis inicia a
partirdeltirante criticohacia aguas arriba,
(ver Tlustracion 4.32)

De acuerdo con la Ecuacion 4.44, el in-

cremento del tirante resulta:

_S_Sf

dy = -

dx

Considerando que la pendiente se calcu-
la con la ecuacion de Manning (Ecuacion
4.23) y el nimero de Froude con la Ecua-

cién 4.16, la expresion resulta:



llustracién 4.33 Resultados del calculo para la seccion 1

604.50
604.00 |-=SHfikc Iculagq :~~:\\\
S —— T
== T~
603.50 T~ T -
’ \F\\ — e — “\\:iﬁe 10rmg
Irante cr, t\i(‘o T —— 55\\ T
a — ~—
603.00 —— ~
— ~
g \\\h\\ \
£ 602.50 ——
N T——
=
602.00 —
Fondo del canaj
601.50
601.00 =
600.50
0 100 200 300 400 500 600 700 800 900
z (metros)
llustracién 4.34 Resultados del calculo para la seccién 2
604.00
Ti,
Mte .
602.00 \\ Co
Tirante normal
E\\\\
ﬁ\§§ \\
600.00 N da/\\\§ \\
I C‘E/')a \\§\ ~~
\\\ ~~—
2 598.00 \\\
g \\\ ~~—_
S ~N_
596.00 N wy
594.00 N Pers)
' N Hetiag,
~do
592.00
590.00
915 925 935 945 955 965
x (metros)
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llustracién 4.35 Resultados del calculo para la seccion 3

595.00
Tirante normal
594.50
594.00 Perfil calculado
3
= Tirante critico
£ 593.50
N—
=)
593.00
592.50
Fondo del cana‘l
592.00 .
968 973 978 983 988 993
x (metros)
2/3 . .
g— ( nQ(b +2y) ) Para cada incremento Az se aplica la ecua-
573
dy = by cion hasta alcanzar el extremo inicial del

T
gb*y’

Este incremento (o en su caso decremento)
ocurrira en el tirante a una distancia Az,
por tanto la funcion que describe la varia-
cion del tirante a lo largo del tramo resulta:

B nQ(b+2y)2/3)
o ( by’

Yir1 — yl-+ Q2 Azx
b ( gy’ )

0.0012 —( 7

i

1— ( 2.5;18 )
Yi

0.04(3 + 2y,)" )
A

Yirr = Yi T x
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canal o hasta que el tirante tienda al valor
de tirante normal, esto Gltimo ocurrira si
el canal es lo suficientemente largo para
que se desarrolle el flujo uniforme

En el caso de la interseccion entre la
seccion 2 y la seccion 3 a partir del
punto critico 2 se produce un salto hi-
draulico, esto debido a que la pendiente
de la seccidon 3 es menor a la pendiente
critica ubicada en la secci6on 2, como
se explico anteriormente (en el punto 5
inciso d del ejemplo) el calculo del sal-
to hidraulico se realiza de la siguiente
forma:

Conocido el tirante a la salida de la sec-
cién 2, y= 0.38 calculado en forma

grafica como se muestra en la Tlustra-



cion 4.30, se calcula el conjugado y,, a

través de la Ecuacion 4.46

w=9(/T+8F—1)

U Q )
‘ 1+8—%— 1
v 2( by v/ gy

y: _l&&(\/l %30, :wm 1)

Anteriormente se calcul6 el tirante normal de
forma grafica como se muestra en la Ilustra-
cion 4.29, siendo Yorys— 218, ademas para la
seccion 2 de forma grafica arroja un tirante de
y,,=0.38 m como se muestra en la Ilustracion
4.30. Considerando que del calculo de la sec-
2.18 m >y, = 1.22m, se
presenta un salto ahogado como se muestra en

cion 3, el tirante y, =

la Ilustracion 4.27.

4.3.4 FLUJO NO PERMANENTE

El tipo de flujo que se presenta generalmen-
te en una red de drenaje es no permanente y
gradualmente variado. La hipotesis basica con
la que se parte para describir este movimiento

son las siguientes:

+ El flujo en cada conducto de la red es
de tipo unidimensional. Sé6lo tenemos
en cuenta la velocidad del agua en la
direccion de la alineacion del conducto

« Se acepta una distribucién uniforme
de velocidades en cada seccion despre-
ciando las variaciones transversales de
la velocidad dentro de la misma

« Suponemos que la curvatura de la la-
mina del agua es reducida por lo que

en el seno del fluido aceptamos la exis-
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tencia de una distribucion hidrostatica de

presiones

El flujo de interés (no permanente) se refiere pro-
piamente a la variacion en el tiempo del gasto
conducido y por consiguiente, de los tirantes y
velocidades del flujo en cada seccion transversal
alo largo de la red. Dicha variacion es ocasionada
por una situacién de cambio en las caracteristicas
del flujo denominada como transitorio, que gene-
ralmente, 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 aba-
jo (por ejemplo: el cierre de una compuerta, la
operacion intermitente de una planta de bombeo,
etcétera).

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 en su
forma no conservativa de Saint Venant (Gomez,
2007), involucran necesariamente derivadas
parciales con respecto al tiempo y a la distan-
cia (ecuacion de continuidad Ecuacion 4.55 y de
cantidad de movimiento Ecuacion 4.56):

% —i—V% %g— =0 Ecuacion 4.55

donde:

1% = Velocidad media del agua en la
seccion (m/s)

Y = Tirante en dicha seccién (m)

A = Seccidn transversal del conduc-
to ocupada por el flujo (m?)

T = Ancho superficial del agua (m)

x = Abscisa a lo largo del conducto
(m)

t = Tiempo (s)



oV, oV, 9y _ Qo) =
5t Vart 95y 951 =8)=0
Ecuacion 4.56
donde:
1% = Velocidad media del agua en la
seccidén (m/s)
y = Tirante en dicha secciéon (m)
g = Aceleracion de la gravedad (m
S, =  Pendiente del fondo del
conducto (adimensional)
Sf =  Pendiente de friccidon
(adimensional)
T = Abscisa a lo largo del conducto (m)
t = Tiempo (s)

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 integra-
cion. 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, espec-
trales y del elemento frontera. Los mas usuales
actualmente, son los de diferencias finitas por su

adaptabilidad, convergencia y estabilidad.

Los métodos aproximados mas habituales que se
utilizan son el modelo de la onda dinamica, di-
namica cuasi-permanente, onda difusiva y de la
onda cinematica. El modelo de la onda dinamica
incluye todos los términos de la ecuacion dina-

mica; en la aproximacion de la onda dinamica
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cuasi-permanente se desprecia el término de la
variacion local de la velocidad (6V/0f) y en la
aproximacion de la onda difusiva se desprecian
los términos inerciales (6V/d%) y (6V/ox). Las
anteriores aproximaciones son poco utilizadas
por suponer un escaso ahorro de tiempo de cal-
culo frente a las ecuaciones completas (Gomez,
1988, 1992).

Finalmente se tiene la aproximacion de la onda
cinematica en la que se desprecian los términos

inerciales y de presion (goy/0z).

Generalmente el flujo no permanente se uti-
liza para comprobar el buen funcionamiento
del diseno hidraulico con el fin de conocer que
no existan sobrecargas en el sistema determi-
nando la linea piezométrica y de energia. Para
analisis del flujo deben tomarse las restriccio-
nes que permitan la utilizacion de las ecuacio-
nes de Saint Venant en su version completa e
incompleta, siendo de gran utilidad el uso de
un software que contenga las situaciones apli-
cables, por ejemplo a la suposicion de la onda
cinematica, como en aquellos fendmenos en

que la onda dinamica sea aplicable.

Por ejemplo el modelo de la onda cinematica
debido a su formulacion matematica necesita
de una sola condicion de contorno aguas arriba
para su resolucion (Gémez, 2007). Si se desea
ampliar la informacion de este tema consulte
los libros de Sotelo (2002), Chaudhry (2008),
Chow (1994) y Gémez (2007).



4.4 MODELACION
MATEMATICA
APLICADA A REDES DE
DRENAJE PLUVIAL

En el estudio y diseno de las redes de drenaje
actualmente es esencial apoyarse en modelos
de simulacion matematica que consideren el
comportamiento hidrologico, geohidrografico,
hidraulico y en algunos casos la carga contami-

nante presente en el agua.

Estos modelos matematicos son utilizados en la
planificacion, diseno y gestion de redes de nue-
va creacion, asi como en redes existentes, en las
que ayudan a disenar los sistemas de drenaje,
proyectar ampliaciones e identificar problemas

en la operacion de redes existentes.

4.4.1 TIPOS DE MODELOS

El analisis del funcionamiento hidraulico permi-
te llevar a cabo la revision y disefio de una red
y de acuerdo con los resultados obtenidos se pro-
porcionan soluciones factibles dentro de limites
razonables de seguridad y economia. Tomando
en cuenta el desarrollo que en los Gltimos afios
han experimentado los modelos de simulacion hi-
draulica, es posible realizar una clasificacion de
acuerdo al objetivo o los criterios que se establez-

can para su ejecucion.

4.4.1.1 Variacion en el tiempo
El tiempo es una variable fundamental en la

modelacion de redes. Considerando el interva-

lo de tiempo los modelos de simulacion hidrau-

252

lica se pueden dividir en estaticos, cinematicos y

dinamicos.

Estaticos o de flujo permanente

En este tipo de modelos se supone que en cada
conducto se traslada el gasto de aporte maximo

calculado sin variacion en el tiempo.

Esta clase de modelos se emplean frecuente-
mente para analizar el comportamiento de la

red bajo las condiciones mas desfavorables.

En un modelo de este tipo no existe variacion
en el tiempo, por lo que el resultado obtenido
correspondera a un instante en el tiempo, es
similar a tomar una fotografia de la red, solo se
mostrara el funcionamiento en el momento en
que la fotografia fue tomada.

Cinematicos

En este tipo de modelos se resuelven las ecua-
ciones de Saint-Venant, considerando en la
ecuacion de equilibrio, exclusivamente las
componentes de gravedad y de friccion. Por
tanto, el modelo se limita al caudal maximo
que pueden llevar los conductos en flujo a su-
perficie libre, es decir en el punto donde se lle-
na toda su seccion transversal. Caudales mayo-

res a este serian expulsados de la red.

Este tipo de modelos no permite modelar entrada
de flujo a presion ni ningtn efecto que se pueda
producir de aguas abajo hacia aguas arriba, como

remansos o reflujos.

Esta clase de modelos no se recomiendan para

redes malladas, es mas recomendable aplicarlos



para redes de tipo peine y conducciones unitarias

(estos arreglos se explicaran en el capitulo 6).
Conceptos basicos de onda cinematica

Los escurrimientos producidos por un evento de
lluvias que cae y corre sobre las zonas impermea-
bles, es decir, sobre los techos de los edificios,
calles entre otras, puede obtenerse utilizando las
ecuaciones de flujo no permanente. Los escu-
rrimientos superficiales se rigen por las leyes de
la fisica las cuales se representan por variables
como el caudal (Q), la profundidad (h), y la ve-
locidad (V). Las fuerzas producidas por el movi-
miento del agua que considera la onda cinematica
son la gravedad y la friccion, considera que si se
analiza el flujo del agua en un plano con una pen-
diente y con un ancho, el caudal unitario llega a
ser proporcional al tirante. Ver Ilustracion 4.36
(Goémez, 2007).

Su ecuacion matematica es de la siguiente manera:

q=ay" Ecuacion 4.57

donde:

llustracion 4.36 Perfil longitudinal del plano inclinado
(adaptado de Gomez, 2007)
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q = Caudal unitario (m3/s/m)

o = Coeficiente que depende de la
pendiente del plano y de la
rugosidad del material
(adimensional)

Y = Altura de la lamina de agua

(tirante) (m)
Coeficiente de rugosidad de
Manning

Las ecuaciones de continuidad y de equilibrio

de fuerzas se expresan de la siguiente manera:

E i6n 4.58
8_q n a_y — cuacion
dr ot
donde:
q = Caudal unitario (m3/s/m)
i = Intensidad de la precipitacion
(mm/h)
Yy = Altura de la lamina de agua
(tirante) (m)
z = Abscisa a lo largo del conducto
(m)
t = Tiempo (s)
_y*is Ecuacion 4.59
q n
donde:
q = Caudal del escurrimiento por
unidad de ancho (m3/s/m)
y = Altura de la 1amina de agua (m)
S, = Pendiente media del plano
(adimensional)
n = Coeficiente de rugosidad del

plano (s/m'/?)



Dinamicos

En este tipo de modelos se consideran, como
fuerzas actuantes, ademas de la gravedad y la
friccion, la presion y la inercia. Por lo que es
posible simular la variacion temporal, los efec-
tos generados de aguas abajo hacia aguas arri-

ba y la conduccién a presion.

Ecuacion de onda dinamica.

Las ecuaciones diferenciales que modelan los
cambios de caudal y nivel de un liquido a lo largo
del espacio unidimensional y el tiempo de mane-
ra no permanente en un canal a superficie libre o
abierto son las ecuaciones de Saint-Venant ya que
son capaces de representar la mayoria de los pro-
blemas de escurrimientos en rios, canales, embal-
ses y sobre la cuenca de aporte.

El sistema de ecuaciones de Saint Venant se
define por las ecuaciones de la conservacion de
la masa y la ecuacion de la cantidad en movi-

miento.

Conservacion de masa. Primera ecuaciéon de
Saint-Venant (1871)

oQ LA Ecuacion 4.60
or ot
donde:
q = Caudal del escurrimiento por
unidad de ancho (m®/s/m)
X = Espacio de analisis (m)
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Tiempo (s)
Gasto (m?3/s)

Area de la seccion (m?)

= Q0 <t
Il I Il

Conservacion de la cantidad de movimiento.

Segunda ecuacion de Saint-Venant (1871)

9Q . 9 (QY Y _ _

Ecuacion 4.61

donde:

Q = Gasto (m®/s)

A = Area de la seccion (m?)

Y = Altura de la lamina de agua

(tirante) (m)

t = Tiempo (s)

z = Abscisa a lo largo del conducto (m)
g = Aceleracion de la gravedad (m/s?)
S, = Pendiente del canal (adimensional)
S, = Pendiente de friccion

(adimensional)

Las ondas dinamicas resuelven las ecuaciones
completas de Saint-Venant, esto se observa en los
modelos hidrodinamicos ya que utilizan la prime-
ra y segunda ecuacion de Saint-Venant con todos
sus términos. Estos modelos requieren soluciones
numéricas de las ecuaciones diferenciales. Este
tipo de modelos son de mayor precision con lo cual
se tiene una mejor representacion de la fisica del
escurrimiento permitiendo simular modificacio-

nes en el sistema de estudio.

Para mayor informacion consulte el libro de Bladé
et al., (2009).



4.4.1.2 Variables del sistema

De acuerdo con el objetivo y las variables de
interés, los modelos de simulacion de redes de
drenaje se clasifican en: hidraulicos, calidad del

agua e hidrologicos.

Hidraulicos

Con un modelo hidraulico se pueden de-
terminar los caudales y niveles dentro de la
red de drenaje ademas del funcionamien-
to de elementos complementarios como car-
camos, equipos de bombeo y estructuras de

descargas.

Calidad del agua

Por su parte, los modelos de calidad del agua,
para redes de drenaje, determinan la variacion
temporal y espacial de una determinada carga
contaminante a lo largo del sistema, esta pue-
de ser debido a la basura que se arrastra en su
recorrido, grasas y aceites sobre el pavimento,
incursion de agua residual, etc.

Comunmente, el modelo de calidad del agua se
encuentra integrado en los programas de com-
puto comerciales y permite la modelacion de
cargas contaminantes desde la precipitacion,
durante el escurrimiento superficial y su com-

portamiento dentro de la red de drenaje.

Hidrologicos

Los programas de uso libre como EPA SWMM®,
permiten simular las distintas etapas del agua,
desde la precipitacion, hasta su captacion en la red
de drenaje o la salida de la cuenca. Para ello cuen-

tan con varios modulos:
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+ El modulo atmosférico, con el cual se
simula y analiza la precipitacion en las
cuencas de estudio

«  El mddulo de superficie, que recibe, del
modulo atmosférico, la precipitacion, en
forma de lluvia o nieve y la convierte en
flujo de salida para infiltracion y escurri-
miento superficial

« El modulo de aguas subterraneas recibe
el agua de infiltracion y transfiere una
parte como flujo de entrada para el mo-

delo hidraulico

La participacion de estos modelos y modulos de-
pendera del tipo de simulacién a realizar y los
elementos presentes en la cuenca o el sistema de

drenaje pluvial urbano.

En el capitulo Disefio de sistemas de drenaje plu-
vial apartado 6.4.3, asi como en el Ejemplo 6.14
se presenta el uso de SWMM® para el calculo hi-

draulico del drenaje pluvial urbano.

4.4.2 CAPACIDADES DEL MODELO DE
SIMULACION

De forma general, los programas de computo, es-
pecializados en la modelacion de redes de drena-
je permiten realizar los siguientes procesos que
reproducen el escurrimiento en zonas rurales y

urbanas

+  Precipitaciones variables en el tiempo

«  Evaporacion de agua superficial

«  Acumulacion y deshielo de nieve

«  Acumulacion de agua en depresiones del
terreno

« Infiltracion de agua en el suelo

- Ingreso de agua del subsuelo al sistema



«  Modelacion no lineal de almacenamiento
de flujo superficial

- Utilizar una amplia variedad de geome-
trias para las conducciones, a superficie
libre o a presion

+  Modelar elementos especiales como al-
macenamientos divisores de flujo, equi-
pos de bombeo, vertedores, orificios y
plantas de tratamiento

«  Permite estimar la produccion y evolu-
cion de carga contaminante asociada a
algln escurrimiento

«  Acumulacion de contaminantes durante
tiempo seco en el suelo

« Arrastre de contaminantes del suelo du-
rante una tormenta

«  Contribucion directa debida a la propia
lluvia

«  Reduccion de acumulacion de contami-
nantes en tiempo seco

+  Reduccion de cargas contaminantes debi-
do a procesos de tratamiento

« Aportes externos especificados por el
usuario

«  Seguimiento de sustancias o particulas
asociadas a la calidad del agua

4.4.3 MODELO DE FLUJO UNIFORME

Este modelo, al no considerar variaciones a lo
largo del tiempo, para cada una de las conduc-
ciones simplemente traslada un gasto de entrada
en el nodo aguas arriba hacia el nodo aguas aba-
jo utilizando la ecuacion de Manning para flujo

en superficie libre.

En el mercado se disponen de diversos pro-
gramas de computo para realizar simulacio-
nes hidraulicas, uno de ellos es HEC-RAS®,
modelo numérico de dominio publico basado

en la hipotesis de flujo unidimensional , para
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flujos en régimen permanente y no perma-
nente con el que es posible modelar sistemas

de drenaje.

La metodologia general para la simulacion de
cualquier elemento se presenta a continuacion,
cualquier programa de computo se apega a este
proceso, con pequefas variaciones dependiendo
de la cantidad de moédulos disponibles.

1. Crear un proyecto

2. Definir datos geométricos

3. Ingresar datos del flujo y condiciones
de frontera

4. Ejecutar calculos hidraulicos

5. Evaluacion e impresion de resultados
Ejemplo 4.9

A continuacion se presentaran los pasos a seguir
en la elaboracion e integracion de un proyecto con
el software HEC—R AS®. El ejemplo es académico
y tiene por objetivo calcular la elevacion de la su-
perficie libre del agua en un canal prismatico de
seccion trapezoidal cuando se conduce un gasto de
1 m®/s y pendiente constante. El diagrama que
describe el problema se puede apreciar en la Ilus-
tracion 4.37:

1. El primer paso para modelar un sistema
hidraulico con HEC— RAS®, es crear un
nuevo proyecto en el cual se define el di-
rectorio en el que se desea trabajar (File —
New Project ), ver Ilustracion 4.38

2. Los datos geométricos son el segundo
componente a integrar, en este archivo
se definiran las dimensiones de la seccion
transversal, longitud del canal y constan-
tes como lo es la rugosidad de Manning
(Edit — Geometric Data— Cross Section),

ver [lustracion 4.39



llustracién 4.37 Integracién de la geometria del canal en el programa HEC-RAS®

n=0.013

1m

n=0.013

0.5m |

llustracién 4.38 Establecimiento de condiciones iniciales

f
[l HEC-RAS 410

el |
= (=t

File Edit Run View Options GISTools Help

(2 (1 [ I 2 P P2 0 3 TN ] s [ M

Froject: | CANAL_TRAPECIAL

C:\Users\jcarlos\Desktop\EJEM_MAPAS\CANAL_TRAPECIAL.prj

Plar: I
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Steady Flow: |

Unsteady F!mri

Description : |

s Q {ST units

3. Los datos de Flujo y Condiciones de

frontera es el archivo en el que se defi-
nira el caudal a transitar, asi como las
caracteristicas  hidraulicas necesarias
para su analisis. En el presente ejemplo
se calculara un perfil hidraulico para un
caudal de 1 m3/s que al tener pendiente
constante (So = 0.001, flujo subcritico)
la condicion de frontera aguas abajo
sera la pendiente normal (Edit— Steady
Flow Data— Reach Boundary Condi-
tions— Downstream— Normal Dep-

th), ver Ilustracion 4.40
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4. Para ejecutar los calculos hidraulicos

es preciso definir en HEC — RAS® el
archivo Plan, en el que se selecciona-
ran los datos geométricos y de flujo, asi
como el régimen para el cual se reali-
zara la simulacion hidraulica (Run—
Steady Flow Analysis — File— New
Plan— Flow Regime— Subcritical), ver
[lustracion 4.41

. Se dispone de una gran variedad de for-

mas en las que se pueden analizar los
resultados, destacandose las representa-
ciones graficas de la lamina de agua en un



plano o isométrico, asi como tablas expor- Elinterfaz grafico del software es muy amigable al

tables a hojas de calculo (ver Ilustracion usuario, ofreciendo una gran versatilidad para la

4.42 e Tlustracion 4.43) modelacion de sistemas hidraulicos y estructuras
como lo son puentes, alcantarillado, sistemas de
bombeo y lagunas de regulacion.

llustracion 4.39 Ingreso de datos geométricos de las secciones
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llustracion 4.42 Resultados de la simulacion en forma grafica (perfil)
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llustracidn 4.43 Presentacién de resultados en tablas
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EVALUACION DEL PELIGRO POR
INUNDACION EN ZONAS URBANAS

La inundacion es “el evento en que debido a la
precipitacion, oleaje, marea de tormenta, o fa-
lla de alguna estructura hidraulica resulta en
el escurrimiento de agua por zonas donde co-
munmente no ocurre o causa un incremento del
nivel de la superficie libre del agua de los rios o
del mar, la cual invade mas alla de sus bordos
habituales, generando dafnos en la poblacion, la
agricultura, la ganaderia y la infraestructura”
(CENAPRED, 2004).

Las inundaciones se producen generalmente por
la ocurrencia de lluvias intensas prolongadas,
como sucede durante las tormentas tropicales y
el paso de huracanes, unido a dificultades loca-
les en el drenaje provocado por diferentes causas
(disefio inadecuado, falta de mantenimiento e
infraestructura, cambio en la cobertura del uso
del terreno, etc). La magnitud de las inundacio-
nes esta en funcién de la distribucion espacial y
temporal, del tamafo de las cuencas hidrologi-
cas en el que tienen lugar y depende de las ca-
racteristicas del suelo, la infiltracion, el drenaje
natural o artificial de las cuencas y el contenido
de humedad en el suelo.

Por otro lado la urbanizacion de una cuenca mo-
difica la respuesta hidrologica frente a una de-
terminada lluvia, esto debido a la construccion

de casas, calles, banquetas y estacionamientos
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que aumentan la impermeabilidad del area.
Sus efectos son varios, por ejemplo la lluvia ya
no se infiltra y por lo tanto el volumen de escu-
rrimiento se incrementa, la superficie es mas
lisa, por lo que transporta con mayor eficiencia

el flujo y existe menos almacenamiento.

Entre otros efectos indirectos de la urbanizacion,
y que son importantes, estan las invasiones de
los cauces naturales y sus planicies de inunda-
cion, la deforestacion de dichas cuencas, la dis-
minucion de la permeabilidad del suelo, que evi-
ta la recuperacion de los acuiferos.

El objeto del presente manual s6lo considera el
control por inundacion ocasionado por el escu-
rrimiento pluvial en la cuenca urbana.

5.1 CRITERIOS DE PELIGRO
POR INUNDACION

El fin de evaluar el peligro significa cuantificar
en términos de probabilidad, la ocurrencia de un
fenémeno en un lapso estimado, potencialmente
danina para los bienes expuestos. Al momento de
definir el peligro, conviene medir su potencial con
una variable denominada “intensidad”, ya que la
caracterizacion de un fenémeno solo estd com-
pleta si se especifica su intensidad (CENAPRED,
2004).



Se han realizado diversos métodos para poder
cuantificar y parametrizar las variables que inter-
vienen en el peligro por inundacion. IMTA et al.
(2015) exponen los siguientes parametros a con-
siderar: tirante de inundacion, velocidad, vuelco
y deslizamiento. A partir de estos criterios de
peligro es posible construir los mapas de peligro
por inundacion. A continuacion se mencionan los
criterios de la Federal Emergency Management
Agency (FEMA); la Office Federal de 1"Economie
Des Eaux (OFEE); Dorrigo, Australia y el criterio
de Naniay Témez.

5.1.1 CRITERIO DE LA FEDERAL
EMERGENCY MANAGEMENT
AGENCY (FEMA)

La FEMA de los Estados Unidos, desarrolld un
criterio para la generacion de mapas de peligro, en
el que relaciona la profundidad maxima o tirante
maximo con la velocidad maxima del agua, ver
Tlustracién 5.1, con base en estas relaciones esta-
blece tres rangos de peligro: zona de nivel bajo,
medio y alto de amenaza (FEMA, 2009).

+ La zona de nivel bajo no representa una
afectacion a la poblacion, pero las edifi-
caciones pueden sufrir dafios ligeros

« La zona de nivel medio, se tienen dafos
a la integridad de las personas y afecta-
ciones en las edificaciones

+ Lazonade nivel alto de amenaza, la vida
de las personas puede estar en peligro y
se tienen afectaciones estructurales de
las edificaciones

5.1.2 CRITERIO DE LA OFFICE
FEDERAL DE I ECONOMIE DES
EAUX (OFEE)

La OFEE (Loat y Petrascheck, 1997), considera
un criterio para evaluar los peligros generados por
las inundaciones, basados en tres niveles (ver Ilus-
tracion 5.2).

+ Nivel bajo. El dafio que pudiera sufrir la
poblacion es bajo, aunque las edificaciones
pueden sufrir danos leves; la inundacion o
el arrastre de sedimentos pueden llegar a
afectar el interior de las edificaciones

llustraciéon 5.1 Niveles de peligro por FEMA que relacionan el tirante del agua (m) y la velocidad (m/s) (FEMA, 2009)

Tirante del agua (m)

Nivel bajg

0 0.5 1.0 15

2.0 2.5 3.0 3.5 4.0

Velocidad (m/s)
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llustracion 5.2 Niveles de peligro por OFEE para inundaciones (Loat y Petrascheck, 1997)

2.5

= N
(@] o

=
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Tirante del agua (m)

0.5

Nivel bajo

Velocidad (m/s)

2.0 2.5 3.0 35 4.0

+ Nivel medio. La poblacion esta en riesgo
fuera de las viviendas, y las edificaciones
pueden sufrir dafos y colapsar depen-
diendo de sus caracteristicas estructurales

« Nivel alto. La poblacion esta en riesgo
dentro y fuera de las viviendas, y las edifi-
caciones estan en peligro de colapsar

Estos criterios los aplica para tres casos (Tabla 5.1)
el primero de ellos es el de inundacion, el segundo
es para erosion de taludes en rios, y el tercero para
deslaves provocados por lluvias torrenciales.

5.1.3 CRITERIO DE DORRIGO,
AUSTRALIA

El lugar de aplicacion de este criterio fue la
ciudad de Dorrigo, Australia, donde se gene-
raron mapas de peligro con base en el criterio
de profundidad y velocidad del agua, ver Ilus-
traciéon 5.3, en el que se definen tres rangos de
peligro (NSW, 2005). Este criterio esta basado
en la inundaciobn maxima probable y el nivel
de inundaci6én, su aplicaciéon ha sido utilizada
en México donde Fuentes (2011) gener6 mapas

Tabla 5.1 Criterios de peligro ante eventos causados por precipitaciéon OFEE (Loat y Petrascheck, 1997)

Nivel Bajo Menor a 0.5 Menor a 0.5 Menor a 0.5 - = =
Nivel medio Entre 0.5y 2 Entre 0.5y 2 Entre 0.5y 2 - Menor a 1 Menor a1
Nivel alto Mayor de 2 Mayor a 2 Mayor de 2 - Mayor a 1 Mayor a 1



de peligro por inundacién para la ciudad de Vi-
llahermosa, Tabasco. Esta clasificacion se basa

en tres niveles:

+ Nivel alto: Posible peligro para la segu-
ridad de las personas, donde la evacua-
cion por vehiculos es dificil, ademas
los adultos tienen dificultad para cru-
zar las calles con seguridad y existe un
potencial dafio estructural a las cons-
trucciones

+ Nivel bajo: En caso de ser necesario, los
vehiculos pueden evacuar a las perso-
nas y sus posesiones, los adultos pue-
den tener una pequefa dificultad para
cruzar las avenidas con seguridad

« La zona de transiciéon: Destaca por un
color intermedio, donde el grado de
peligro depende de las condiciones del
lugar

Ademas en la ciudad de Dorrigo se aplico otro
nomograma, donde se presenta la relacion que
puede existir entre la velocidad-tirante y las
relaciones entre ambos (Ribera, 2004). En el
cual se mencionan algunos criterios de esta-
bilidad para vehiculos, dafos a estructuras y
seguridad de las personas.

5.1.4 CRITERIO DE NANIA Y TEMEZ

Nania (1999), realizé un modelo tedrico experi-
mental, para la ciudad de Mendoza, Argentina;
donde el estudio abarca 30 manzanas, conforma-
do por 50 tramos de calles y 21 cruces; y analiza el
riesgo asociado al escurrimiento pluvial en calles.
El estudio toma en cuenta la estabilidad al desliza-
miento de las personas ante la fuerza de arrastre
que ejerce el flujo sobre ellas, cuando es necesa-

rio cruzar la calle, donde obtuvo como resultado

llustracién 5.3 Niveles de peligro aplicados a la ciudad de Dérrigo, Australia (NSW, 2005)
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el valor de 1.23 m®/s*> como limite para que una
persona cruce sin problemas, ver Ilustracion 5.4.
El valor de 1.23 m®/s? surge de la ausencia de cri-
terios que consideren la velocidad y el tirante del
flujo, en conjunto. Para la elaboracion del criterio,
se consider? la estabilidad al deslizamiento de una
persona ante la fuerza de arrastre que ejerce el flu-

jo sobre ella, la cual puede evaluarse como:

= %CdpAVz Ecuacion 5.1

donde:
F, = Fuerza de arrastre del agua (N)
C, = Coeficiente de arrastre, que de-

pende basicamente de la forma
de la superficie contra la cual
choca el fluido (adimensional)

llustracién 5.4 Resultado del analisis de Nania (Gémez, 2007)

Densidad del fluido (kg/m?®)
Proyeccion frontal del area en
donde actta la fuerza del agua
que es igual a y(b), siendo este el
producto del tirante por el an-
cho de la persona, en este caso
de las piernas (m?)

1% Velocidad del fluido (m/s)

Suponiendo que la persona en cuestion pueda ser
capaz de mantenerse en pie, la fuerza que debe
equilibrarla es la de fricciéon del calzado sobre el
suelo y seria igual a:

E=uW, Ecuacidén 5.2

donde:

Fuerza de friccion del calzado

cs

sobre el suelo (kgf)
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u = Coeficiente de friccion, que
depende de los materiales del
calzado y del suelo y del estado
de ambos (adimensional)

w = Peso de la persona (kgf)

P

Considerando que el coeficiente de arrastre
para un cilindro de altura infinita es igual a 1.2
(Streeter y Wylie, 1979), la densidad del agua
es de 1 000 kg/m?, el ancho de las piernas b=
0.1 m x 2= 0.2 m; el peso de la persona de 60
kgf y el coeficiente de friccion entre el cau-
cho y el concreto hiimedo igual a 0.50 (Gieck,
1981), con un coeficiente de seguridad de 2,
para incluir el efecto del empuje y la posible va-
riacion de los parametros considerados, la con-
dicion de estabilidad esta dada por la siguiente

desigualdad:

2pP  _ 2(0.5)(60)(9.81) m? _
CepB2  1.2(2)(1000) (0.2) s?

v’y < 1.2375—;

El limite de 0.30 cm de tirante de inundaciones,
esta adaptado para que el escurrimiento superfi-
cial no pueda entrar a los edificios, ademas Témez
(1992) menciona en su estudio que la velocidad

maxima permisible es de 1 m/s.

Estas clasificaciones relativas al peligro por inun-
dacibn, se realizan con base en una evaluacion hi-
draulica inicial, sin embargo es necesario conside-

rar otros factores, como:

1. Preparacion del personal de proteccion ci-
vil ante a las inundaciones

2. Duracién de las inundaciones

3. Problemas de evacuacion, etcétera

Es importante conocer el nivel de peligro por

inundacién que puede ocurrir en una cuenca y la
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descripcion del criterio empleado. Se recomienda
emplear el criterio de la OFEE en conjunto con el
de Témez y Nania, ya que consideran la seguri-
dad de las viviendas y de las personas.

5.2 ANALISIS DE SEVERIDAD

En diciembre de 2007 el gobierno de Nueva Ga-
les del Sur (Australia), solicitd realizar un estudio
del Rio Bielsdown, el cual atraviesa una localidad
llamada Dorrigo con el fin de determinar una
adecuada gestion de riesgos en la llanura de inun-
dacion. Este estudio se realizo para definir los
niveles de inundacion, las velocidades de inunda-
cion y el riesgo. Entre sus conclusiones se obtuvo
la relacion de la velocidad del flujo contra la pro-
fundidad hidraulica de inundacion (resistencia al
vuelco de las paredes de las viviendas). Se estable-
ci6 un indice de peligro por colores para definir
la resistencia al flujo de un muro de una vivienda

(ver Ilustracion 5.5).

El mapa de severidad permite programar las me-
didas de proteccion, y en su caso delimitar las
areas que no deban ser utilizadas para urbaniza-
cion, asi como reglamentar aquellos usos de suelo

que presenten menos peligro.

5.2.1 INFLUENCIA DE LA
URBANIZACION EN EL
ESCURRIMIENTO PLUVIAL

El cambio del uso de suelo por la urbanizacion,
suele manifestarse en el incremento de la imper-
meabilidad. Esto disminuye la capacidad del suelo
a absorber el agua de la lluvia y por tanto se incre-
menta el flujo sobre la superficie y se reducen de
manera significativa los tiempos de concentracion

a la salida de la cuenca, subcuenca o microcuenca.



llustracién 5.5 Diagrama de resistencia al vuelco
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Un ejemplo que llevo a cabo Martinez (2014),
donde evaluo la zona norte de Tuxtla Gutiérrez,
Chiapas (subcuenca San Roque) y mediante un
modelo de simulacion numérica bidimensional
encontrd que en la zona de estudio se presenta
un incremento de hasta 4 veces el @ del hi-
drograma con urbanizacién comparado con la
simulacion con terreno natural, para una lluvia
de 69.2 mm para un periodo de retorno de 100
anos (Ilustracion 5.6).

Es importante que los desarrolladores de vivien-
da, caminos y puentes, asi como los estados y
municipios, consideren el impacto hidrologico
de la urbanizacion y las obras necesarias para el
control de las inundaciones correspondientes a
periodos de retorno (Tr) que no se tratan en este
manual (5, 10, 20, 25, 50 y 100 afios).

La alteracion de las redes de drenaje natural, pue-
den provocar el aumento de la velocidad del escu-

267

rrimiento hacia aguas abajo de la cuenca e incre-
mentar las zonas impermeables en la superficie;
todo ello con el criterio de drenar lo mas eficiente
y rapido posible el area urbanizada, esta dinami-
ca puede afectar la hidrologia en la cuenca (Ilu-
via-escurrimiento) e inundar a las cuencas, sub-
cuencas o microcuencas situadas aguas abajo. La
urbanizacion aguas arriba modifica el hidrogra-
ma que caracteriza estas zonas, de forma que se
incrementa el volumen de escurrimiento, el gasto
pico del evento pluvial, y el tiempo de concentra-
cion, es decir, disminuye el tiempo que transcurre
entre el inicio del escurrimiento provocado por la

lluvia y el maximo caudal de escurrimiento.

El escurrimiento que originan las tormentas
en las areas urbanas tiene impacto considera-
ble en la poblacion, debido a su movimiento y
almacenamiento temporal que dana las propie-
dades publicas y privadas, ademas de alterar o

suspender las actividades econémicas comunes.



llustracién 5.6 Comparacion de hidrogramas en MDE na-

tural y con traza urbana (Martinez, 2014)
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Las obras de ingenieria civil que se usan para
colectar, transportar y eliminar las aguas de
tormenta en ciudades, son muy costosas y para
su proceso constructivo se requieren suspender
algunas obras inducidas (deteccion, valoracion
y gestion de instalaciones que puedan interve-
nir en el desarrollo constructivo). Por lo tanto el
disefio de esta infraestructura esti en funciéon
del costo-beneficio y el periodo de retorno que
indica la probabilidad de superar la capacidad

de la infraestructura.

Los planificadores de zonas urbanas deben de
configurar el desarrollo para soportar el caudal
que el drenaje pluvial urbano no soporte (a par-
tir del ano 1996 la CONAGUA recomienda gastos
de diseno acorde al tamafio de la poblacién), por
tal motivo se han creado medidas estructurales
sustentables que ayudan a mejorar el entorno de
la cuenca e intersecten la lluvia con el fin de de-
crecer los escurrimiento pluviales como es la in-
fraestructura verde (Rockefeller, 2011), defini-
da como un sistema interconectado de espacios
abiertos, areas naturales, humedales, parques;
preservando el medio ambiente y las plantas na-
tivas del lugar. Ademas estas medidas entrelazan
lo natural con las infraestructuras hechas por el
hombre (CNT, 2010).
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5.2.2 CONTROL DE INUNDACIONES

Se le llama “control de inundaciones” a todas
aquellas obras y acciones que tienen por objeto de
mitigar los dafos causados por las inundaciones

en una zona predeterminada.

Las inundaciones y los encharcamientos —consi-
derandose a un encharcamiento como una depre-
sion cerrada, con una lamina delgada de agua sin
movimiento y una inundacion a la cobertura tem-
poral de la superficie del suelo por agua que fluye
por diferentes origenes (NRCS, 2003)— pueden
ser causados por lluvia directa, por el desborda-
miento de corrientes y por la presencia de obsta-

culos en las corrientes.

Para prevenir las inundaciones causadas por 1lu-
via directa en una ciudad se emplean las redes de
drenaje pluvial. En el caso de inundaciones pro-
vocadas por desbordamiento de rios y arroyos se
dispone de las obras siguientes:

a) Bordos perimetrales. Consisten en bordos
construidos alrededor de una zona parti-
cular y se utilizan para proteger pequenas
areas

b) Bordos longitudinales. Son bordos cons-
truidos a lo largo de una o ambas margenes
de un rio que permiten proteger grandes
areas

¢) 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



e) Rectificaciones. Consisten en aumentar la
capacidad de un cauce mediante el draga-
do o el corte de meandros. El dragado con-
siste en una excavacion que permite am-
pliar la seccién transversal de un rio; por
otra parte, el corte de meandros se refiere
a la construccion 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 construc-
cibn 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 dimen-
siones reducidas que no poseen gran capa-
cidad de almacenamiento. Su propdsito es
reducir el gasto pico de una avenida, pues
son disenadas para retener cierta cantidad
de agua durante la avenida y luego permi-
tir su descarga mas lenta hacia aguas abajo

h) Desazolve 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 con-
veniente limpiar o dragar los cauces antes

de la época de avenidas

La proteccion de una zona contra inunda-
ciones causadas por el desbordamiento de
corrientes se lleva a cabo generalmente con
combinaciones de las obras mencionadas an-
teriormente. El disefio y seleccion de alguna o

varias de ellas depende de los analisis descritos
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en hidraulica fluvial y de técnicas hidrologicas
que escapan a los alcances de este documen-
to. Para mayor informacion puede consultar el
cuaderno de investigacion "Obras de protec-
cion contra inundaciones" de Salas, 1999; el
libro de "Técnicas Estadisticas en Hidrologia"
de Escalante y Reyes, 2005; "Manual de Ana-
lisis de frecuencias en hidrologia" de Aparicio
et al., 2010; "Analisis de frecuencias conjunto
para la estimacion de avenidas de diseno" de
Ramirez, 2000; "Manual de estudio hidrologico
para obras de proteccion" de Fuentes et al., 1996;
"Manual de obras de proteccion para control de
inundaciones" de Maza et al., 1997; "Funda-
mentos de hidrologia de superficie" de Aparicio,
1989 "; "Introduccion a la hidrologia urbana" de
Campos-Aranda, 2010; asi como en libros rela-
cionados con la hidraulica fluvial: Maza (1987);
CrE (1981); Graf (1971); Raudkivi (1976); Maza
y Garcia (1984); Shen (1971); Simons y Sentiirk
(1977); Selim y Ferreira (2001).

Por Gltimo, debido a los cambios antropogéni-
cos del rio, el area de la seccion hidraulica dis-
minuye considerablemente, siendo un factor
a considerar en el diseno de las obras, entre
ellos se pueden mencionar los bordos, puen-
tes, vados, represas y presas de varios tipos
(retencidn de azolves, derivadoras, almacena-
mientos y rompepicos). Las obras hidraulicas
mencionadas anteriormente construidas al
paso del rio y cuando este presenta una capa-
cidad maxima de transporte funcionan como
obstaculos, por ejemplo las presas derivadoras
y puentes pueden generar efectos notables al
provocar remansos e inundaciones aguas arri-

ba de su ubicacion.






DISENO DE SISTEMAS DE DRENAJE PLUVIAL

Cuando llueve en una localidad, el agua no infil-
trada escurre por las calles y en el terreno natu-
ral hacia las partes bajas, donde finalmente pue-
de almacenarse o conducirse hacia los arroyos
naturales. A fin de evitar que el agua se acumule
o sus corrientes causen danos y molestias a la
poblacién, se construye el alcantarillado pluvial
por medio del cual se conducen las aguas de llu-

via hacia sitios mas seguros para su vertido.

El diseno y construccion de una red de alcan-
tarillado 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 an-
teriores a fin de aplicarlos en conjunto con re-
comendaciones constructivas que permitan la
conservacion y mantenimiento de la red de tu-
berias. Dichos métodos pueden tener variables a
juicio del proyectista, que cambia especialmente
la forma de calcular la lluvia y los correspon-
dientes gastos de disefo, pero deben atender a la

normatividad local existente.

El diseno de la red abarca en forma general, la
determinacion de la geometria de la red, inclu-
yendo el perfil y trazo en planta, los calculos de
diametro y pendientes de cada tramo y la mag-

nitud de las caidas necesarias en los pozos.
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La definicion de la geometria de la red se inicia
con la ubicacion 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 didmetro se ubi-
can 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 pro-
curando 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

5. Durante el disefio se lleva a cabo el cal-
culo 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 de-
ben tener en cuenta las consideraciones
y restricciones que sirven para disminuir
los costos de construccion y evitar tanto
fallas por razones estructurales como ex-
cesivos trabajos de mantenimiento

6. El dimensionamiento de las tuberias de-
pende principalmente del tamafio del
area de aporte, coeficiente de escurri-
miento, intensidad de la lluvia de diseno

y del periodo econémico

6.1 PLANEACION DEL
SISTEMA DE DRENAJE
PLUVIAL

La planeacion de un sistema de drenaje es un
trabajo que requiere del conocimiento de los
diversos factores que influyen en el funcio-
namiento del sistema. Por ello, debe contarse
con la mayor cantidad de informacion sobre la
zona de proyecto, con el fin de conocer a de-
talle la localidad y proponer opciones de pro-
yecto que, ademas de aprovechar la topografia
de la zona, sean econdémicas y eficientes para

el nivel de proteccidon deseado.

En general, durante la planeacion del sistema,

conviene realizar las actividades siguientes:

6.1.1 RECOPILACION DE
INFORMACION BASICA

A fin de definir los alcances y la magnitud de
un proyecto de drenaje pluvial en una locali-
dad, se debe contar con informacion consis-

tente en:
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1. Datos generales. Localizacion geografi-

ca, categoria politica, economia, vias de

comunicacion y servicios publicos

. 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 ha-
cerse levantamientos topograficos para
obtenerlos. En la practica, se recomienda
obtener:

a) Plano topografico actualizado de la
localidad a escala 1:2 000, donde se
muestren las curvas de nivel a equi-
distancias de un metro y se indique:
trazo urbano con nombre de las ca-
lles, elevaciones de terreno en los
cruceros de las calles y en los puntos
donde existe cambio de pendiente o
de direccion del eje de la calle

b) Plano topografico de la cuenca don-
de se ubica la localidad, con escala
1:5 000 y equidistancias entre cur-
vas de nivel de un metro. Es con-
veniente, indicar la hidrologia de
la zona definiendo las cuencas de
aportacion a la localidad, exteriores
a su mancha urbana; las corrientes
existentes (naturales y artificiales),
y los posibles sitios de vertido sena-
lando los niveles de agua maximo y
minimo extraordinarios, los gastos
correspondientes y el sentido del
escurrimiento

c) Plano urbano de la localidad don-
de se muestren: tipos de pavimentos
existentes, banquetas, areas verdes, y
usos del suelo, presentes y en lo posi-

ble, futuros



Ademas, es conveniente contar con:

d) Plano de la infraestructura existente
como son: el trazo de los colectores
y atarjeas, las elevaciones del terre-
no y de las plantillas de las tuberias
en los pozos de visita, asi como las
caracteristicas de las tuberias: ma-
terial, diametro, longitud y pen-
diente. 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, alcan-
tarillas y bordos

e) Plano geoldgico, indicando clasifi-

cacion y tipo del suelo, ubicacion de

sondeos y sus resultados, y profundi-
dades del manto freatico

f) Planos adicionales de instalaciones

subterraneas (agua potable, alcanta-

rillado sanitario, gas, etc.)

3. Informacion climatologica de la zona y
registros pluviométricos y pluviograficos
de las estaciones locales y aledafas a la
zona de estudio. De esta informacion de-
beran obtenerse las intensidades maxi-
mas anuales de lluvia para diferentes du-
raciones de tiempo: 5, 10, 15, 20, 30, 45,
60, 80, 100 y 120 minutos, para obtener
curvas i—d—Tr, tal como se presento en el
capitulo 3

4. En caso de existir, es util considerar la in-
formacion 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
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6.1.2 DEFINICION DE CUENCAS,
SUBCUENCAS Y
MICROCUENCAS

En los planos de la configuracion del terreno
disponibles o los elaborados por dependencias
como: el Instituto Nacional de Estadistica y
Geografia (INEGID) que cuenta con archivos en
formato vectorial como: pdf, tif, gif, shp y geop-
df en escalas 1: 20 000, 1: 50 000, 1: 250 000 y
1: 1 000 000, ademas proporciona archivos en
formato raster con extension .bil y .tiff que per-
miten procesar la informacion para identificar y
delimitar las cuencas de la zona, determinar la
superficie, asi como establecer areas de aporta-

cién a una zona determinada.

En los planos de la localidad se definira la red
de drenaje interna, considerando el funciona-
miento 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 aporta-
cion a las calles.

Esta actividad se describe en el apartado "2.3
Cuencas urbanas", donde a partir del Modelo
Digital de Elevaciones se delimita la cuenca, las
subcuencas y las microcuencas, asi como las li-
neas de corriente que representan el sistema de

drenaje natural de la comunidad.

6.1.3 REGIONALIZACION DEL
SISTEMA

Debera dividirse la localidad en atencion a la

pendiente del terreno natural en zonas de te-



rreno accidentado, de terreno de pendiente mo-
derada y en terreno plano, definiendo con ello
las zonas donde se presentan transiciones en la
pendiente del terreno y susceptibles de proble-

mas localizados para la capacidad del sistema.

6.1.4 DEFINICION DE LAS
ESTRUCTURAS DEL SISTEMA

Se definiran acorde a la red de drenaje natural
en cuanto sea posible, la red de colectores pri-
maria y secundaria, identificando los puntos de
ingreso de aguas captadas en areas exteriores a
la localidad o definiendo interceptores que per-
mitan manejar las corrientes exteriores sin in-
gresar al sistema interno. Asimismo, cuando la
configuracion del sistema lo permita, se defini-
ran lineas de alivio entre los colectores principa-
les que les permitan apoyar su funcionamiento

en condiciones extraordinarias.

6.1.5 DEFINICION DE ESTRUCTURAS
ESPECIALES

Se definiran las estructuras requeridas por el
sistema para un funcionamiento adecuado, en-

tre las que pudieran encontrarse:

« Presas rompepicos en las partes altas de
las cuencas de aportacion 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

drenaje, determinando para ello la nece-
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sidad de una estructura subsuperficial o
bien aprovechar algiin 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 posi-
bilidad de dar a cada uno de los elementos pro-
puestos, el mantenimiento adecuado.

6.1.6 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 superficia-
les hacia areas con vegetacion que determinen
un retraso del ingreso de las aguas pluviales
al sistema de recoleccidén, lo que permitira un
funcionamiento mas eficiente. Sin embargo,
estas medidas no deberan considerarse en el
dimensionamiento de los ductos, por estar su-
jetas a los cambios de uso y de manejo superfi-
cial futuros.

6.1.7 DEFINICION DEL DESALOJO
DE LAS AGUAS

Se debe procurar, 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 nimero posible, o bien, aprovechando
descargas naturales que presentan bocas esta-

bles en su conexion al mar.



6.1.8 UBICACION DE ESTRUCTURAS
DE DESCARGA

Se garantizarad que la estructuras de descarga
queden por arriba de los niveles que tomen los
cuerpos de agua receptores como rios, lagunas
o mar bajo condiciones extremas, esto es: en el
caso de rios procurar que el nivel de descarga
quede por arriba del nivel de superficie libre
del agua que alcanza éste cuando se transita el
gasto asociado a un periodo de retorno de 100
anos; en el caso de lagos o almacenamientos de-
bera localizarse por arriba del nivel del NAMO
y en el caso de que la descarga sea al mar, ésta
debera localizarse por arriba de la elevacion

maxima en pleamar.

6.2 PERIODO DE RETORNO DE
DISENO

En el diseno de diversas obras de ingenieria se
manejan una serie de términos como: periodo
de retorno (Tr), periodo de disefio, vida ttil, pe-
riodo de retorno de disefio y periodo econémico
de diseno. Todos ellos son parametros de disefio

que deben tenerse en cuenta al disenar una obra.

De acuerdo a lo expuesto en el apartado 3.2.1,
el periodo de retorno de un evento hidrologico
de magnitud dada, se define como el intervalo
promedio de tiempo dentro del cual ese even-
to puede ser igualado o excedido una vez en
promedio; se le llama periodo de retorno de di-
seno (7Tr) cuando corresponde al periodo de re-
torno del evento de diseno con el cual se dimen-

sionan las diversas estructuras de una obra.

En cambio el periodo de diseno, es el intervalo de
tiempo en el cual se espera que una obra alcance
su nivel de saturaciéon o insuficiencia; este pe-

riodo debe ser menor a la vida til de la misma.
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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 diseno de la obra.

La vida atil de una obra es el tiempo en que la
obra sirve adecuadamente a los propositos de
diseno, sin tener gastos elevados de operacion
y mantenimiento que hagan inviable su uso o
requiera ser eliminada por insuficiente. La vida
util de cada obra varia de acuerdo a diversos fac-
tores entre los que predominan: la importancia
de la obra, la duracién, 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 dltimo, el periodo econémico de disefio
es el periodo de retorno de un evento de dise-
no para el cual se tiene la mejor relacion cos-
to - beneficio. Cabe destacar que el periodo de
retorno de disefio de una obra no siempre es
el mas econdémico, 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 drenaje 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.

De analisis economicos, se ha observado que el
costo de una obra se incrementa en proporcion al
nivel de proteccion deseado hasta cierto punto, el
periodo economico de diseno, después del cual,
el costo de la obra crece demasiado sin tener me-

joras sustanciales en el nivel de proteccion.



Se acostumbra expresar el nivel de proteccion en
funcién del periodo de retorno del evento de di-
sefio de las obras o simplemente el periodo de re-
torno de diseno. El periodo econdémico de disefio
resulta dificil de determinar debido a que depen-
de de factores dificiles de cuantificar como son: el
costo de la obra; los dafios, perjuicios e inconve-
nientes que puedan tenerse al presentarse una fa-
lla, el costo de mantenimiento y particularmente,

el riesgo de pérdida de vidas humanas.

6.2.1 ASIGNACION DEL PERIODO DE
RETORNO DE DISENO

Cuando el sistema de drenaje pluvial se disena
para periodos de disenio mayores a 10 afos, las
obras resultantes son costosas, ademas el sistema
estaria funcionando la mayor parte de su vida atil

muy por debajo de su capacidad.

Por razones de economia, se ha propuesto usar
periodos de retorno de diseno desde 1 hasta 10
anos, ya que se logra un funcionamiento ade-
cuado del sistema durante lluvias ordinarias,
aunque se tengan encharcamientos e inundacio-
nes que provoquen ligeros dafos y molestias a la

poblacién durante lluvias extraordinarias.

En la Tabla 6.1 y la Tabla 6.2 se presenta la re-
comendacion para la seleccion del periodo de
retorno, en funcién del tipo de uso de suelo y
el tipo de infraestructura desarrollada. La selec-
cion final del periodo de retorno de disefio pue-
de estar influenciada por factores, tales como:

+ Rendimiento hidraulico

+ Costos de construccion y de operacion

+ Requisitos de mantenimiento

+ La necesidad de reducir el dafio poten-

cial de inundacién con base a un proceso

Tabla 6.1 Periodos de retorno para disefio de redes de drenaje pluvial (adaptado de Department of Energy and Water

Supply, 2013)

Zonas donde el uso principal es para las actividades de venta al por menor o de
negocios y donde los edificios son comUnmente construidos hasta los limites de

Centro de negocios

la propiedad, los toldos sobresalen sobre la banqueta y el paisaje es minimo o 10

inexistente. Estas areas de negocios a menudo se encuentran en las partes mas

antiguas de la ciudad o pueblo

Zonas donde los usos primarios incluyen las ventas al por menor, actividades

Areas comerciales
clubes deportivos

Las areas donde las actividades principales llevadas a cabo son la produccion, el

comerciales, hoteles etc. Pueden incluir centros para exposiciones, restaurantes, 10

Loz ImEEIrales procesamiento de productos, instalaciones de almacenamiento, etc 2
Areas urbanas que tienen mas de 20 viviendas por cada 10 000 m2 (hectéarea), como

Zonas urbanas con alta dificios de d idades habitacional burb :

densidad edificios de departamentos, unidades habitacionales y zonas suburbanas altamente 10
pobladas

Zonas urbanas de Las areas residenciales que tienen mas de 5 y hasta 20 unidades de vivienda por cada )

mediana densidad 10 000 m? (hectarea)
Areas residenciales rurales que tienen entre 2 y 5 unidades de vivienda por cada

Zonas rurales 5 . 2
10 000 m? (hectarea)

Espacios abiertos Las areas abiertas utilizadas principalmente para la recreacion, como parques, campos 1

de golf, etc
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Tabla 6.2 Periodos de retorno para disefio de redes de drenaje pluvial, parte Il (CONAGUA, 1996)

Aeropuertos y estaciones de ferrocarril y de autobuses 10
Cunetas y contracunetas en caminos y carreteras 5
Alcantarillas para paso de cauces pequefios en caminos locales que comunican poblados pequefios 10a 25
Alcantarillas para paso de cauces pequefos en caminos regionales que comunican poblados medianos 25a50
Alcantarillas para paso de cauces pequefios en caminos primarios que comunican poblados grandes 50a 100
Poblados pequefos con menos de 100 000 habitantes 2as
Poblados medianos entre 100 000 y 1 000 000 de habitantes 5a10
Poblados grandes con mas de 1 000 000 de habitantes 10a 25

de evaluacion de riesgos
-+ Seguridad
- Estética
+ Metas regionales de planificacion

+ Requisitos legales y estatutarios

Se recomienda que en el diseno de sistemas de
drenaje no se utilice un periodo de retorno por
debajo de 2 afios para las categorias de desarro-
llo residencial e industrial, o por debajo de 1 afio

para espacios abiertos, parques, etc.

Para el disefio de emisores y canales de descarga
de drenaje, cuando se tenga certeza de la cali-
dad y de las condiciones de rugosidad de la su-
perficie del canal y que ademas se cuente con
un buen mantenimiento se puede adoptar un
Tr = 50 anos. Esto puede aplicarse en canales
revestidos de concreto en zonas de facil acceso y
condiciones de suelo estables.

Para el caso de conducciones, donde es difi-
cil predecir las condiciones reales de flujo, por
ejemplo, cuando la rugosidad de la superficie es
variable o en canales no revestidos, el Tr debe
ser de 100 anos.

Al seleccionar el Tr de disefo, se debe tener en

cuenta la proyeccion de crecimiento poblacio-

nal, durante la vida atil de la obra, es decir,
el crecimiento demografico, si bien es cierto
que el drenaje pluvial no esta en funcion del
nimero de habitantes, si esta supeditado a las
caracteristicas de la cuenca y un aumento de
la poblacion implica cambios en las caracte-
risticas del escurrimiento y el no considerar
este factor, puede ocasionar fallas en el fun-

cionamiento.

6.2.1.1 Seleccion del periodo de retorno en

funcion de la evaluacion de riesgos

En algunos casos es necesario considerar un
periodo de retorno mayor a los presentados
en la Tabla 6.1 y la Tabla 6.2, cuando la ope-
racion de un elemento del sistema de drenaje
se considera critico, ya que su falla podria dar
lugar a:

«  Riesgo a la vida de los habitantes
+  Graves dafos a la infraestructura local
+ Dafos a las vias de acceso o de evacua-

cion ante un fendmeno meteorologico

En la mayoria de los casos, estos riesgos de se-
guridad estaran asociados con las siguientes
condiciones:



«  Desalojo de agua pluvial por un puen-
te, sifon invertido o descargas a altas
velocidades

« Falla estructural de carreteras, vias de
ferrocarril, terraplenes o la falla de una

presa

En estos casos, el disefio y la seleccion del perio-
do de retorno se deben basar en procedimientos
similares a los utilizados para el analisis de falla

de una presa.

Al evaluar los efectos potenciales de un escurri-
miento con periodo de retorno mayor a los indica-
dos en la Tabla 6.1 y Tabla 6.2, se debe considerar

cuando menos lo siguiente:

+  Inundaciones provocadas por el exceso de
agua

«  Efectos adversos en comunidades y cuen-
cas vecinas

«  Potencial de dafios a la propiedad irrepa-
rable (por ejemplo, dafios a sitios histori-
cos 0 erosion severa que amenaza la in-
tegridad estructural de las edificaciones)

6.2.1.2 Periodo de retorno para proteccion de
infraestructura comunitaria esencial

La Tabla 6.3 presenta periodos de retorno especi-
ficos para disenar sistemas de drenaje que sirvan
como proteccion para instalaciones estratégicas

como: hospitales, estaciones de bomberos, protec-

cion civil, policia y toda instalacion que se consi-
dere como prioritaria ante la ocurrencia de un si-

niestro (albergues).

6.2.2 PERIODOS DE RETORNO DE
DISENO EN SUBCUENCAS

La asignacion del periodo de retorno de un
evento de disefo, cuando una estructura hi-
draulica opera en combinacién con otras de
aguas arriba en la misma cuenca; o bien, esta
estructura intercepta a diversas corrientes, re-
quiere en ocasiones de un analisis que permita
tomar en cuenta la combinacion de la inciden-

cia de los eventos de disefio.

Los eventos extremos dentro de cada subcuen-
ca, dependiendo del tamafio de ésta, pueden
ser dependientes o independientes entre si,
y no se puede seleccionar un periodo de re-
torno comun sin analizar cual seria la proba-
bilidad de ello, ni tampoco se pueden asig-
nar periodos de retorno para cada una de las
corrientes, sin haber estudiado el comporta-

miento de éstas.

Con el fin de acotar el problema, se requie-
re hacer un analisis de periodos de retorno de
un evento en una cuenca, siempre y cuando
en el evento de disefo no esté involucrada la
precipitacion maxima probable (profundidad
de precipitacidn estimada analiticamente para

Tabla 6.3 Periodos de retorno para proteccion de infraestructura comunitaria esencial

Hospitales, servicios de emergencia, centros de mando, proteccion civil 500

Albergues, policia, museos, bibliotecas, las instalaciones de almacenamiento para los registros de valor
histéricos o culturales, casas hogar, infraestructura de servicios publicos 200

Vias de acceso
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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 ocu-
rrencia simultanea de dos eventos maximos (co-
rrientes), definida como el producto de las pro-
babilidades individuales; se utiliza la siguiente
expresion (Pérez et al., 2000)

P(X.nX.) =PX)P(X,) Ecuacién 6.1

donde:
P(X.nX:) = Eslallamada probabilidad
de interseccion y se lee la

probabilidad de X, y X,

Si dos eventos son independientes y mutuamen-

te excluyentes, entonces:

P(X1UX») =P(X:) +P(X») Ecuacién 6.2

donde:

P(X,UX: = Eslallamada union de
probabilidades y se lee la

probabilidad de X| y X,

O bien, el periodo de retorno a través de las
funciones de distribucion de probabilidad acu-
mulada de gastos y volimenes, se expresa de la
siguiente manera (Goel et al., 1998):

T, = L
1 _FQ(Q) _FU(V) +qu(Q7V)

Ecuacion 6.3

donde:

Fq(Q), F(v) = Sonlasdistribuciones

marginales de las variables
aleatorias

Fq,ﬂ(Q,V) = Funcién de distribucion
conjunta bivariada
T =  Esel periodo de retorno

qu
conjunto entre el gasto

pico y voliumenes de
escurrimiento

6.2.3 PERIODO ECONOMICO DE
DISENO

Es el periodo de retorno de un evento para el cual
se tiene la relacion costo beneficio mas favora-
ble. Las condiciones y caracteristicas para elegir
un disefio u otro se debe basar en un analisis de
costo-beneficio, donde se comparen los costos de
construccion contra los costos que provoca el fallo

de la red de drenaje.

En el disefio de una red de drenaje se debe plan-
tear, cual es el costo de construccion de la infraes-
tructura necesaria para el correcto funcionamien-
to, evaluado para una serie de lluvias de proyecto
con diferentes periodos de retorno. Como resulta-
do, se obtiene una curva de costos creciente con
respecto al periodo de retorno.

Esta informacion se debe comparar con la referen-
te a los costos de los danos provocados por la falta
de capacidad de la red durante su vida util. Para
ello se evaltan los dafos causados por las posibles
lluvias de mayor magnitud (mayor periodo de re-
torno) a la de diseno de la red. Cabe destacar aqui,
que es complicado evaluar los dafos, igual que la
estimacion de los posibles sucesos de lluvia que
puedan provocar inundaciones a lo largo de la vida
util. Estos dafios aumentan cuanto menor es el pe-
riodo de retorno de disefo de la red y disminuyen
al incrementar el periodo de retorno de las lluvias
empleadas para el diseno de la red de drenaje. Se
trata, por tanto, de una curva decreciente, observe
la Tlustracion 6.1.



llustracién 6.1 Analisis costo-beneficio para el disefio de
una red de drenaje
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Costo por dafos
ocurridos durante
la vida Gtil
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Periodo de retorno

Tiempo |6ptimo

El costo total de la infraestructura durante su
vida til es la suma de los costos de construc-
cion y de los danos durante ese tiempo (podrian
también incluirse los costos de mantenimiento y
explotacién). La suma de estos dos componentes
da como resultado una curva cuyo minimo se-
nala el periodo de retorno mas econémico para

el diseno de la red de drenaje.

Aunque un analisis costo-beneficio es un proce-
dimiento solido y congruente para el problema
de decision del nivel de riesgo, no se utiliza de
manera habitual por los inconvenientes que pre-
senta la evaluacion de los dafos y porque el uso
de lluvias de proyecto de periodos de retorno Tr
para el diseno de las redes, no garantiza proba-
bilidades de inundacién de T afos, siendo ese
un planteamiento determinista de la respuesta

del sistema.
Por un lado, se esta avanzando en el estudio de

los costos asociados a los dafios y existen proyec-
tos de investigacion en algunos paises en la li-
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nea de permitir su utilizacion con bases de datos
mas ajustadas y fiables. Aun asi, no es facil ser
objetivos al cuantificar los danos, pues aunque
algunas valoraciones por parte de compafias de
seguros o de servicios publicos sea una informa-
cion muy precisa, los dafios de caracter local o
individual, derivados de los problemas en la vida
cotidiana por falta de movilidad, accesos y tiem-

po perdido, son muy subjetivos.

6.3 TRAZO DE LA RED DE
DRENAJE PLUVIAL

El trazo de una red de drenaje debe tender a ser
una réplica subterranea del drenaje superficial
natural. El escurrimiento debe ser por gravedad,
excepto en aquellas zonas donde por cuestiones

topograficas sea inevitable el bombeo.

El trazo de una red de drenaje se inicia con la
definicion 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.

6.3.1 CONFIGURACIONES DE UN
SISTEMA DE DRENAJE

Se denomina configuracion de un sistema de
drenaje al trazo definido para los colectores y
emisores de la red, el cual depende, principal-
mente, 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 disposicion final del
agua.

Los modelos de configuracion de colectores y
emisores mas usuales se pueden agrupar en los

tipos siguientes:



a)

Modelo perpendicular. Se utiliza en co-
munidades que se ubican a lo largo de
una corriente, con el terreno inclinado
hacia ella, por lo que las tuberias se colo-
can perpendicularmente a la corriente y
descargan a colectores o a la corriente.
Este modelo se utiliza para buscar la
trayectoria mas corta hacia los cana-
les superficiales existentes o hacia los
colectores (Ilustracion 6.2)

b) Modelo radial. En este modelo la pen-

o))

diente 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 (Tlustracion 6.3)

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 des-

llustracién 6.2 Esquema perpendicular

cargan a un interceptor o emisor que
lleva el agua al sitio de vertido (Ilustra-
cion 6.4)

d) Modelo en abanico. Cuando la locali-
dad 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 (Ilustracion 6.5)

6.3.2 CONFIGURACIONES DE LA
RED DE ATARJEAS

La red de atarjeas tiene por objeto recolectar
y conducir las aguas pluviales captadas en las
bocas de tormenta distribuidas 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.

Cabeza de atarjea

1254

Emisor

Simbolo

Colector
Subcolector
e EMisOr

_—__ Curvas de nivel
—— Cabeza de atarjea
O Pozos de visita
Red de atarjeas
Traza urbana
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llustracién 6.3 Esquema radial

Simbolo

Colector
Subcolector
e E Misor

——__/ Curvas de nivel
—— Cabeza de atarjea
O Pozos de visita
Red de atarjeas
Traza urbana

Cabeza de atarjea

Una vez elegido el modelo de configuracion de
colectores y emisores que se considere mas ade-
cuado 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 mencio-

nar 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 nimero de
cabezas de atarjea y permitir un mayor

desarrollo de las atarjeas, incrementan-
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b)

do el nimero de descargas para facilitar
que los conductos adquieran un régimen
hidraulico establecido, logrando con
ello aprovechar eficientemente la ca-
pacidad de los conductos. Sin embargo,
se tiene la desventaja que para su utili-
zacion el trazo requiere que el terreno
tenga pendientes suaves y uniformes
(Tlustracion 6.6)

Trazo en peine. Es el trazo que se forma
cuando existen varias atarjeas con ten-
dencia al paralelismo. Empieza la capta-
cion con una cabeza de atarjea, la cual
descarga su contenido en una atarjea



llustracién 6.4 Esquema de interceptores

/

Simbolo

Colector
———— Subcolector
e EMiSOr
_—__Curvas de nivel
—— Cabeza de atarjea
O Pozos de visita
Red de atarjeas
Traza urbana

llustracién 6.5 Esquema en abanico

Cabeza de atarjea
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Simbolo

Colector
Subcolector
e EMisor

_—__ Curvas de nivel
—— Cabezade atarjea
O Pozos de visita
Hed de atarjeas
Hraza urbana
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llustracién 6.6 Trazo de la red de atarjeas en bayoneta

Pozo de visitavE

AAtarjeas
Sl Sl

-

Cabeza de atarjea

] ] /‘)l @: @

Q \\ \\ \\ \\
= “/ Subcolector

Q. Q. \Y Q. Q.

S S S Q

\\ N\ N\ N\ N\

J N N ) ) N
& Emisor

\

Colect

perpendicular comtin de mayor didme-
tro a ellas, misma que a su vez descarga
a otra atarjea o colector de mayor diame-
tro (Tlustracion 6.7).

Las ventajas de este sistema consisten en
garantizar la aportacion rapida y directa

del agua pluvial de la cabeza de atarjea a

llustracién 6.7 Trazo de una red de atarjeas en peine

la tuberia comtn de cada peine y de éstas a
los colectores, propiciando que se presente
rapidamente un régimen hidraulico esta-
blecido; ademas, se tiene una amplia gama
de valores para las pendientes de las atar-
jeas, lo cual resulta til en el disefio cuan-

do la topografia es practicamente plana.

Cabeza de atarjea Atarjeas .
Pozo de visita

S & = & & Xﬂ

0 AN\ AN\ A\ A
E{ = = — — Q>/ Subcolector
S = = = = P
S = > > = P
C/ -[ -[ Emisor

. \ \ \~

Colector
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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 descar-
gar a un conducto mayor, en la mayoria
de los casos aquéllas trabajan por aba-
jo 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 co-
mun de diametro mayor, por lo que se
requiere de gran cantidad de pozos con
caida adosada para cada una de estas
atarjeas, incrementando los costos de
construccion

¢ Trazo combinado. Se emplea de acuerdo
a la topografia que se presente en el area

llustracién 6.8 Trazo combinado de la red de atarjeas

de proyecto teniendo como objetivo el
reducir los costos de construccion (Ilus-
tracion 6.8)

Ejemplo 6.1

Retomando la informacion del Ejemplo 2.3 y
considerando las recomendaciones presenta-
das, se procede a proponer la configuracion de
la red de drenaje pluvial, tratando de seguir las

lineas de corriente en la zona.

Como puede observarse en la Ilustracion 6.9,
para la zona en estudio, se pueden establecer
dos colectores, el primero, recogera el flujo de
la zona noroeste de la region y el segundo re-
cogera el flujo de la parte sureste; estos se jun-
taran, en el punto mas bajo y a través de un
emisor que descargara al afluente natural de

la cuenca.

Atarjeas Cabeza de atarjea
L1
S > Sl N
= Q/ Subcolector
Q Q 1 1
N \ P T N
Q Q 1 Q
N N DA N N
Emisor
@ NN N\ N\
Pozo de visita Colector




llustracién 6.9 Lineas de corriente para el ejemplo
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Simbolo

—>» Lineas de corriente

—>» Colector

[ Planimetria
Estos colectores seran alimentados por una red En el caso de la red de atarjeas, se propone un
de atarjeas que también sigue el perfil natural arreglo de tipo peine, dadas las caracteristicas es-
del terreno. De acuerdo con las caracteristicas pecificas del sitio, sin embargo este arreglo esta
del sitio, se propone un arreglo de interceptores sujeto al analisis hidraulico, vea la Tlustracion

el cual se presenta en la Ilustracion 6.10. 6.11.
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llustracién 6.10 Propuesta de trazo de la red de drenaje pluvial

mrl i0/d€¢/descarga

Simbolo

Red de atarjeas
Planimetria
Subcolector
Colector

Emisor

Pozos de visita
Curvas de nivel
Cabeza de atarjea

O 1D

6.4 DISENO Y
FUNCIONAMIENTO
HIDRAULICO

El diseno de una red de drenaje, sera tal que los

costos de construccion no sean tan elevados v,

287

por otra parte, se buscara que la red sea funcio-

nal en cuanto a su operacién y mantenimiento.

Conviene que antes de abordar el procedimien-
to de diseno de una red de drenaje, se revisen las

siguientes recomendaciones practicas para lograr



llustracién 6.11 Ubicacion de pozos de visita propuestos para la red de atarjea

1366.93

O

1365.06

Simbolo

Red de atarjeas
1 Planimetria

o Pozos de visita
—— Cabeza de atarjea

1348.98

1349.19

un disefo economico y eficiente. En general, pue-
de afirmarse que una red de drenaje ha sido bien
disenada cuando:

1. Se han trazado atarjeas, colectores y emi-

sores reduciendo las distancias de reco-

rrido hacia los sitios de vertido
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2. Existe el menor nimero posible de des-
cargas por bombeo, tratando de que
el sistema trabaje exclusivamente por
gravedad

3. Las pendientes de las tuberias le confieren
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 erosion en las paredes de los
conductos

4. Se prevén volimenes de excavacion re-
ducidos, procurando dar a las tuberias la
profundidad minima indispensable para
resistir cargas vivas y evitar rupturas

5. Es sencillo inspeccionar y dar un manteni-

miento adecuado a la red de tuberias

Las caracteristicas anteriores permiten un disefio
econdmico y funcional de la red en aspectos rela-
cionados con su construccion y operacion. A con-

tinuacion se precisan los lineamientos de diseno.

6.4.1 DIMENSIONES MINIMAS EN EL
DISENO DE LAS
CONDUCCIONES EN EL
DRENAJE PLUVIAL URBANO

6.4.1.1 Diametros minimos de tuberia

El diametro minimo que se recomienda para atar-
jeas en un sistema de drenaje pluvial es de 30 cm,

Tabla 6.4 Secciones hidraulicas éptimas para canales

con esto se evitan frecuentes obstrucciones en las
tuberias y se abaten los costos de conservacion y

operacion del sistema.

6.4.1.2 Dimensiones optimas de canales

Se sabe que la conductividad de una seccion de
canal se incrementa con el aumento en el ra-
dio hidraulico o la disminucion en el perimetro
mojado. Desde un punto de vista hidraulico,
por consiguiente, la seccion de canal que tenga
el menor perimetro mojado para un area deter-
minada tiene la maxima conductividad; tal sec-

cion se conoce como seccidon hidraulica 6ptima.

Dentro de todas las secciones el semicirculo tie-
ne el menor perimetro mojado para una cierta
area; por consiguiente es la forma de la seccion
que hidraulicamente es mas eficiente. Los ele-
mentos geomeétricos para seis secciones hidrau-
licas 6ptimas se muestran en la Tabla 6.4, pero
no siempre estas secciones son practicas, debi-
do a que son dificiles de construir con los mate-

riales mas usuales.

Trapecio, 4 3
medio /3y 2/3y §\/§y Sy 7yz.s
hexagono.
Rectangulo, 2
medio 2y 4y 2% y %%
cuadrado.
Triangulo, ﬁ
medio 2 - 1 N4 95
cuadrado. y 22y 2y 7Y 2y
Semicirculo.
Y Ty 2y Ty T

Pardbola 4 g . g

32y 32y 2/2y 3y 9V3y”
T= 2/§y 3 3 3 9
cotenata 130586y 29836y 046784y 1917532y 1072795y g 19093,



Desde un punto de vista practico, notese que
la seccion hidraulica 6ptima es la seccién que
da el area minima para un caudal determi-
nado pero no necesariamente la minima ex-
cavacion. La seccion con minima excavacion
ocurre solo si el nivel del agua llega hasta el
tope de los hombros. En los casos en que la
superficie del agua se encuentra por debajo del
tope de la bancas, como ocurre a menudo, los
canales mas angostos que aquellos con la sec-
cion hidraulica optima daran una excavaciéon
minima. Si la superficie del agua fluye por en-
cima de las bancas y éstas coinciden con el ni-
vel del terreno, canales mas anchos daran una

excavacion minima.

Ejemplo 6.2

Un canal de seccién rectangular debe conducir
5 m3/s con velocidad de 2.3 m/s. Calcular las
dimensiones de la seccion hidraulica 6ptima y
la pendiente necesaria si se reviste de concreto
(n=0.015 tomado de la Tabla 4.6).

La seccion rectangular 6ptima, es la de an-
cho igual al doble del tirante. Sus elementos

geométricos son (Tabla 6.4):

A=by =2y’
P=b+2y=4y
R=10.5y

el area necesaria debe ser:

_ 5m’/s

=2.17m’
2.3m/s 7m

Por lo tanto:
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2y* =217

y=1.04m

b=2(1.04) = 2.09m
P=4(1.04m) = 4.1Tm
R=10.5(1.04m) = 0.52m

de la Ecuacion 4.23 (Manning), con n=0.015 se

obtiene:

= 2.3(0.015) \?
(0.52)%*

S =0.0028

6.4.2 VELOCIDADES PERMISIBLES DE
ESCURRIMIENTO EN
COLECTORES Y EMISORES

6.4.2.1 Velocidades limite

Con las velocidades limite del escurrimiento, por
una parte se evita la sedimentacion y azolvamien-
to 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 y 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 de-
pendiendo de la resistencia del material de la tu-
beria (Tabla 6.5 y Tabla 6.6).

En casos excepcionales, en tramos aislados de tu-
beria, podrian aceptarse velocidades de hasta 8
m/s, siempre que estén previstas en el proyecto,
mediante un estudio del funcionamiento hidrau-
lico y de la resistencia del material de las paredes
del conducto.



Tabla 6.5 Velocidad maxima permisible

Concreto simple hasta 45 cm de diametro

Concreto reforzado de 61 cm de diametro o mayores

Fibrocemento
Policloruro de vinilo (PVC)

Polietileno de alta densidad

3.0
3.5
5.0
5.0
5.0

Tabla 6.6 Velocidad (m/s) en funcion del tirante (m), para canales de lecho y paredes fijos o recubiertos, segiin Mostkow, 1956

Césped recién crecido en area plana

Cubierta de ramaje verde con buen

o Lo 2 1.8
crecimiento y distribucion
Conglomerado, marga, esquisto
arcilloso y pizarras 2.1
Caliza porosa, conglomerado duro, 25
caliza arenosa, caliza dolomitica :
Arenisca dolomitica dura, arenisa 37

silicea

Méarmol, granito, sienita (resistencia
ala compresiénde 156.91 a2 196.13 16
MPa).

Porfirita, andesita, diabasa, basalto,
cuarzita (resistencia temporal a la 21
compresién de 156.91 a 196.13 MPa)

Recubrimiento de madera con
acabado duro 6

Recubrimiento sencillo de piedra de
tamafio

15cm 2.5
20cm 2.9
Recubrimiento con gaviones 49
Mamposteria con mortero de

cemento:

Ladrillo normal ( resistencia 1.57 a

3.14 MPa) 1.6
Ladrillo con refuerzo de acero 46
(resistencia 11.77 MPa) ’
Ladrillo refractario (Klinker) 71
(resistencia 24.5 a 29.42 MPa) :
Piedra de poca resistencia 2.9
Piedra de media resistencia 5.8

2.2

2.5

4.5

20

25

7.5

3.0
3.5

5.0

2.0

55

8.5

35
7.0

2.5

29

3.4

52

23

25

8.5

35
4.0

57

2.3

6.3

9.8

4.0
8.1

2.7

31

3.7

5.6

25

25

9.0

3.8
4.3

6.2

2.5

6.9

4.4
8.7
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2.7

3.2

3.8

5.8

25

25

9.3

3.9
4.4

6.6

2.5

7.0

11.5

4.5
8.8

Para pasto-alfombra multiplicar por 2.2 los
valores para cada tirante.

Debe considerarse la solidez de la sujecién
y su colocacion.

Multiplicar por 0.47 para suelos blandos,
por 1.43 para suelos duros, y por 2.0 para
suelos muy duros.

Sila superficie de la roca es lisa, multiplicar
por 1.67 los valores para cada tirante.

Sila superficie de la roca es lisa, multiplicar
por 1.57 los valores para cada tirante.

Para cada roca con superficie lisa, 25
m/s es permisible con cualquier tirante.
En caso de estar agrietada o disgregada
por intemperismo, los valores permisibles
deben disminuir.

Si esta bien terminado, multiplicar por 2.

Si el recubrimiento es de dos capas,
multiplicar por 1.25.

La posibilidad de desgaste de las mallas y
su corrosién debe tomarse en cuenta.

En el caso de buenas condiciones de
acabado superficial y reforzamiento en
juntas, multiplicar los valores por 1.8.



Tabla 6.6 Velocidad (m/s) en funcion del tirante (m), para canales de lecho y paredes fijos o recubiertos, segiin Mostkow,

1956 (continuacion)

Concreto simple y reforzado, de
acabado irregular. Resistencia de
probeta cubica a los 28 dias, en MPa

20.59 75 90 100
16.67 6.6 80 92
12.75 58 70 81
10.79 50 60 69
8.83 42 50 57

En el caso de acabado cuidadoso con juntas
rebajadas y pulidas, se admite hasta 25
m/s, pero si el agua transporta material
grueso y el acabado es regular, se admiten

11.0 119 valores entre 12 y 20 m/s.
10.0 10.6
8.7 9.2
7.5 8.0
6.2 6.6

Los valores de la resistencia en Mega pascales (MPa) multiplican por 10.1972 para convertirlos a kgf/cm?

6.4.2.2 Seleccion de materiales para las
tuberias y/o conductos

La seleccion del material de la tuberia debera ba-
sarse en las especificaciones propias del material
y las recomendaciones de codigos aplicables, es-
tandares y dimensionales. El ingeniero proyectis-
ta debera considerar también los requerimientos
de servicio y ciertos parametros como: resisten-
cia mecanica, resistencia a la corrosion, facilidad
de instalacion, costo de suministro e instalacion,
costo de operacion, mantenimiento y vida util de
la tuberia. Asimismo debera tomarse en cuenta
la capacidad hidraulica de la conduccion. En la
Tabla 6.7 y Tabla 6.8 se presentan las ventajas y
desventajas de la tuberia de PVC; en la Tabla 6.9,
Tabla 6.10 y Tabla 6.11 se presentan las ventajas y
desventajas de las tuberias de PEAD, acero y con-
creto, respectivamente; en la Tabla 6.12 se tienen
las normas para tuberias de drenaje sanitario y

pluvial.

Las tuberias para drenaje pluvial no siempre son
del mismo tipo, las cuales se agrupan por el ma-
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terial usado en su fabricacion y los tipos de union.
Las tuberias de drenaje deben contar con las si-

guientes caracteristicas:

«  Hermeticidad

+ Resistencia mecanica y a la corrosion

+ Facilidad de mantenimiento y reparaciéon
+  Durabilidad

+  Capacidad de conduccion

+ Facilidad de manejo y colocacion

6.4.2.3 Pendientes de diseno

Como se ha mencionado de manera pre-
via la pendiente de los conductos con flujo a
superficie libre deben ser lo mas semejante posi-
ble a las del terreno natural, con objeto de tener
excavaciones minimas, pero tomando en cuenta
lo siguiente:

Pendientes minimas

Casos normales. Son aquellos cuando se dispo-
ne del desnivel topografico necesario. Se acepta



Tabla 6.7 Tuberias de PVC y PVC estructurado (sistema métrico e inglés)

Hermeticidad Fragilidad

Ligereza Baja resistencia mecanica

Durabilidad Susceptible al ataque de roedores

Resistencia a la corrosion Baja resistencia al intemperismo. La exposicién prolongada de la tuberia

a los rayos solares reduce su resistencia mecanica

Capacidad de conduccién

Tabla 6.8 Tuberia de PVC estructurado anularmente (sistema métrico)

Hermeticidad Baja resistencia al intemperismo. La exposicion prolongada de

) . s la tuberfa a los rayos solares reduce su resistencia mecénica
Ligereza y facilidad de colocacion

Durabilidad

Resistencia a la corrosion

Capacidad de conduccién

Compatibilidad con conexiones en sistema métrico

Resina 100 por ciento virgen

Tabla 6.9 Tuberia de PEAD (Polietileno Corrugado de Alta Densidad, tuberia hidraulica)

Poco mantenimiento Mayor costo a partir de ciertos diametros

Hermeticidad Mayor costo en las piezas especiales

Resistencia a la corrosion Requiere de equipo especial y costoso para la termofusion
Compatibilidad de conexiones a través de adaptadores Requiere de personal calificado para su colocacion

con PVC, acero y hierro fundido (termofusién)

Ligereza y facilidad de colocacion La presién de trabajo puede alterarse al variar la temperatura

. . ., exterior o interior
Uniones termo fusionadas o electrofusiéon

Resistencia quimica
Durabilidad

Tabla 6.10 Tuberia de acero

Hermeticidad Presenta corrosion, requiere proteccion

Resiste altas presiones internas Mayor costo que tuberfas de otro material
Resistencia a la tension Mayor costo de colocacion

Compatibilidad de conexion a través de adaptadores con Requiere de recubrimiento interior y exterior de vida
PVC PEAD vy hierro fundido limitada, para tuberias no galvanizadas

Facil adaptacién a cualquier tipo de montaje No soporta cargas externas ni vacios parciales

Menor costo que la tuberia de hierro fundido
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Tabla 6.11 Tuberia de concreto

Recubrimiento interno opcional, para ambientes altamente  Requieren cuidados adicionales durante su transporte e

Corrosivos instalacién.
Para conduccion en tuberias cilindricas o cuadradas Menos eficiencia hidraulica

No genera residuos toxicos ni contaminantes -

Bajo coeficiente de rugosidad -

Tabla 6.12 Normas para tuberias de drenaje sanitario y pluvial

PVC serie inglesa (conexiones) Conexiones de plastico ASTM D 3034

Concreto simple junta hermética. Tubos de concreto simple con junta hermética.  NMX-C401-ONNCCE-2011

PEAD Polietileno de Alta Densidad Tubos de Polietileno de Alta Densidad para NMX-E-241-CNCP-2013

Corrugado. sistemas de drenaje NOM-001-CONAGUA-2011

NMX-E-018-CNCP-2012
NMX-E-216-SCFI-1994
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como pendiente minima en los conductos a flujo
a superficie libre, la que produce una velocidad de

90 cm/s a capacidad maxima sin entrar en carga.

Casos excepcionales. Se consideran aquellas pen-
dientes cuando debido a un desnivel pequefo,
con el objeto de evitar la construcciéon de una
planta de bombeo, es preciso sacrificar la eficien-
cia de la atarjea. Se acepta como pendiente mi-
nima aquella que produce una velocidad de 60
cm/s, con un tirante igual o mayor de 3.00 cm.

Pendientes maximas

Son aquellas pendientes que producen velocida-
des maximas de 3 a 5 m/s, trabajando normal-
mente. El Instituto de Ingenieria de la UNAM
ha efectuado estudios sobre el uso de tuberias
de concreto reforzado, cuando la topografia es
abrupta, concluyendo que en casos excepcio-
nales, para este material la velocidad maxima
puede ser de hasta 8 m/s.

Tabla 6.13 Ancho de zanja

6.4.2.4 Zanjas para la instalacion de
tuberias

La instalacion de la tuberia puede ser superfi-
cial, enterrada o una combinacion de ambas,
dependiendo de la topografia, material de la
tuberia y caracteristicas del terreno.

Las tuberias para drenaje pluvial se instalan ente-
rradas. Para obtener la maxima proteccion de las
tuberias se recomienda que se coloquen en zanjas,
de acuerdo con lo senalado en las especificaciones
de construccion del fabricante o de acuerdo con lo

que se menciona en los parrafos siguientes.
Anchos de zanjas

En la Tabla 6.13 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

30
38
45
61
75
90
107
122
152
183
213
244
275
305
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85
100
110
130
150
170
195
215
250
285
320
355
395
425



para evitar el empleo del ademe, si fuera el caso, el
ancho debe ser igual al especificado mas el ancho

que ocupe el ademe.

Profundidad de zanjas

La profundidad de las excavaciones de la zanja
para las tuberias queda definida por los factores
siguientes:

+  Profundidad minima o colchon minimo.
Depende de la resistencia de la tuberia a
las cargas exteriores

+ Topografia y trazo. Influyen en la profun-
didad maxima que se le da a la tuberia

+  Velocidades maximas y minimas. Relacio-
nadas con las pendientes de proyecto

- Existencia de conductos de otros servicios

« Economia en las excavaciones

Profundidad minima

La profundidad minima la determina el colchon
minimo necesario para la tuberia, con el fin de
evitar su ruptura; los factores principales que in-
tervienen para modificar la profundidad minima
son: el tipo de tuberia a utilizar, el material de re-
lleno de la zona, asi como las cargas vivas y muer-

tas que puedan presentarse.

Esta modificacion se debe a los efectos de las car-
gas muertas (peso del material de relleno de la
zanja) y vivas (cargas debidas al efecto del paso
vehicular), revisandose que no se supere el valor

Tabla 6.14 Colchén minimo para tuberias

maximo permisible de las deflexiones de la tube-
ria. Ya que el material puede ser susceptible a la

fractura.

El analisis de la carga muerta que actta sobre la
tuberia se puede llevar a cabo con los estudios de
Marston, 1930, donde calcula las acciones provo-
cadas por el relleno y Spangler, 1941 que determi-
na la deflexion en tuberias por efecto del relleno y

la carga viva.

En la practica, se recomiendan los valores siguien-
tes para establecer el colchon minimo, ver la Tabla
6.14.

Los colchones minimos indicados anteriormen-
te podran modificarse en casos especiales previo
analisis particular del tipo de tuberia y justifican-
dolo con las especificaciones del fabricante.

Profundidad maxima

La profundidad es funcion de la topografia del
lugar, evitando excavar demasiado. Si el terreno
tiene pendientes fuertes, se debe hacer un estudio
comparativo entre el costo de excavacion contra el

costo de pozos de visita.

Plantilla o cama

Con el fin de asegurar las condiciones de estabili-
dad y firmeza de la tuberia, es necesaria la cons-
truccion de un encamado en toda su longitud.
Deberan excavarse cuidadosamente las cavidades

Tuberfas con didmetro hasta 45 cm
Mayores de 45 cmy hasta 122 cm
Mayores de 122 cmy hasta 183 cm

Mayores de 183 cm
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0.90
1.00
1.30

1.50



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.

De preferencia el espesor de la plantilla o cama
sera de 10 cm, pero como minimo 5 cm sobre el

eje vertical de la tuberia.

6.4.3 DISENO DE LA RED DE
ATARJEAS

Una vez definida la zona de estudio, se pro-
cedera a dividir en areas de aportaciéon don-
de se encontrara la red de atarjeas, la que
debera reconocer el subcolector que se lo-
calizara en la parte baja de dichas areas.
Los subcolectores aportaran el caudal que se
conduce a los colectores y éstos finalmente al
emisor que descargara el gasto en el sitio de
vertido; el sistema de drenaje pluvial se puede

dividir para su disefio en:

« Red de atarjeas (red secundaria)
«  Colectores (red primaria)

«  Emisores (sistema de desagiie)

A continuacién se describe el procedimiento

que se recomienda para este tipo de proyectos:

1. Determinar el periodo de retorno uti-
lizando el procedimiento descrito en el
apartado 6.2

2. Determinar los gastos correspondientes
considerando la microcuenca de aporte
y su respectivo hidrograma, tal como se
present6 en el apartado 2.5.4

3. Definir la profundidad de los pozos de
visita y de tuberias, asi como el diametro
inicial y su pendiente
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4. Transitar los hidrogramas por la red en
estudio

5. Evaluar velocidades maximas y mini-
mas, asi como tirantes en las tuberias

6. Ajustar en funcion de los resultados los
diametros y pendientes para cada tra-
mo, asi como la profundidad y el tipo de

pozo

Una vez definidos estos elementos, es posible se-
guir con la caracterizacion de bocas de tormenta,
colectores, emisores y en su caso, las estructuras

especiales.

Ejemplo 6.3

Para la red de atarjeas de la Ilustracion 6.11, se
propone, para el calculo inicial, los siguientes pa-

rametros:

1. Poblacion de proyecto: 850 000 hab.
2. Tuberias

- D=0.30m
- PVC, n= 0.009 (de acuerdo con la Ta-
bla 4.6)

3. Velocidad minima = 0.60 m/s

5.0 m/s (Tabla
6.5) (tal como se establecio en el apar-
tado 6.4.2.1)

4. Velocidad maxima =

Solucion:

1. De acuerdo al tipo de poblacion existen-
te y el nimero de viviendas, asi como la
proyeccion se determina que el periodo
de retorno de disefo (inicial) es de 10
anos, vea la Tabla 6.2

2. Por tanto, se establece como hietogra-
ma inicial de diseno, el calculado en el
apartado 3.4.7 y que se presenta en la

Ilustracion 6.12



llustracién 6.12 Hietograma de disefio para Tr=10 afios y duracién de 60 minutos
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3. De acuerdo a lo definido en el apartado crocuenca se asignan a cada pozo de visita

1.4.3, se colocan pozos de visita en base
ala Tabla 1.2, una profundidad minima
de 1 metro (de la superficie de terreno a
la rasante de la tuberia). La separacion
maxima entre pozos de visita, debe ser
la adecuada para facilitar las operacio-
nes de inspeccion y limpieza, asi como
asegurar la seguridad del personal de
operacion.

En el apartado 2.3, se definieron las micro-
cuencas para cada linea de corriente, aho-
ra, con la ubicacion de los pozos de visita es
conveniente definir una microcuenca para
cada uno de ellos, asi se tiene la certeza de
cuanto gasto asignar a cada elemento y por
consiguiente a cada tuberia.

Cabe hacer mencion que los pozos de vi-
sita no son captaciones, son elementos de
conexion, sin embargo, para el analisis

hidraulico inicial los gastos por cada mi-
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En el apartado 6.6, se presenta la forma
de asignar el gasto y disenar las bocas de
tormenta

Como se mostro en el apartado 2.5.4, el
hietograma de disefio se convierte en un
hidrograma, ya sea por medio de la aplica-
cion de la Ecuacion 2.16, o a través de un
programa de computo

. Para efectos de disefo, este gasto se con-

centra en cada pozo de visita y se evalia
la velocidad y el tirante en cada tramo de
tuberia.

De forma manual esto se haria aplicando
la ecuacion de la energia entre cada pozo
de visita y considerando el procedimiento
de disefio para flujo gradualmente variado
y espacialmente variado (apartado 4.3).
Sin embargo, las herramientas de computo
disponibles en la actualidad permiten rea-

lizar este proceso de forma mas rapida



5. En funcion de los resultados se deben ajus-
tar los didmetros y pendientes para cada
tramo, asi como la profundidad vy el tipo
de pozo

La Tustracion 6.13 muestra el arreglo de pozos
de visita y tuberias en un software de simulacion
en estado permanente. Bajo este esquema, el pro-
grama de computo realiza una simulacion, consi-
derando el valor de la precipitacion calculado en
el apartado 3.5.4.

Sin embargo, considerar la variacion de la preci-
pitacion a lo largo del tiempo es importante para
realizar un adecuado disefio de la red de drenaje,
por lo que se recomienda utilizar un modelo de
simulacion para flujo no permanente que consi-

dere esta variacion.

Con el apoyo de un modelo de simulacion como
el SWMM ©5.1 es posible realizar dicho anali-
sis. Para esto se requiere determinar las areas
de aportaciéon o microcuencas para cada pozo
de visita (ver Ilustracion 6.14). Para la simual-
cion del modelo inicial (Ilustraciéon 6.15) es
necesario contar con datos de lluvia es decir el
hietograma, en el ejemplo se considera un hie-
tograma para un Tr de 10 afos y duracion de 60
minutos tal como se muestra en la Ilustracion
6.12 y en el Ejemplo 3.15 se explica como se

calcula este hietograma.

Se toman en cuenta los diametros y pen-
dientes propuestas inicialmente con ayu-
da de un software especializado; se reali-
za una primer simulacion para evaluar su
funcionamiento considerando la variacion
de la precipitacion a lo largo del tiempo.
Los resultados obtenidos muestran que se pre-
sentan velocidades mayores al limite permi-

tido de 5 m/s, ademas en algunos tramos se
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sobrepasa la capacidad de los conductos (Ilus-
tracion 6.16), provocandose flujo a presion y

desbordamientos en los pozos de visita.

El modelo de simulacién permite realizar mo-
dificaciones a la propuesta inicial y evaluar de
forma directa el impacto en el funcionamiento
de la red de drenaje. Para este ejemplo, se am-
plio el diametro de los tramos con problemas de
velocidad y capacidad, tal como se observa en la
[ustracion 6.17.

En la Ilustracion 6.17, el ajuste permite limi-
tar la velocidad de flujo al maximo permisible,
aunque en el momento mas critico la velocidad
sobrepasa los 5 m/s en un tramo el perfil de la
linea principal ya no presenta problemas de sa-
turacion (Tlustraciéon 6.18). La Ilustracion 6.19
muestra el hidrograma de salida de la red en
donde se presenta un gasto pico de 7.4 m*®/s. En
este punto es donde el criterio del modelador,
basado en su experiencia y certidumbre de los
datos que alimentan el modelo puede tomar
una decision con respecto a los resultados ob-
tenidos, por lo que se podra ajustar ain mas el

diametro para este acontecimiento.
Ejemplo 6.4

Revision de la descarga del sistema de drenaje
pluvial a un cuerpo receptor.

Para revisar la descarga del drenaje pluvial, se
debe de tomar en cuenta el cuerpo receptor al
que descargara (rio, mar, laguna, etc.). Para
determinar si sera a descarga libre o si se pre-
sentan condiciones en que el nivel del agua del
cuerpo receptor sobrepase la cota topografica de
la descarga y genere un remanso con los proble-
mas que este conlleva. Retomando el ejemplo

anterior se analiza la situacion de la descarga



llustracién 6.13 Arreglo de pozos de visita y tuberias a través de un programa especializado
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llustracién 6.14 Microcuencas para cada pozo de visita

Simbolo
—— Red de atarjeas
—— Cabeza de atarjea
Pozos de visita
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llustracién 6.15 Modelo de simulacién para el ejemplo
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llustracién 6.17 Didmetros propuestos para el ejemplo
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llustracién 6.19 Hidrograma de salida de la red
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del escurrimiento superficial del sistema a un
rio. Las caracteristicas principales del cuerpo
receptor son: un tirante de 7 metros y un an-
cho de superficie libre de 10 metros, de seccion
uniforme (ver Ilustraciéon 6.20). La descarga se
encuentra a una altura de 5 metros de altura
con respecto del nivel rio.

Para conocer el gasto que se transitara en el rio
se debe de llevar a cabo un analisis hidrologi-
co con estaciones hidrométricas, en el aparta-
do 2.5.2 se presenta un analisis a detalle del
procedimiento. Para este ejemplo resulta un
gasto de 25 m3/s, que transita por el rio, este
se simula con ayuda del programa SWMM®
5.1 y resulta un adecuado funcionamiento del
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sistema de drenaje pluvial, con descarga a cielo

abierto (ver Ilustracion 6.21).

Si se considera el caso de tener condiciones extre-
mas (lluvias intensas, huracanes, tormentas tro-
picales, marea alta, etc.), provocando que el rio
se encuentre a una capacidad de almacenamiento
maxima (para nuestro caso se tienen 130 m®/s),
con esta informacion se realiza una simulacion

considerando esta situacion.

De los resultados obtenidos (seccion del emisor
con el rio) se tiene que el nivel del agua del rio
sobrepasa la cota topografica del emisor del sis-
tema, ver Ilustracion 6.22 e Ilustracion 6.23. Lo
que genera un remanso (en la parte aguas abajo



llustracién 6.20 Seccién del rio

Elevacion (m)

Distancia (m)

del sistema). Se hace notar que por la configura-
cion del terreno, la parte aguas arriba del siste-

ma pluvial no presenta problemas.

Se observa también que el remanso en la parte
aguas abajo del sistema genera una obstruccion,
lo que disminuye las velocidades en la red (Ilus-
tracion 6.16 e Ilustracion 6.24), asi mismo se re-
duce la descarga hasta en un 30 % en compara-

cion con las condiciones normales de operacion.

llustracién 6.22 Remanso en el sistema de drenaje pluvial

10m

Remanso ocasionado
porun Q=130 m3/s

Elevacion (m)

-5-4-3-2-1 123 456
Distancia (m)
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llustracién 6.21 Funcionamiento a descarga libre

‘ 10m ‘
7 T
Z —
6-
cHE
~ 5- b e
pt - Descarga a
© cielo abierto
O 44 .
o para tirante
23 Q=2m3/s
h
2_
1- i
7
-5-4-3-2-1 123 456
Distancia (m)

La diferencia del gasto de descarga y tiempo de
residencia se puede observar en la Ilustracion 6.19

e Ilustracion 6.25.

6.5 DRENAJE EN CALLES
PAVIMENTADAS

Un drenaje eficiente es esencial para el mante-
nimiento de las calles y para la seguridad de los
peatones y el transito de vehiculos. El agua en
el pavimento puede interrumpir el transito ve-
hicular, reducir la resistencia al deslizamiento,
disminuir la visibilidad limite de deslizamiento,
debido a las salpicaduras y causar dificultad en
la conduccion de un vehiculo cuando las ruedas

delanteras encuentran encharcamientos.

Cuando la lluvia cae sobre una superficie pavi-
mentada e inclinada, forma una delgada peli-
cula de agua que aumenta en espesor a medida
que fluye hacia el borde de la acera. Los factores
que influyen en la profundidad del agua en el
pavimento son la trayectoria de flujo, la rugosi-
dad y la pendiente de la superficie, ademas de la
intensidad de la precipitacion. Con el aumento
de la profundidad del agua sobre el pavimento,



llustracion 6.23 Descarga del sistema (emisor) al cuerpo receptor (rio)
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llustracién 6.24 Velocidades del sistema con remanso
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aumenta también el potencial de hidroplaneo ve-
hicular. En funcion de prevenir este fendomeno, el
diseno de los elementos de drenaje en carreteras,
tiene la siguiente orientacion:
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- Pendiente longitudinal del pavimento

+ Pendiente transversal

« Disefio de banquetas y cunetas

+ Linea de rodamiento y zanjas intermedias




llustracién 6.25 Hidrograma de salida con remanso

B o .1 - o3 18 ol g < B Bl - L]
B e f Ve Bmies Bepon Took findme by
DSEE AANe F myEmLES @% K -mod  Hb
FPEOVORSFRMET
Bt Moy &

[T

E ==

4o
= e
T |

i | |

i | |

Hapsed Tive st .
(ET] : | \
i | |

= \
- \
2 \
e \

o

daimtr
MoaE e

ol |
wme| |
wio) |

— s Pt LB

utoLargths O = | Offte Dopth. = | FemUnte Ui = | 0] | Zeom LeebA00% | 1F: SOESEL S0 JOTTIELH m

+ Cubiertas de puente
+ Barreras intermedias
+ Atenuadores de impacto

Si bien, no es objetivo de este manual abordar
los temas del trazo y pavimentaciéon de las ca-
lles, es necesario mencionar sus caracteristicas
particulares para poder proyectar un funciona-
miento del sistema de drenaje pluvial de forma

adecuada.

En el mejor de los casos, es posible instalar el
sistema de drenaje pluvial antes de pavimentar
las calles, por lo que es posible, en estos casos,
emitir recomendaciones sobre la pendiente
transversal y longitudinal de la calle, asi como
la instalacion de cunetas y depresiones para

bocas de tormenta.

6.5.1 PENDIENTE LONGITUDINAL

La pendiente longitudinal de la calle o vialidad
debe ser tal que provea seguridad y funcionali-
dad de transito peatonal. Adicionalmente debe

cumplir los lineamientos siguientes:

«  Un gradiente longitudinal minimo es
mas importante para un pavimento con-
finado que para un pavimento sin confi-
namientos ya que el agua esta limitada
por la acera. Sin embargo, pendientes
planas en pavimentos no confinados
pueden llevar a un problema de propa-
gacion vegetal, si se permite que se acu-
mulen a lo largo del borde del pavimento

«  Los grados deseables en cuneta no debe

ser menor que 0.5 por ciento y para pa-
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vimentos puede considerarse un mini-
mo absoluto de 0.3 por ciento

+ Para proporcionar un drenaje adecua-
do en curvas verticales, una pendiente
minima del 0.3 por ciento debe mante-
nerse dentro de los 15 m del punto mas
bajo de la curva. Esto se logra cuando la
longitud de la curva, en metros, se di-
vide por la diferencia algebraica de los
grados en porcentaje (K). Esto se repre-

senta como:
K= Lo Ecuacibén 6.4
G+ G ’
donde:
K = Constante de curva vertical
(m/%)
L = Longitud horizontal de la curva
(m)
G = Inclinacién del camino (%)

6.5.2 PENDIENTE TRANSVERSAL

La pendiente transversal debe ser lo suficien-
temente inclinada para drenar adecuadamente
el agua pero sin afectar la comodidad y segu-
ridad del conductor. La Tabla 6.15 presenta las

pendientes transversales tipicas.

Las pendientes transversales de 2 por ciento tie-
nen poco efecto sobre el esfuerzo del conductor
en el manejo y en la estabilidad del vehiculo. En
areas de lluvias intensas y de larga duracion se
justifica utilizar una pendiente transversal mas
pronunciada (2.5 por ciento) para facilitar el
drenaje.

En vialidades de tres o mas carriles, con in-
clinacién hacia un solo lado, se recomienda el
incremento de la pendiente transversal de los
carriles exteriores para contrarrestar el incre-
mento de la profundidad de flujo. Los dos carri-
les adyacentes a la linea de corona deben estar
inclinados de manera normal y los sucesivos
pares de carriles, o porciones de los mismos
hacia el exterior, se deben aumentar en apro-
ximadamente 0.5 a 1 por ciento. La pendiente
transversal maxima de una calle pavimentada
se debe limitar a 4 por ciento (Brown, et al.,
2001). A continuaciéon se presentan algunas
recomendaciones adicionales para la pendiente

transversal:

« Las areas centrales de una vialidad no
deben ser drenadas a través de carriles
de circulacion

«  Los hombros y guarniciones deben estar
en pendiente para drenar hacia afuera

Tabla 6.15 Pendientes transversales comunes (Brown, et. al, 2001)

Tipo de vialidad

Dos lineas
Tres o mas lineas en cada direccién

Superficie intermedia
Superficie tipo baja

0.015-0.020

Minimo de 0.015; 0.005 a 0.010 de incremento por linea;

0.040 maximo
0.015-0.030
0.020 — 0.060

Hombros

Concreto bituminoso

Con bangueta
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0.020 - 0.060

>0.040



de la calle, excepto en zonas con eleva-

ciones, zonas estrechas y peraltadas
6.5.3 GUARNICIONES Y CUNETAS

Las guarniciones se utilizan normalmente en el

borde exterior de los caminos pavimentados para

condiciones de baja velocidad. Estos sirven para

los siguientes fines:
«  Contener el escurrimiento superfi-
cial en la calle, lejos de las propiedades
adyacentes

+  Prevenir la erosion en taludes de relleno

+  Proporcionar delineacion al pavimento

«  Permitir el desarrollo ordenado de la

propiedad adyacente a la calzada

Las cunetas, formadas en combinacién con guar-
niciones, se acostumbran de 0.3 a 1.0 metro de
ancho. La pendiente transversal puede ser la mis-
ma que la de la acera o puede estar disenada con
una pendiente transversal mas empinada, por lo
general 80 mm por metro mas empinado que el
carril de hombro o de estacionamiento (si se uti-
liza). La American Association of State Highway
and Transportation Oficials (AASHTO) define

como pendiente transversal maxima un 8 por
ciento (Brown et. al, 2001).

Una combinacion de guarnicion y cuneta forman
un canal triangular que puede transmitir escu-
rrimiento sin interrupcion del trafico. Cuando se
produce el gasto de diseno, hay una propagacion
de la superficie del agua transportada.

La distancia de la propagacion, 7, se mide per-
pendicular a la pared de la guarnicion y se mues-

tra en la Ilustracion 6.26.

6.5.3.1 Flujo en Cuneta

Se puede definir una cuneta como una seccion de
pavimento adyacente a una carretera que trans-
porta agua durante un evento de precipitacion.
Puede incluir una parte o la totalidad de un carril
de circulacién. Las cunetas se pueden clasificar
como convencionales (Tlustracion 6.26) o centra-
les, como se muestra en la Ilustracion 6.27; los
tipos convencionales generalmente tienen una
forma triangular con la guarnicion formando la
vertical del triangulo; puede tener una pendien-

te transversal recta; una pendiente transversal

llustracién 6.26 Secciones transversales convencionales en cunetas (FHWA, 2009)

«

Ss

1. Seccién uniforme

2. Seccibn compuesta

T B
T l ‘ - y=ax-bx?
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Sx
Yy
a=2H/B B= Ancho de corona
b=H/B> H=Altura de corona

3. Seccién parabdlica
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llustracién 6.27 Secciones tipicas de cunetas centrales (FHWA, 2009)
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compuesta donde la pendiente de la cuneta varie, n = Coeficiente de Manning
0 una seccion boli (s/m'%)
parabdlica. Las cunetas centrales

suelen tener secciones en forma de V o circular, Tp = Propagacion (m)
como se puede apreciar en la Ilustracion 6.27 y - = Pendiente transversal (m/m)
se utilizan a menudo en las areas centrales de ca- N = Pendiente longitudinal (m/m)

rreteras con coronas invertidas.

6.5.3.2 Relacion de capacidad

Se requiere calcular el flujo a través de una cuneta
para definir la elevacion del agua en la seccion, la
elevacion de los hombros y la propagacion sobre
la calle. Para ello, se utiliza una modificacion de
la ecuacion de Manning. Esta modificacion es ne-
cesaria porque el radio hidraulico en la ecuacion
no describe adecuadamente la seccion transversal
del canal, especialmente cuando el ancho de la
parte superior de la superficie del agua puede ser
mas de 40 veces la profundidad. Para calcular el
flujo del canal, la ecuacion de Manning se integra
para un incremento de ancho a través de la sec-

cion. La ecuacion resultante es:

K, .
Q= TS;MS P Tp*™  Ecuacién 6.5

donde:

Flujo (m&/s)
0.376

&S0
I
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En términos de la propagacion, Tp.

0.375
Tp= (%) Ecuacion 6.6

donde:

Tp = Propagaciéon (m)

g = 0.376
n = Coeficiente de Manning
(s/m"?)

Q = Flujo (m®/s)

S, = Pendiente transversal

S = Pendiente longitudinal (m/m)

La Ecuacion 6.6 no considera la resistencia del
flujo con la pared de la banqueta y la Tabla 6.16
presenta valores de n de Manning comtinmente

ocupados.

Al tener en cuenta el punto de vista de la me-
canica de fluidos moderna, la cual presta aten-
cidon a las dimensiones, las dimensiones de n

deben ser motivo de consideracion. Partir de



Tabla 6.16 Valores de n de Manning para cunetas y pavimentos (Brown, et al.,2001)

Cuneta de concreto acabado fino 0.012
Pavimento asfaltico textura suave 0.013
Pavimento asfaltico textura rugosa 0.016
Cuneta de concreto-pavimento asfaltico suave 0.013
Cuneta de concreto-pavimento asfaltico rugoso 0.015
Concreto hidraulico acabado liso 0.014
Concreto hidraulico acabado escobillado 0.016
En cunetas con pendiente pequefia, donde los sedimentos tienden a acumularse, debe 0.02

incrementarse el valor de “n”

la ecuacion de manning, se encuentra que las di-
mensiones de n (TL7/%) . Como no es razonable
suponer que el coeficiente de rugosidad contenga
la dimension 7' algunos autores suponen que el
numerador contiene el término Y9 obteniéndose

las dimensiones de L'/¢ para n.

A menudo se utiliza la propagacion sobre el pavi-
mento y la profundidad del flujo con respecto de
la banqueta como criterios para el espaciamiento
de captaciones (bocas de tormenta).

6.5.3.3 Cunetas y guarniciones

convencionales

Las cunetas convencionales comienzan en la
base dentro de la acera y por lo general se ex-
tienden desde la guarnicion hacia la linea cen-
tral de la vialidad a una distancia de 0.3 a 1 m.
Como se muestra en la Ilustracion 6.26, los ca-
nales pueden tener secciones uniformes, com-
puestos o en curva. Las secciones uniformes de
cuneta tienen una pendiente transversal que
es igual a la pendiente transversal del hombro
del carril adyacente a la alcantarilla. Las cu-
netas que tienen secciones compuestas estan
a desnivel en relacion a la pendiente del pavimen-
to adyacente. Es decir, la cuneta tiene una pen-

diente transversal que es mas pronunciada que la

del pavimento adyacente. Este concepto se ilustra
en el ejemplo siguiente. Los procedimientos para
el calculo de la capacidad de las secciones de cu-
netas con guarnicion se presentan a continuacion.

Ejemplo 6.5

Se tiene la cuneta con la seccidn transversal

mostrada en la [lustracion 6.26 (1).

S, =0.010 m/m
S, =0.020 m/m
n = 0.016

Se requiere calcular:
1. La propagacion del flujo para un gasto de
0.05 m®/s
2. El flujo en la cuneta para una propaga-
cion de 2.5 m

Solucion 1

Calculo de la propagacion, Tp, usando la Ecua-

cion 6.6.
0.375
= (%)
— ( 005(0016) )(1.375
(0.376)(0.020)*" (0.010)*
=27m



Solucion 2

Utilizando la Ecuaciéon 6.6, con Tp = 2.5 m y la

informacion dada, se determina Qn.

Q — %S;,WSL% Tp2-67
Qn=(0.376)(0.020)"* (0.010)"* (2.5 "
3
Qn=0.00063 "

Calculo de @ para la Qn determinada:

0= @n _ 0.00063
n = 0016

—0.039™
=0.039™

Cunetas de seccion compuesta

La Ecuacion 6.7, en conjunto con la Ecuacion 6.8
y la Ecuacion 6.9, se utilizan para determinar el
flujo en una cuneta con seccion transversal com-
puesta. El procedimiento para el analisis de las
cunetas con secciones compuestas se presenta en

el ejemplo siguiente:

1

En= | S, ]
1+ P 3
4 x +  Ecuacion 6.7
L4+ —| -1
a1p_
w
donde:

E, = Relacion de flujo para una
anchura elegida (usualmente el
ancho de la rejilla) con respecto
del flujo total, (Q,,/Q)

Tp = Propagacion (m)

S = Pendiente transversal (m/m)

Sy = S +a/W (Ilustracién 6.26 (2))

w = Ancho de la rejilla o boca de

tormenta (m)
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Qv=0Q,— & Ecuacion 6.8
donde:
Q = Flujo en la seccion a desnivel de
w
la cuneta (m3/s)
Q. = Flujo en la cuneta (m?%/s)
Q, = Capacidad de flujo de la seccion
encima de la concavidad de la
cuneta (m?3/s)
Q=2 ,
(1—-E)) Ecuacion 6.9
donde:
Q = Flujo en la cuneta, m3/s
Q, = Capacidad de flujo de la seccion
encima de la concavidad de la
cuneta, m®/s
E, = Relacion de flujo para una
anchura elegida (usualmente el
ancho de la rejilla) con respecto
del flujo total, (Q,/Q)
Ejemplo 6.6

Se tiene la cuneta con la seccidn transversal mos-

trada en la [lustracion 6.26 (2) con:

W=0.6m
S, =0.01
S =0.02
n=0.016

Se requiere calcular:

El flujo para una propagacion de Tp

2.5m

Propagacion para un gasto de Q
0.12 m®/s



Solucion 1

Se calcula la pendiente transversal de la con-
cavidad en la cuneta, S|, y el ancho de propa-
gacion desde el punto de cambio de pendiente
hasta el limite de Tp.

_0.05

Sw=1y+8.="55 +002

=0.1037

Ts=T—-W=25-06=19m

De la Ecuacion 6.5 utilizando T.

Q = %SJ.GTSLU_S Tp'Z.G?
= (0.376)(0.020)"(0.010)"* (L9)"

3
=0.00031 "
0, = 9 _ 0.00031
"= n T 0016
—0019™
=0.019"

Con esto se calcula el flujo en la cuneta, @_, uti-
lizando la Ecuacion 6.7.

Ip_ 25 _
=2 =417

Sy _ 0103 _

Sy~ 0020 ~ 215

B 1 _
EO_ 5.15 - 0-7
I+ 55 "
[” i17-1 ] !
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__Q
=B
__0.019

= (1.070)

— 006
= 0.06™

Solucion 2

Para calcular la propagacion, Tp, se requiere

realizar un proceso iterativo.

Proponiendo Q, = 0.04 m*/s

Q=Q-Q
3
=0.12-0.04 = 0.08 "

Utilizando la Ecuacion 6.7 se determina la
relacién W/Tp.

Fy= % =0U8 = 0.67
S, 0103
S, ~ 0020 215
T—”;) =0.23

Se calcula la propagacion, Tp y T’ para el gasto
supuesto.

T.=Tp—W=2.6—-0.6=2.0m

Utilizando la Ecuacion 6.5 se determina Qg a

partir del T calculado.

an — K/SII.WSLO.S TpZﬁ?
=(0.376)(0.020)" (0.010)" (2.0 }**"

3
= 0.00035 "~



Q="

_ 0.00035
0.016

_ m
=0.022"

Comparando el Q, calculado con el asumido.

Qs Asumido — 0'04 > Qs Caleulado = 0-022

En este caso se debe proponer un nuevo valor
para @, y repetir el proceso.

Asumiendo Q= 0.058 m3/s:

Qu=0Q—Q
m3
=0.12-0.058 = 0.062"~

S, 0.103

S, ~0.020 215
w _
7p= 017

T, =Tp—W =135-0.6=29m

an — KUSILGYSLO,S Tp2A67
= (0.376)(0.020) (0.010)* (2.9) "

3
= 0.00094 "
@=5r
_ 0.00094 _ m
= 0016 00995

Qs Asumido — 0-058 = QsCalrulo = 0'059
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6.5.3.4 Seccion Circular

El flujo en una cuneta de seccion circular se
puede representar por:

%L: K“[Q”“W+SL”]MSS Ecuacion 6.10
donde:
d, = Profundidad de flujo en la cuneta (m)
D = Diametro de la seccion circular (m)
K = 1179
Q., = Flujoenlacuneta (m?*/s)
S, = Pendiente longitudinal (m/m)

El ancho de la seccién, T, esta representado por

la cuerda del arco y se calcula utilizando la Ecua-

cion 3.10.
Tw=2(r"—(r—d.))"”

Ecuacion 6.11

donde:
T, = Ancho de la seccidon inundada de
la cuneta (m)
r = Radio de la seccidn circular (m)
w = Profundidad de flujo en la cuneta
(m)
Ejemplo 6.7

Se tiene una cuneta de seccion circular (Ilustra-

cién 6.27) con:

D = 1.5m

S, = 0.01 m/m
n = 0.016

Q = 0.5m%s



Se encontrara la profundidad del flujo y el ancho
de la superficie, determinando, en primera ins-

tancia, el valor de:

On _ 0.5(0.016)
D2.67SL().5 - (1.5)2.67 (0.01 )0.5

=0.027

Utilizando la Ecuacién 6.10 se determina d/D.

0.488
b=r| 575

= 1.179[0.027]"* = 0.20

i-off)
=1.5(0.20) = 0.30m

Utilizando la Ecuacién 6.11, determine 7',

TW = 2(7'2 - (T - dcu 2)0.5
= 2((0.75) = (0.75— 0.3)"
=12m

6.5.3.5 Tiempo de transito de flujo en la

cuneta

El tiempo de transito de flujo en la cuneta es un
componente importante para estimar el volumen
concentrado en la boca de tormenta. Para calcular
el tiempo de transito se requiere estimar la veloci-
dad media del flujo en la cuneta. La cual varia con
la distancia a lo largo del canal, es decir, la velo-
cidad de flujo es espacialmente variada. El tiempo
de transito del flujo se puede estimar mediante el
uso de una velocidad media obtenida por integra-
cién de la ecuacion de Manning para la seccion de
canal con respecto al tiempo tal como se presento

en el apartado 4.3.2.
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La Ecuacion 6.12 se puede utilizar para determi-
nar la velocidad media en cunetas triangulares
con pendiente longitudinal, transversal y propa-
gacion conocidas.

0.67

V= %S P el /Y Ecuacién 6.12

donde:
g = 0.752
1% = Velocidad en la cuneta de
seccion triangular (m)
S, = Pendiente longitudinal (m/m)
S = Pendiente transversal (m/m)

6.6 DISENO DE BOCAS DE
TORMENTA

La capacidad hidraulica de una boca de tor-
menta depende de su geometria, asi como las

caracteristicas de flujo en la alcantarilla.
6.6.1 TIPOS DE BOCA DE TORMENTA

Las bocas de tormenta en los sistemas de drenaje
pluvial, se utilizan para recoger el escurrimiento
y descargarlo a un colector subterraneo. Estas se
encuentran normalmente en cunetas o en calles
pavimentadas. Brown et al., 2001 presenta con
detalle cuatro clases de coladeras para captacion
usadas para el drenaje superficial en calles (ver
Iustracién 6.28):

« Coladeras de piso. Existe una am-
plia variedad de este tipo de boca de
tormentas. Una coladera de piso general-
mente pierde capacidad con el aumento
de rejillas. La principal ventaja de una

coladera de piso es que estan instaladas



llustracién 6.28 Tipos de Bocas de Tormenta segln Brown et al., 2001 (coladeras)

a) Coladera de piso

c) Coladera de piso/banqueta

b) Coladera de banqueta, deprimida

d) Coladera de ranura o longitudinal

a lo largo de la calzada, donde el agua
esta fluyendo. Su principal desventaja es
que se obstruyen facilmente con basu-
ra flotante o escombros. Por razones de
seguridad, se debe dar preferencia a las
coladeras de piso en lugares con tran-
sito constante de vehiculos. Ademas, se
debe garantizar que la rejilla sea segura
para bicicletas

Coladeras de banqueta. Son mas efica-
ces en pendientes suaves, bajadas y con
fluyjos que normalmente transportan
cantidades importantes de desechos

flotantes. La capacidad de captacion de
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las coladeras de banqueta disminuye a
medida que aumenta la pendiente de la
cuneta. Por consiguiente, el uso de es-
tas se recomienda en depresiones y con
grados menores del 3 por ciento. Son se-
guras para peatones y bicicletas

Coladeras de piso banqueta. Proporcio-
nan las ventajas de las coladeras de piso
y de banqueta. Esta combinacion resul-
ta en una captacion de alta capacidad.
Cuando la apertura de banqueta prece-
de a la rejilla de piso, la primera actta
como un interceptor de basura duran-

te las fases iniciales de una tormenta.



En una configuraciéon con desnivel, se
puede tener una coladera de banqueta a
ambos lados de la de piso

» Coladeras de tipo ranura. Su principal
ventaja es la capacidad para interceptar
el flujo a través de una seccion transver-
sal. Sin embargo, son muy susceptibles
a la obstruccién por sedimentos o es-
combros y no se recomienda para su uso
en entornos donde el flujo arrastre gran

cantidad de solidos
6.6.2 CAPACIDAD DE ENTRADA

La capacidad de intercepcion, @, es el flujo que
una boca de tormenta es capaz de ingresar al
sistema de drenaje. La eficiencia de ingreso, Ff,
es el porcentaje del flujo total que la coladera es
capaz interceptar para las condiciones analiza-
das. La eficiencia estard en funcién de la pen-
diente transversal, la pendiente longitudinal, el
flujo total y en menor medida de la rugosidad de
pavimento. En forma matematica, la eficiencia,

Ef, se define por la siguiente ecuacion:

Ef= % Ecuacion 6.13
donde:
Ef = Eficiencia de ingreso
Q, = Flujo total de escurrimiento
(m3/s)
Q. = Flujo interceptado (m3/s)

7

El flujo que no es interceptado por la coladera
se denomina arrastre o derivacion y se define

comao:

Q= Q.— Q

Ecuacion 6.14
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donde:

Caudal de derivacién (m3/s)

Q, =

La capacidad de captacion de todas las configura-
ciones de bocas de tormenta aumenta para cau-
dales cada vez mayores, y la eficiencia de entrada
generalmente disminuye con el aumento del flu-
jo. Los factores que afectan al flujo en superficie
libre también afectan la capacidad de captacion
de la coladera. La profundidad del agua es el prin-

cipal factor en la capacidad de captacion.

La capacidad de captacion de la coladera de piso
depende de la cantidad de agua que fluye sobre la
rejilla, la velocidad de flujo en la cuneta, el tama-

o y configuracion de la rejilla.

La capacidad de captaciéon de una coladera de
banqueta depende en gran medida de la profun-
didad del flujo y la longitud de la coladera. La pro-
fundidad de flujo, y por tanto, la capacidad de in-
tercepcion y eficiencia, se puede aumentar con el

uso de una concavidad alrededor de la coladera.

Las bocas de tormenta tipo ranura funcionan
esencialmente de la misma manera que los ver-
tedores laterales de una presa. La capacidad de
captacion depende de la profundidad de flujo y
longitud de coladera. La eficiencia depende de la
profundidad de flujo, longitud de entrada y del
flujo total escurrido.

El volumen de captaciéon de una coladera lon-
gitudinal combinada con una coladera de ban-
queta no difiere significativamente de la de una
coladera de piso sola. La capacidad de captacion
y la eficiencia dependen de los mismos facto-
res. Una combinacién de coladera de banqueta

aguas arriba de una de piso tiene una capacidad



similar a la de la coladera de banqueta, ya que la
profundidad de flujo y la velocidad sobre la reji-
lla se ven afectadas por la primera. Esta configu-
racion tiene la ventaja de interceptar los residuos
que de otro modo podrian obstruir la rejilla y

desviar el agua lejos de la coladera.

6.6.2.1 Factores que afectan la capacidad de
captacion de bocas de tormenta con
depresiones

Las coladeras de piso en concavidades funcio-
nan como vertedores cuando la profundidad de
la concavidad es pequefia; y para mayores pro-
fundidades funcionan como un orificio. El pe-
rimetro y el area de abertura libre de la rejilla y
la profundidad del agua en el borde afectan a la
capacidad de entrada. Y ésta puede verse seria-
mente afectada por residuos que quedan atrapa-

dos en la rejilla.

Las coladeras de banqueta funcionan como
vertedores laterales hasta que el nivel del agua
alcanza la altura de la banqueta. Para profun-
didades superiores a 1.4 veces la altura de la
abertura, la coladera funciona como un orificio
y entre estas profundidades se produce la tran-
sicion entre el funcionamiento como vertedor y
como orificio. Para un caudal dado, la profun-
didad efectiva del agua se puede aumentar con
la utilizacion de un canalon, mediante el uso de
una abertura local, o a través del aumento de
pendiente transversal, disminuyendo de este
modo la propagacion en la entrada.

Las coladeras de ranura operan como vertedores

(Ecuacion 6.26) para profundidades por debajo

de 50 mm aproximadamente y como orificios
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(Ecuacion 6.27) en los lugares donde la profun-
didad en el borde, aguas arriba de la ranura, es
mayor que 120 mm. Para la condicién de ori-
ficio se puede utilizar una ecuaciéon empirica
para calcular la capacidad de captacion de flu-
jo; la cual varia con la profundidad, pendiente,
anchura y la longitud. No se recomiendan en
depresiones debido a que son susceptibles a la

obstruccioén por escombros.

6.6.2.2 Capacidad de captacion para
pendiente continua

El Bureau of Reclamation for the Federal Highway
Administration, de los Estados Unidos de América,
evalud las cuatro coladeras de la Ilustracion 6.28
con distintas rejillas de entrada que se muestran
de la Tlustracion 6.29 a la Tlustracion 6.34. Para
facilitar su identificacion, se han adoptado los tér-
minos de la Tabla 6.17.

Con el fin de comparar la capacidad de captacion
y la eficacia de varias bocas de tormenta en pen-
dientes continuas, es necesario fijar dos variables
que afectan estos parametros. La Ilustracion 6.35
muestra una comparacion de las coladeras de ban-
queta, de piso y de ranura con flujo de 0.09 m®/s,
la pendiente transversal es de 3 por ciento y la
pendiente longitudinal varia hasta un 10 por cien-
to. Las conclusiones extraidas del analisis de estas
cifras no son necesariamente transferibles a otros
caudales o pendientes transversales, pero pueden
ser aplicables a otros conjuntos de condiciones.

La Tlustracion 6.35 muestra los efectos de la
profundidad de flujo y la longitud de la coladera
en la capacidad de captacion y eficiencia. Todas

las coladeras de banqueta y de ranura pierden



llustracion 6.29 Rejillas P-50 y P-50 x 100, adaptado de Brown et al., 2001

L=610 mma 1219 mm

102 mm H @10 mm de las barras 6 mm
. I
=
8 o
< =
s g
£ g |2
= § 2
¥ g g L
A £ g A
A E | A
! © %) .
P
,,,,,,,
3
g -
—
8l \ BRI
\- 6mm x 102 mm barras de soporte
© © © © © © © © © © o I E
i | % :
(]
o
—

Seccion A-A”

51 mm —

capacidad de captacién y eficiencia cuando la
pendiente longitudinal se incrementa; esto de-
bido a la propagacion sobre el pavimento, ya que
ocasiona una disminucién de la profundidad en el
borde de la coladera y a medida que aumenta la
velocidad este nivel disminuye. La capacidad de
captacion y eficiencia de una coladera de banque-
ta aumenta con pendientes transversales pronun-
ciadas y la eficiencia de entrada con el aumento
del flujo. Las coladeras de banqueta y las de ranu-
ra se comparan favorablemente con las coladeras
de piso en cuanto a la capacidad de captacion y la

eficiencia en estas condiciones.

A velocidades bajas, toda el agua que fluye en la
seccion ocupada por la rejilla, llamada flujo fron-
tal es interceptada por la coladera. Sblo una pe-
quena porcion del flujo fuera de la rejilla, deno-
minado flujo lateral, es interceptada. Cuando la
inclinacion longitudinal se incrementa, el agua

comienza a “salpicar” sobre la rejilla y disminuye
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el flujo captado. En la Tabla 6.18 se muestran las
velocidades de salpicadura en m/s para los dife-
rentes tipos de rejilla. La Ilustracion 6.35 mues-
tra que la capacidad de captacion y la eficiencia se
reducen en pendientes superiores a la pendiente
de inicio de salpicaduras. Todas las rejillas de 0.6
x 0.6 m para un caudal de 0.085 m3/s, pendiente
transversal de 3 por ciento y pendiente longitudi-
nal del 2 por ciento, tienen la misma capacidad de
captacion y eficiencia. En pendientes superiores a
2 por ciento se presentan salpicaduras y la capaci-
dad de captacion se reduce. En una pendiente de 6
por ciento las velocidades son tales que se presen-
tan salpicaduras en todo tipo de rejillas, excepto la
rejilla de barras curvadas y la de barras paralelas.
A partir de estas curvas de caracteristicas de
rendimiento, se puede concluir que la rejilla de
barras paralelas y la de barras curvadas son re-
lativamente eficientes para velocidades altas
y la rejilla tipo panal (reticula) es la menos
eficiente.



llustracién 6.30 Rejilla P-30, adaptado de Brown et al., 2001
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Detalle del espaciador rigido de acero

Seccién A-A’

21mm

—
'3 mm espesor
de pared

16 mm

Detalle del espaciador circular

A velocidades bajas, las rejillas funcionan de for-
ma similar. Sin embargo, algunas son mas sus-

ceptibles a la obstruccion por arrastre de solidos.
La capacidad y la eficiencia aumentan para pen-

dientes y velocidades mayores, si es que no se

presentan salpicaduras. Esto se debe a que se in-
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crementa el flujo frontal con el aumento de la
velocidad y todo este sera interceptado siempre
que no se presenten salpicaduras.

La Tlustracion 6.35 muestra que la captacion
considerando mas barras no seria sustancial-

mente mayor que la rejilla de 0.6 x 0.6 m si se



llustraciéon 6.31 Rejilla de barras curvas, adaptado de Brown et al., 2001
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llustracién 6.32 Rejillas 45°-60 y 45°-85, adaptado de Brown et al., 2001
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llustracién 6.33 Rejilla 30°-85, adaptado de Brown et al., 2001
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desea captar mas flujo, serian necesarias rejillas

mas anchas.

Adicionalmente se puede utilizar la Ilustracion

6.36 para comparar la capacidad de captacion
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y la eficiencia. Se muestra, por ejemplo, que en
una pendiente de 6 por ciento, las salpicaduras
comienzan aproximadamente a 0.02 m3/s de flu-
jo sobre una rejilla de reticula. Por otra parte con

el aumento de flujo la capacidad de captacion de




todas las rejillas aumenta sin embargo la eficien-

cia disminuye.

Para esta comparaciéon de capacidad de capta-
cion y eficiencia no se consideraron los efectos
de los desechos y obstrucciones en las rejillas.
Todos los tipos de bocas de tormenta, incluyen-

do coladeras de banqueta, estan sujetas a la obs-

truccion, siendo algunas mas susceptibles que
otras. Las rejillas con separaciones amplias de
barras longitudinales permiten el paso de es-
combros de manera mas eficiente. Los proble-
mas de obstrucciéon son muy particulares, ya
que la cantidad de desechos varia considerable-
mente de una localidad a otra. Algunas localida-

des deben enfrentar sélo una pequefa cantidad

llustracién 6.34 Rejilla Tipo reticula (panal), adaptado de Brown et al., 2001
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Flujo
10 mm didmetro de 5 mm x 51 mm 6 mm x 102 mm barras de apoyo
remaches a 127 mm c-c  barras de la reticula a 65 mm c-c
Tabla 6.17 Descripcion de rejillas analizadas (Brown, et al., 2001)
P-50 Rejilla con barras en paralelo con espacio entre ellas de 48 mm centro a centro (llustracién 3.14).
P_50x100 Rejilla con barras en paralelo con espacio entre barras de 48 mm en el centro y varillas laterales de 10
mm de diametro, espaciadas a 102 mm de centro a centro (llustracién 3.14).
P-30 Rejilla de barras en paralelo con 29 mm espaciadas a 102 mm de centro a centro (llustracién 3.15).

Veleta curva

45°- 60 barras
inclinadas 45°

45°-85 barras
inclinadas 45°

30°-85 barras
inclinadas 30°

centro (llustracion 3.17).
centro (llustracion 3.17).

centro (llustracion 3.18).

Reticula “panal”
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Rejilla de Barras con perfil de veleta curvada con 83 mm de separacion y barras longitudinales con
separacion de 108 mm centro a centro (llustracién 3.16).

Rejilla con barras inclinadas separadas a 57 mm y barras longitudinales espaciadas 102 mm centro a
Rejilla con barras inclinadas separadas 83 mm y barras longitudinales espaciadas 102 mm centro a

Rejilla con barras inclinadas separadas a 57 mm y barras longitudinales espaciadas 102 mm centro a

Patron de barras laterales y barras longitudinales de soporte (llustracién 3.19)



llustracién 6.35 Comparacion de rendimiento entre las distintas bocas de tormenta (Brown et al., 2001)
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0.00 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10

de escombros mientras que otras experimentan

obstrucciones extensas.

6.6.2.3 Disefno de captaciones para pendiente

continua

En funcion de los analisis y resultados presentados
en el apartado anterior, se presenta la metodologia
de calculo para distintas configuraciones de bocas
de tormenta que trabajan de forma similar a un

vertedor lateral o como un orificio.
Rejillas de entrada
Las rejillas son eficaces en calles pavimentadas

donde la obstruccion con residuos no es un pro-

blema. La Tabla 6.18, muestra una clasificaciéon
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de las rejillas analizadas en el apartado anterior
de acuerdo con su susceptibilidad a la obstruc-
cion. Esta tabla se debe utilizar para compara-

ciones relativas exclusivamente.

Cuando la velocidad del flujo es menor que la
velocidad de inicio de salpicadura, la rejilla in-
tercepta todo el flujo frontal; cuando la veloci-
dad del flujo excede la velocidad de salpicadura,
solo una parte del flujo sera interceptada. Una
parte del flujo a lo largo del lado de la rejilla
sera interceptada, esto depende de la pendiente
transversal de la acera, la longitud de la rejilla y
la velocidad de flujo.

La relacion de flujo frontal con respecto del flujo
total, E, para una pendiente transversal unifor-

me se expresa por la Ecuacion 6.15:



Tabla 6.18 Eficiencias promedio de rejillas en el manejo de residuos y su velocidad de salpicadura (adaptado de

Brown et al., 2001)

1 Barras 0.85 145 1.85 220 240 270
Curvas

2 Rejilla 30 85 44 55 0.60 1.00 140 175 200 230 2.50
3 Rejilla 45 85 43 48 0.80 120 160 190 210 230 2.35
4 P-50 32 32 140 210 250 280 320 3.50 2.70
5 P-50X100 18 28 075 110 150 1.80 200 220 2.35
6 Rejilla 45 60 16 23 090 130 170 2.00 220 240 2.45
7 Reticula 12 16 0.50 090 130 170 190 220 Sin dato
8 P-30 9 20 1.10 160 200 230 255 275 2.90

llustracién 6.36 Comparacion de la capacidad de captacién con respecto del flujo (Brown et al., 2001)
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Ey = % =1 _( - %)m Ecuacion 6.15
donde:

E, = Relacion de flujo para una anchura
elegida (usualmente el ancho de la
rejilla) con respecto del flujo total
Q,/Q.)

Q = Caudal total (m3/s)

Q, = Caudalfrontal (ancho W)

| (m?/s)
Te = Extension total de agua (m)
w = Ancho de la captacion o rejilla (m)

La relacion de flujo lateral, @s con respecto del
flujo total es:

Qw

0 = 1_U: 1-E, Ecuacion 6.16
donde:
Q, = Capacidad de flujo de la secciéon
encima de la concavidad de la
cuneta (m?/s)
Q = Caudal total (m3/s)
Qy = (Caudal frontal (ancho W) (m3/s)
E = Relacion de flujo para una

anchura elegida (usualmente el
ancho de la rejilla) con respecto
del flujo total, (Q,/Q_)

La relacion de flujo frontal interceptado con res-
pecto del flujo total, R, se expresa por la Ecuacion
6.17:

R,=1-K.(V-V,) Ecuacién 6.17

donde:

R = Relacion de flujo frontal inter-
ceptado con respecto al flujo
total

0.295
Velocidad de flujo total (m/s)

< X
o

= Velocidad de inicio de salpica-
duras (m/s)

(Nota: R no puede exceder 1.0)

Esta relacion es equivalente a la eficiencia fron-

tal de captacion de flujo.

Cuando en la Tabla 6.18 no se encuentre el valor
de la velocidad de inicio de salpicadura, se puede
utilizar la Ecuacién 6.18, la cual se encuentra

solo en funcion de la longitud de la rejilla.

V,=0.676 +4.031L + 2.13L* + 0.598L°

Ecuacion 6.18

donde:
g = Velocidad de inicio de salpica-
dura (m/s)
L = Longitud de la rejilla (m)

La relacion de flujo lateral interceptado con
respecto del flujo total, R, o la eficiencia de
flujo lateral captado, se expresa por la Ecua-
cion 6.19.

R,= % i
(1 i I,;[‘f“ ) Ecuacion 6.19
donde:

R, = Relacion de flujo lateral inter-
ceptado con respecto al flujo
total

K, = 0.0828

1% = Velocidad de flujo total (m/s)

L = Longitud de la banqueta (m)

S = Pendiente transversal (m/m)



La eficiencia, £, de una rejilla se expresa por la

Ecuacion 3.21:

E=R,E,+R.(1—E,) Ecuacién 6.20

donde:
E, = Eficiencia de una rejilla (m/m)
E, = Relacion de flujo
R, = Relacion de flujo lateral
interceptado con respecto al
flujo total
R = Relacion del flujo frontal

interceptado con respecto del
flujo total

El primer término en el lado derecho es la rela-
cion de flujo frontal interceptado con respecto
del flujo total, y el segundo término es la rela-
cion de flujo lateral interceptado con respec-
to del flujo lateral total. El segundo término es
poco significativo para velocidades altas y cola-
deras de corta duracion.

Es importante reconocer que el flujo frontal
con respecto del flujo total, E,, para coladeras
con canal a desnivel, por definicion, asume una
anchura frontal de flujo igual al ancho de la
seccion a desnivel. El uso de esta relacion para
determinar la eficiencia de una rejilla requiere
que la anchura de la rejilla sea igual a la anchura
de la seccion de canalon a desnivel, W. Si se tie-
ne una rejilla con anchura menor que W, la rela-
cion de flujo, £, se debe modificar para evaluar
con precision la eficiencia del arreglo. Debido a
que se ha asumido una velocidad media en toda
la anchura de flujo, la relacion de flujo frontal,
E', se puede calcular multiplicando £, por una
relacion de area de flujo. La relacion de area se
define como el area de flujo de canal en una
anchura igual a la anchura de la rejilla dividido
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por el area de flujo total en la secciéon de canalon

en desnivel.

La capacidad de captacion de una rejilla con
pendiente continua es igual a la eficiencia de la
rejilla multiplicada por el flujo total, tal como se
representa en la Ecuacion 6.21. Tenga en cuenta
que E’; se debe utilizar en lugar de £, cuando sea

apropiado.

Q=EQ=Q|R/E+R.(1-E,)]

Ecuacion 6.21

donde:

Q, = Capacidad de captacion de una
rejilla con pendiente continua
(m3/s)

E, = Relacion de flujo

Rf = Relacion del flujo frontal inter-
ceptado con respecto del flujo
total

Q, = Caudal en la cuneta (m?®/s)

R, = Relacion de flujo lateral
interceptado con respecto al
flujo total

Ejemplo 6.8

Dada la seccion de cuneta 2 de la Ilustracion 6.26,

se considera:

Tp = 2.5m
= 0.010
L
w = 0.6m
ST = 0.02
n = 0.016

Consideran una cuneta de seccion a desnivel
continua, a = 50 mm. La capacidad de captacion
para una rejilla tipo barras curvadas de 0.6 m



por 0.6 m se obtiene de la siguiente forma.

Solucion
Del Ejemplo 6.6.

S, = 0.103 m/m
E, = 0.70

Q = 0.06 m%/s

La velocidad media en la cuneta resulta:

0.06
V="4

A=05T"Sx+0.5aW
=0.5(2.57(0.02)+0.5(0.050)(0.6)
=0.08m’

0.06

V=008

= m
=0.75"

La eficiencia de flujo lateral (Ecuacion 6.19).

R.s

1
(1+ 570

1
(1 n (0.0828)(0.75)1‘6)
0.11

(0.02)(0.6)°

Calcular la capacidad de intercepcién mediante

la Ecuacion 6.22.

Q =Q[R/E,+R.(1-E,)]
= 0.06[1.0(0.70)+0.11(1 — 0.70)]

3

_ m

=0.044 S
Ejemplo 6.9

Dada la seccion de canal 1 de la Ilustracion
6.26, se tiene:
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Tp=3m

S, =0.04 m/m
Sz =0.025 m/m
n=0.016

Se determinara la capacidad de captacion de las
siguientes rejillas:

a) Rejilla P-50 con dimensiones de ancho
igual 0.6 m por largo igual a 0.6 m (W=
0.06 m, L= 0.6 m).

b) Rejilla reticulada con dimensiones de
ancho igual a 0.6 m por largo de 0.6 m
(W= 0.6 m, L= 0.6 m).

©) Rejilla P-50 con dimisiones de ancho
igual a 0.6 m por largo iguala 1.2 m (W=
0.6 m, L=1.2 m).

d) Rejilla reticulada con dimensiones de
ancho igual a 0.6 m por largo igual a 1.2
m (W=0.6m, L=1.2 m).

Utilizando la Ecuaciéon 6.5 se determina Q

(m3/s)

Q — &S 1.675 0.5 T1p2.67
n T L
= 0:378.(0.025) " (0.04)° (3}

— 0197
=0.19""

Se determinar E, con la Ecuacion 6.7 para las

diferentes tipos de rejilla del ejemplo:

a) Rejilla P-50



b) Rejilla reticulada

== m=1-(1-08)"

=0.45

c) Rejilla P-50
W 12 _ — 61 =
T_p - T - 0.4; Eo=1- (1 - 0.4)267 =0.74
d) Rejilla reticulada

W 13_2 =04;Ey=1—(1—04)*"=0.74

<

W _0.6 _

_Q
EU— Q

E=1-(1-"%)"

=1-(1-02)=045

Se calcula la velocidad del flujo en la cuneta con

la Ecuacion 6.12

V — %A,?.SSIU.M TU,GT

= 0-192.(0.04)° (0,025 (3)"
— m
= 1.66-
Se calcula la eficiencia del flujo frontal R, para

cada rejilla con la Ecuacion 6.17, se determina la

eficiencia del flujo frontal para cada rejilla.

V, se obtiene de la Tabla 6.18 en funcion del tipo

de rejilla y la longitud de la misma.

a) Rejilla P-50 (W=0.60 m, L=0.6 m);
V=25
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b) Rejilla reticulada (W=0.60 m, L=0.6 m);

V=13
o) Rejilla P-50 (W=0.60 m, L=1.2 m);
V=35
d) Rejilla reticulada (W=0.60 m, L=1.2 m);
V=22

a) Rejilla P-50
Rf=1-0.295(1.66 — 2.5)
=1.2478 > 1..Rf=1
b) Rejilla reticulada
Rf=1-0.295(1.66 — 1.3)
=0.894 <1..Rf=0.894
c) Rejilla P-50
Rf=1-0.295(1.66 — 3.5)
=154>1..Rf=1
d) Rejilla reticulada
Rf=1-10.295(1.66 — 2.2)

=116 >1..Rf=1

Se determina la eficiencia de flujo lateral R_para
cada rejilla con la Ecuacion 6.19.

a)
Rs = L =0.398
(1 00838+ (1.66)1-6) :
0.025(0.6
b)
Rs = 1 =0.398
(1 00838+ (1.66)1-6) :
0.025(0.6



C)
Rs = 1 =017
( 0.0828 + (1.66)" ) :
1+
0.025(1.2"
d)
Rs = 1 =017

( |, DOBB+ (1.66)1‘6)
0.025(1.2)"

Se calcula la capacidad de captacion de la rejilla
Q, (m®/s) con la Ecuacion 6.21.

Ecuacion 5.19 original

a)

Q:=0.19[1(0.45) 4+ 0.398(1 — 0.45)]
=0.090 m*/s

b)

Q:=0.19(0.894(0.45) + 0.398(1 — 0.45)]
=0.081 m%s
o)
Q:=0.19[1(0.74) + 0.17(1 — 0.74)
=0.149m’/s

Tabla 6.19 Resumen de resultados

d)

Q:=0.19[1(0.74) + 0.17(1 — 0.74)|
=0.149m%/s

La Tabla 6.19 resume los resultados.
Coladera de banqueta

Las coladeras de banqueta son eficaces en el dre-
naje de calles pavimentadas donde la profundidad
de flujo en la cuneta permita el ingreso de for-
ma eficiente, tal como se discuti6 en el apartado
6.6.1. Las aberturas laterales son menos suscepti-
bles a la obstruccion y ofrecen poca interferencia
en las operaciones de trafico. Son una alternativa
viable para drenajes en vias de alta circulacion
donde una alcantarilla de piso podria representar
un peligro para los peatones o ciclistas.

Las coladeras de banqueta varian en dimensiones,
sin embargo, una altura maxima tipica es de apro-
ximadamente 100 a 150 mm. La longitud sera la
necesaria para la intercepcion total del flujo, la
cual se calcula con la Ecuacion 6.22 considerando

una calle con pendiente transversal uniforme.

— ooz L1\
L =K.Q,"S. (n—Sz) Ecuacion 6.22

P—-50 0.6 x 0.6 1 0.0398 0.090
Reticula 0.6 x 0.6 0.894 0.0398 0.81
P—-50 0.6 x1.2 1 0.17 0.149
Reticula 0.6x1.2 1 0.17 0.149

La rejilla de barras paralelas P-50 intercepta cerca del 14% mds flujo que la reticula o 48% del flujo total, mientas que
la reticula intercepta el 42%. El incremento de longitud de la rejilla no mejora la relacién beneficio- costo, debido a que el
incremento de flujo interceptado es pequefo
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donde:
g = 0817
L, = Longitud de la coladera para
captar el 100% del flujo (m)
S, = Pendiente longitudinal
(adimensional)
S, = Pendiente transversal
(adimensional)
Q, = Caudal en la cuneta (m3/s)
n = Coeficiente de rugosidad de

Manning (s/3/m)

La eficiencia de coladeras de banqueta mas cor-
tas que la longitud requerida para la intercep-
cion total se expresa por la Ecuacion 6.23:

Lcn 1.8
E=1- (1 - _T> Ecuacion 6.23
donde:
E, = Eficiencia de la rejilla
L, = Longitud de la coladera (m)
L = Longitud de la coladera para

T

captar el 100% del flujo (m)

La longitud de entrada requerida para la inter-
cepcion total en coladeras de banqueta ubica-
das en depresiones se puede calcular mediante
la consideracion de una pendiente transversal
equivalente. Al reemplazar S, en la Ecuacion

6.22, por S, la cual se calcula utilizando la

Ecuacion:
S. =8, +SwE, Ecuacidon 6.24
donde:
S = Pendiente transversal

€

equivalente (m/m)
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S = Pendiente transversal de la
cuneta medida a partir de la
pendiente transversal de la
calle, S, (m/m); S" =S5,—S,

S = Pendiente transversal
(m/m)
E = Relacion del flujo en la seccion

a desnivel con respecto del flujo
total determinado por la
configuracion de la cuneta
aguas arriba de la entrada

La Ilustracion 6.37 muestra el perfil de la
concavidad y los parametros de la Ecuacion 6.24.
E, es el mismo que se utiliza para calcular la cap-
tacion de flujo frontal de una rejilla de piso y a

(concavidad de la cuneta expresada en mm).

La longitud de apertura requerida para la in-
tercepcion total puede reducirse significativa-
mente mediante el aumento de la pendiente
transversal o la pendiente transversal equiva-
lente. La pendiente transversal equivalente se
puede aumentar mediante el uso de una seccion
continuamente a desnivel o una seccion de cu-
neta local. Utilizando la pendiente transversal

equivalente, la Ecuacion 6.22 se convierte en:

o goaf 1\
Ly = K:Q," St (T&) Ecuacion 6.25

llustracién 6.37 Perfil de una coladera con cuneta a
desnivel




donde:
L, = Longitud de la coladera para
captar el 100% del flujo (m)
K, = 0.817
S, = Pendiente longitudinal
(adimensional)
Q, = Caudal en la cuneta (m3/s)
S = Pendiente transversal
(adimensional)
n = Coeficiente de Manning
(adimensional)

La Ecuacion 6.23 es aplicable, ya sea con las in-
tersecciones rectas o intersecciones de pendien-

tes compuestas.

Ejemplo 6.10

Considere una coladera de banqueta con las

siguientes caracteristicas:

S, = 0.0l m/m
S, = 0.02m/m
Q = 0.05m?%s
n = 0.016

Se debe calcular el gasto Q. para una coladera
de banqueta de 3 m de longitud

Calcular el gasto @, para una coladera
de banqueta de 3 m de longitud en la

concavidad de una cuneta con:

25 mm
0.6 m

a =
W =

Solucion 1 (sin concavidad)

Determinar la longitud necesaria para captar el

total del flujo a través de la Ecuacion 6.22.
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Ly = K:Q""* S (%Sﬁ)o-ﬁ

- 0.817(0.05)"'“(0.01)““(
=7.29m

1 0.6
0.0l6(0.()2)>

Calculo de la eficiencia de la apertura usando la
Ecuacion 6.23.

™~

E=1-(1-% )

=1-(1-=35) =061

Calcular la capacidad de captacion.

Q=EQ

3
=0.61(0.05) = 0.031 "

Solucion 2 (con concavidad)

Utilice la Ecuacion 6.7 y la Ecuacion 6.5 para
determinar la relaciéon W/T. Determinar la pro-
pagacion, T, (procedimiento del Ejemplo 6.6)
asumir Q_= 0.018 m*/s.

Q=Q—Q

3
=0.05—-0.018 = 0.032"-

Q. _ 0.032 _
Q

0.05 064

E,=

- a
Sﬂ; - S’r+ W

2%OOO

=0.02+—"%

=0.062



Utilice la Ecuacion 6.7 para determinar la rela-
cion W/T

T.=T-W
=25-06=19m

Utilice la Ecuacién 6.5 para obtener Q,,

Q.= 318002 (0.01)° (1.9

- m’
=0.019™

(Se aproxima al @ asumido)

Determinar el rendimiento de la coladera de

banqueta.

S, =S8, +SE
= S5.+(15 ) Eo

/ 1000

=0.02+
=0.047

‘(0 64)

Utilizando la Ecuacion 6.25:

_ waosf L\
=K Q ZSL03<’[’LS€)
=0.817(0.05)"**(0.01)"

| 5076 (0.047)| " = 4.37m

Utilizando la Ecuaciéon 6.23, la eficiencia de

captacion resulta.
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b

g1 )

=1-(1-437) =038

Calcular el gasto de ingreso utilizando la Ecua-
cion 6.13.

3
Q= QE = 0.05(0.88) = 0.044 "

La concavidad de la coladera intercepta 1.5
veces el flujo interceptado por la coladera sin
concavidad.

6.6.2.4 Manejo de solidos

No existe una amplia literatura acerca del ma-
nejo de solidos arrastrados por el flujo. La depo-
sicion de sedimentos en las conducciones es un
problema comun. La configuracion de una rejilla
de ingreso permite la limpieza de la captacion por
medio de chorros de agua a presion. Una rejilla
ranurada es muy eficaz en coladeras transversales
y de piso. Se pueden utilizar en calles y avenidas
de alta velocidad ya que ofrecen poca interferen-
cia en las operaciones del transito. Un ejemplo de
rejilla de ingreso en coladeras de piso se presenta
en la Ilustracion 6.38.

La captacion de flujo por rejillas en coladeras de
piso y en coladeras de banqueta es similar a un
vertedor lateral y el flujo es sometido a la acelera-
cion lateral debido a la pendiente transversal de
la acera. Es valido aplicar la Ecuacion 6.22 para
calcular la longitud necesaria de coladeras de
banqueta con aberturas de rejilla de 45 mm. De
manera similar, la Ecuacion 6.23 también es apli-
cable para obtener la eficiencia de las coladeras
con rejilla.



llustracién 6.38 Rejilla de ingreso en coladera de piso

Coladeras combinadas

La capacidad de captacion de una coladera
combinada, que consiste de una coladera de
piso junto a una coladera de banqueta (Ilustra-
cion 6.39), no es mayor que el de la coladera
de piso. Por tanto la capacidad se calcula sin
considerar la de banqueta. En otros casos, se
coloca la coladera de piso desfasada de la coladera
de banqueta, tal como se ilustra en la Ilustracion
6.40. En este caso, se busca que la abertura lateral
intercepte los residuos solidos que de otro modo
podrian obstruir la rejilla; se llama "barredor" de
entrada. Una coladera combinada barredora tie-
ne una capacidad de captacion igual a la suma de
la coladera de banqueta, aguas arriba de la rejilla,
mas la capacidad propia de la rejilla. Considérese
que el flujo frontal y por lo tanto la capacidad de
captacion de la rejilla se reduce por la intercep-
ci6n de la coladera de banqueta.
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llustracién 6.39 Coladera combinada

A continuacion se ilustra el procedimiento para
calcular la capacidad de una coladera combinada
desfasada (Ilustracion 6.40).

Ejemplo 6.11

Considérese una coladera combinada desfasada
con una abertura de banqueta de 3 m y una co-
ladera de piso de (0.6 x 0.6) m colocada a 0.6 m
aguas abajo de la abertura lateral, con rejilla de
veletas curvadas. Esta entrada esta situada en una
seccion que tiene las siguientes caracteristicas:

w = 0.6m
Q = 0.05m?%/s
S = 0.0l m/m



0.02 m/m
0.062 m/m
0.016

Y W
I Il

La capacidad de captacién, @, se calcula prime-
ro, calculando la capacidad de captacion de la
coladera de banqueta aguas arriba de la rejilla,

QiC -

L=3-06=24m

Del Ejemplo 6.10:

Lr=43Tm

L 24 _
L:~ 437 ~ 055

Utilizando la Ecuacion 6.23.
L )1.8

p=1-(1-%,
=1-(1-0.55)*=0.76

m?
=0.038 ™

Calculo de la capacidad de captacién de la cola-

dera de piso.

@Q=0Q Qe
m‘&
=0.05-0.038 =0.012"~

Determinar la propagacion, 7 (procediendo
como la solucion del Ejemplo 6.6). Consideran-
do que:

3
Q.= 0.0003"
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Qu=0Q-Q
=0.012—-0.0003

_ m’
=0.01177%

%: 1
1 0.375 Sﬂ' +1
]
(/g)—1
1 (3 1) 0.375 . (3'1)+ 1
(V) -1
=0.62

T.=T—-W=0.97-0.60 = 0.37Tm
De la Ecuacién 6.5.

3
Q. = 0.0003 "

Qs asumido = Qs calculado

Determinacidn de la velocidad, V.



Q Q

V=4 = 05175, + 0.5aW
_ 0.012
) 25
0.5(0.97) (0.02)+(0.5)( %OOO)(OE)
_ m
=0.68"
De la Ecuacién 6.19.
1
Ro=7"———"F %
5
_ 1 _
B ( . 0.0828(0.68)1'6) 0.13
0.02(0.6)°

De la Ecuacidon 6.21.

Qig = Qy [RfEO +RS(1 _EO)]
= 0.012[(1.0)(0.97) +(0.13)(1 — 0.97)]
= 0.11mT3

Calculo de la capacidad de intercepcion total.
(Nota: para este ejemplo se desprecio6 la capaci-
dad de captacion de la abertura lateral adyacen-

te a la rejilla).

Qi=CQet+Qy
3
=0.038 +0.011 = 0.049 "%

Aproximadamente el 100 por ciento del total
del flujo.

Tabla 6.20 Comparacion de la capacidad de distintas coladeras

El uso de concavidades y coladeras combinadas
mejora la capacidad de captacion. En el Ejemplo
6.9 se determind la capacidad de captaciéon con-
siderando una coladera de piso a desnivel, con
una rejilla de barras curvadas, de (0.6 x 0.6)m;
el Ejemplo 6.10 se analiz6 una coladera de ban-
queta con longitud = 3.0 m y una concavidad
de la misma longitud; la Ecuacion 6.8 se resol-
vi6 para una coladera combinada. La Tabla 6.20
presenta una comparacion del flujo intercepta-
do por las diversas configuraciones.

De la Tabla 6.20 se puede observar que la co-
ladera combinada intercepta aproximadamente
el 100 por ciento del flujo total, mientras que la
rejilla de barras curvadas solo intercepto el 73
por ciento del flujo total. En la concavidad de
la coladera de banqueta se logro captar el 88 por
ciento del flujo total. Sin embargo, la coladera
de banqueta sin concavidad solo habria inter-
ceptado 62 por ciento del flujo total.

6.6.2.5 Capacidad de captacion de coladeras
con depresiones

En la concavidad de las coladeras, la captacion
de flujo se comporta de manera similar al ver-
tedor de una presa, cuando la altura del nivel es
menor a la altura del bordo, una vez que esta es
superada el funcionamiento de la captacion es si-
milar a la de un orificio de pared delgada.

Concavidad de la coladera de piso y rejilla de barras curvadas

Coladera de banqueta sin concavidad
Concavidad de la coladera de banqueta
Concavidad de la coladera combinada

0.044 (Ejemplo 6.8)
0.031 (Ejemplo 6.10a)
0.044 (Ejemplo 6.10b)

0.049 (Ejemplo 6.11)



La eficiencia de la concavidad de una coladera se
ve seriamente afectada en la ocurrencia de dese-
chos solidos arrastrados por el flujo; una obstruc-
cion total o parcial de la entrada puede resultar en
encharcamientos peligrosos. No se recomienda
colocar rejillas a la entrada de la concavidad de
una boca de tormenta, debido que son muy sus-
ceptibles de taparse. En estas condiciones se reco-

mienda el uso de coladeras piso-banqueta.

Como se menciond previamente, en condiciones
de elevaciones de flujo, menores a la altura de bor-
do, la coladera funcionara de forma similar a un
vertedor. La capacidad de una boca de tormenta

bajo estas condiciones puede calcularse como:

Q.= C,Pd>’° Ecuacion 6.26
donde:
Q, = Capacidad de la coladera
P = Perimetro mojado de la rejilla
hasta su altura maxima (m)
; = Coeficiente de descargar (1.66)
d = Altura de la seccion (m), cal-

culada como d=(d,+d,)°® (ver la
[lustracion 6.41)

La capacidad de la coladera operando como un

orificio es:

Q: = CA,(29d)” Ecuacién 6.27

donde:
Q, = Capacidad de la coladera (m?/s)
C, = Coeficiente de orificio (0.67)
A = Area de abertura libre de la
rejilla (m?
d = Altura de la seccion (m)
g = Aceleracion de la gravedad

(m/s?)
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El uso de la Ecuacion 6.27 considera una cola-
dera sin obstrucciones. Para las rejillas de ba-
rras planas, tales como la P-50x100 y P-30, la
abertura libre es igual a la superficie total de la
rejilla menos el area ocupada por las barras. La
rejilla de barras curvadas present6 un funciona-
miento 10 por ciento mejor que la rejilla con una
abertura neta igual al area total menos el area
de las barras que se proyectan en un plano hori-
zontal. Esto es, el area proyectada de las barras
curvadas es 68 por ciento de la superficie total
de la rejilla, dejando una abertura neta de 32
por ciento, sin embargo presenta un funciona-
miento equivalente a una rejilla recta con area
efectiva de 35 por ciento. El analisis de los resul-
tados anteriores indica que la rejilla con barras
inclinadas de 45° tendria una capacidad mayor
que la rejilla con barras de inclinacion cero; sin
embargo, este tipo de rejillas con inclinaciéon no
se recomiendan para la concavidad de bocas
de tormenta, donde exista la posibilidad de que
se presente un funcionamiento como orificio
(Brown, et al., 2001).

Ejemplo 6.12

Considérese un gasto de ingreso igual a 0.19

m?/s, ademas:

§ =S, = 0.05m/m

w

llustracién 6.41 Definicién de la altura d




0.016

3m

Defina el tamano de rejilla y la profundidad del
desnivel requerido en la entrada, asumiendo 50
por ciento obstruccion con un ancho de rejilla,

W, igual a 0.6 m
Solucion

Determinacion del perimetro requerido de la
rejilla; profundidad de bordo, d, (ver Ilustracion
6.41)

d,=T.=3.0(0.05)=0.15
Profundidad media en la rejilla:

2
0.15 —(%)0.05 =0.135m

De la Ecuacidn 6.26:

Q

C.d' 5

_ 019
1.66(0.135)"

P=

=2.31m

Se deberan hacer algunas hipotesis sobre la
naturaleza de la obstrucciéon con el fin de cal-
cular la capacidad de una rejilla parcialmente
obstruida. Si el area de la rejilla esta obstruida el
50 por ciento por desechos, la porcién cubierta
no contribuye a la captacion, el perimetro efec-
tivo se reducira en una cantidad menor que 50
por ciento. Por ejemplo, si se tiene una rejilla de
(0.6 x 1.2) m, el ancho efectivo es de 0.3 m, en-
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tonces el perimetro, p=0.3+1.2+0.3=1.8 m, en
vez de 2.31 m. Considerando obstruccion del 50

por ciento en la longitud de la rejilla:

Prcio = 2.4m = 0.5(2)W + L

Siw
Siw

0.6 m entonces L 2 1.8 m

0.9 m entonces L 2 1.5 m

En cualquier caso W debera ser el doble de 0.6

mo 0.9 m.

R;fcctivo = 24m = 0.5(2)(0.6) + ]_.8

Para comprobar la profundidad del flujo en la
acera se utiliza la Ecuacion 6.26.

0.07

d:[C?P

%(2.4)]0“7 =0.13m

Es menor que d,, por tanto se acepta.
Coladera de banqueta

La capacidad de la concavidad de una coladera de
banqueta depende de la profundidad del agua al
ingreso, la longitud de la apertura en la acera y la
altura del borde (ver Ilustracion 6.42). El ingreso
se da de forma similar al vertedor lateral de una
presa hasta una profundidad igual a la altura de la
abertura en la acera y como un orificio a profundi-
dades superioresa 1.4 veceslaalturadelaabertura.
A profundidades entre 1.0 y 1.4 veces la altura
de la abertura, el flujo esta en una etapa de tran-

sicion.

La ecuacién para la capacidad de captacioén de la
concavidad de una coladera de banqueta, traba-

jando como un vertedor es:



llustracién 6.42 Coladeras de Banqueta

4, %

a) Abertura horizontal

d,=d-(h/2)send

b) Abertura inclinada

c) Abertura vertical

Q:=C,(L.+1.8W)d¥ Ecuacién 6.28

donde:
Q, = Capacidad de la coladera (m?/s)
c, = Coeficiente de descarga=1.25
L, = Longitud de la abertura (m)
w = Ancho lateral de la concavidad
(m)
d = Altura de la coladera medida

co

desde la base, hasta la altura li-
bre del agua, es decir d=TS, (m)

La Ecuacion 6.28 es aplicable hasta la altura
maxima de la banqueta. Por lo tanto, la limitacion
en el uso de esta ecuacion resulta:

d..< bt 1060 Ecuacion 6.29

donde:
h, = Altura del agua al ingreso (m)
a = Profundidad de la concavidad
(mm)
d = Altura de la coladera medida

desde la base, hasta la altura li-
bre del agua, es decir d=TS, (m)

No se han realizado experimentos para colade-
ras de banqueta con un canal continuamente a

desnivel, pero es razonable esperar que la longi-
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tud efectiva de vertedor sea tan grande como la
del ingreso. El uso de la Ecuacion 6.28 propor-
ciona estimaciones conservadoras de la capaci-

dad de captacion.

La ecuacion para las coladeras de banqueta sin

concavidad se convierte en:

Q= CWLadif Ecuacion 6.30
donde:
Q. = Capacidad de la coladera (m?/s)
C, = Coeficiente de descarga=1.25
L, = Longitud de la abertura (m)
d = Altura de la coladera medida

desde la base, hasta la altura li-
bre del agua, es decir ¢=T'S, (m)

Sin concavidad de la seccién de canal, el coefi-
ciente de vertedero, C , es de 1.60. La limitacion
de la profundidad, para que funcione como un

vertedor se convierte en d<h.

En longitudes de apertura en acera superior a
3.6 m, la Ecuacion 6.30 produce flujos de en-
trada que exceden los valores para ingreso cal-
culados usando la Ecuacion 6.28. Dado que las
entradas con desniveles se comportan tan bien
como los que no tienen concavidades y de la

misma longitud, se acepta usar estas ecuaciones



para cualquier coladera, a pesar que exceda los
3.6 m (Brown, et al., 2001).

Las coladeras de banqueta funcionan como ori-
ficios para profundidades mayores de aproxima-
damente 1.4 veces la altura de apertura. La ca-
pacidad de captacion puede ser calculada por la
Ecuacién 6.31 y Ecuacién 6.32. Estas ecuaciones
son aplicables a las bocas de tormenta con depre-
siones y sin ellos. La profundidad a la entrada, in-
cluye la concavidad del canal.

Q. = CohL.(2gd,)” Ecuacién 6.31

Qi = CohL,(2g4)” Ecuacién 6.32

donde:
Q, = Capacidad de la coladera (m3/s)
c, = Coeficiente de orificio = 0.67
d, = Carga efectiva al centro del
orificio (m)
L, = Longitud de la abertura (m)
A, = Area del orificio (m?)
d, = Profundidad en el labio inferior
de la apertura (m)
h = Altura del orificio de apertura

de acera (m)

La altura del orificio en la Ecuacion 6.31 y Ecua-
cibn 6.32 asume una abertura de orificio ver-
tical. Como se ilustra en la Ilustracion 6.42 a,
otras localizaciones del orificio pueden cambiar
la profundidad efectiva en este y la dimension
(d—h/2.

Para las coladeras de banqueta con otra posicion
de ingreso (véase la Ilustracion 6.42), la Ecuacion

6.32 se puede utilizar con:

341

Ancho de orificio (m)

>
Il

, Carga efectiva en el centro del

orificio (m)

Ejemplo 6.13

Considérese una coladera de banqueta, con las

siguientes caracteristicas:

L=2.5m
h=0.13m

Coladera sin concavidad

S, =0.02
Tp=2.5m

Concavidad de la coladera

S, =0.02

a =25 mm local
W=0.6m
Tp=2.5m

El calculo del gasto Q, .para el caso sin
concavidad, se inicia determinando la altura de
la coladera medida desde la base, hasta la altura

libre del agua.

d="Tr S, =25(0.02)=0.05m

d=005<h=013m
Por tanto, el funcionamiento es como vertedor.

Utilizando la Ecuacion 6.30.

- I'Il3
= 1.6(2.5)(0.05)" = 0.045 2



El segundo escenario, considerando la concavi-
dad de la coladera, se determina la altura de la

coladera medida desde la base, d resulta:

d=d+a=S.T+a

— _25 _
= 0.02(2.5) + 1509 = 0.075m

d;=0.075m<h=0.13m

Por tanto, el funcionamiento es como vertedor

Utilizando la Ecuacion 6.28 se define Q..

P=L+18W
=25+1.8(0.6) = 3.58m

Q=C,(L+1.8W)d"
3
= 1.25(3.58)(0.05)"" = 0.048

La concavidad de la boca de tormenta tiene una
capacidad 10 por ciento mayor que la coladera

sin concavidad.
Coladeras Ranuradas

Las coladeras ranuradas funcionan como ver-
tedores en profundidades hasta 0.06m, depen-
diendo del ancho de la ranura. Para profundi-
dades superiores a 0.12m el funcionamiento es
como un orificio. Entre estas profundidades, el
flujo se da en una etapa de transicion. La capa-
cidad de captacion, para funcionamiento como

vertedor se estima con la Ecuacion 6.33.

Q= C,Ld>’ Ecuacién 6.33
donde:
Q. = Capacidad de la coladera (m®/s)
C, = Coeficiente de descarga (1.4)
L = Longitud de la ranura (m)
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d = Profundidad del agua en la ra-
nura (m)

La capacidad de captacion cuando opera como
un orificio “ranurado” puede ser calculada con

la Ecuacidn 6.34.

Q: = 0.8LW(2¢d)” Ecuacion 6.34

donde:
Q, = Capacidad de la coladera (m®/s)
w = Ancho de la ranura (m)
L = Longitud de la ranura (m)
d = Profundidad del agua en la
, ranura, parad > 0.12 (m)
g = Aceleracion de la gravedad

(m/s?)

Para un ancho de ranura de 45 mm, la Ecuacion

6.34 se convierte en:

Qi =CpL.dY” Ecuacién 6.35
donde:
Q, = Capacidad de la coladera (m®/s)
C, = 0.6
L, = Longitud de la ranura (m)
d = Profundidad del agua en la

ranura, parad > 0.12 (m)

Coladeras combinadas

Las coladeras combinadas consisten en una cola-
dera de piso junto a una coladera de banqueta y
se utilizan en zonas donde se puede presentar un
encharcamiento peligroso. En una coladera com-
binada simple sus elementos tienen la misma lon-
gitud y coinciden en ubicacion (coladera de piso y

coladera de baqueta). Una coladera barredora se



refiere a la combinacion de una coladera de piso
situada en el extremo aguas abajo de una cola-
dera de banqueta; en este caso, se recomienda
que la longitud de la coladera de piso sea ma-
yor que la longitud de la coladera de banqueta.
La coladera barredora es mas eficiente que la
combinada simple, ya que tiene la capacidad
de interceptar cualquier residuo que pueda
obstruir la entrada de la coladera de banqueta.
La capacidad de captacion de la coladera com-
binada simple es esencialmente igual a la co-
ladera de piso “sola”, trabajando como vertedor.
Cuando se presenta el comportamiento como ori-
ficio, la capacidad de la coladera combinada equi-
vale a la capacidad de la de piso mas la capacidad
de la de banqueta.

6.6.3 DIMENSIONES MINIMAS
RECOMENDADAS DE LAS
BOCAS DE TORMENTA

Para su dimensionamiento (ver Ilustracion 6.43)
se debe determinar el diametro (D,) del albafal
pluvial a la conexion de drenaje pluvial urbano,
acorde con el gasto de evacuacion calculado, o
tener una dimension minima de 30 cm, que se
ubica a 4D, del fondo de la boca de tormenta, se
debe considerar una altura total de la boca de tor-
menta de 6.5D,, y una seccion trasversal circular
con didmetro de 4D, u otra seccion de area equi-

valente, véase Ecuacion 6.33.

Se debe colocar la sefalizacion al pie de las es-
tructuras de bocas de tormenta que indiquen la
prohibicion de verter o derramar solventes, qui-
micos, escombros, aceites organicos o minerales
y demas elementos nocivos al agua, las tuberias y
demas estructuras que componen el drenaje plu-

vial urbano.
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llustracién 6.43 Dimensiones minimas de la boca de
tormenta

4D,/
1.5D,
—
S
6.5D,
4D2 B

En ocasiones se requieren rejillas transversales a
la calle, esto solamente es adecuado para grandes
caudales y pendientes superiores al 5 por ciento
y calles menores de 6 m. Se debe prever que las
rejillas tengan un asiento de neopreno o de un
material que absorba los impactos, para la reduc-
cion de ruidos, golpes y dafios a los vehiculos al

ser pisadas por llantas.

En casos especiales donde la configuracion de
la calle no cumpla con las dimensiones minimas
recomendadas para el disefio e instalacion de bo-
cas de tormenta, el proyectista debera proponer
un disefio particular y la dependencia o él debera

avalar la modificacion.

6.6.4 UBICACION DE
CAPTACIONES O BOCAS DE
TORMENTA

De acuerdo a su disefio y ubicacion en las calles,
se clasifican en coladeras de: piso, banqueta, piso
y banqueta, longitudinales de banqueta y trans-
versales de piso.



La instalaciéon de un tipo de coladera o de una
combinacion de ellas, depende de la 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 por ciento
(Tlustracion 6.44); cuando se tienen pendientes
entre 2 y 5 por ciento se instalan coladeras de piso
y banqueta (Ilustraciéon 6.45), y para pendientes
mayores del 5 por ciento se instalan Gnicamente
coladeras de piso (Ilustracion 6.46). Las coladeras
ranuradas (longitudinales a la guarnicion) y trans-
versales se instalan cuando las pendientes son ma-
yores del 5 por ciento y los caudales por captar son

grandes.

Si las pendientes de las calles son mayores del 3
por ciento, entonces es necesario que en las cola-
deras de piso y de banqueta o de piso solamente,
se haga una concavidad en la cuneta para obligar
que el agua ingrese en la coladera. Como estas de-
presiones son molestas al transito se debe procu-
rar hacerlas lo mas ligeras posible.

Para ubicar las coladeras se procura que su sepa-
racion 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.

llustracién 6.44 Ubicacion de coladeras de banqueta

En zonas comerciales y para pavimentos de con-
creto, se especifica que no deben quedar a una
distancia mayor de 25 m, con objeto de no ha-
cer muy pronunciadas las ondulaciones en el
pavimento para dar las pendientes hacia la

coladera.

Cuando se tienen pavimentos de adoquin o empe-
drados, donde se tengan velocidades bajas de tran-
sito, y que, ademas, permitan dar las pendientes
de las cunetas con mayor facilidad, se recomienda

una separacion maxima de 50 m.

En calles con pendiente menor al 2 por ciento,
se instalan coladeras de banqueta, tal como se
muestra en la Ilustracidén 6.35; en calles con
pendiente mayor al 5 por ciento se instalan co-
laderas de piso (Ilustracion 6.45); en calles con
pendiente entre 2 y 5 por ciento se instalan co-
laderas de piso y banqueta, observe la Ilustra-
cion 6.46.

El tipo de coladera longitudinal de banqueta se
instala cuando el caudal por colectar es dema-
siado grande y se tiene una pendiente mayor al
5 por ciento (Tlustracion 6.47); el tipo de cola-
dera transversal de piso se instala en calles con

anchos de 6 m o menores, ver Ilustracion 6.48.
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llustracién 6.45 Ubicacion de coladeras de piso y banqueta

2<S<5

S$>5%

S

llustracién 6.47 Ubicacién de coladeras longitudinales de banqueta
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llustracién 6.48 Ubicacion de coladeras transversales de piso
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6.6.5 DISENO DE ESTRUCTURAS DE
REGULACION

6.6.5.1 Lagunas de retencion

Es un sistema alternativo que consiste en una
laguna disefiada para recibir el escurrimien-
to producido por una tormenta, y luego ser va-
ciada de forma gradual. La factibilidad de una
laguna de retencion esta determinada por el
area tributaria, las condiciones morfologicas de
la cuenca y espacio disponible. Una forma de
introducirlas en el entorno urbano, son los par-
ques o plazas inundables que se ubican por de-
bajo la cota de la calle y permiten almacenar un
cierto volumen de agua y desalojarlo de forma
gradual, ver Ilustracion 6.49.

Algunas recomendaciones para el diseno de la-

gunas de retencion se describen a continuacion:

« El volumen de almacenamiento maximo

se considera como minimo el volumen
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captado por el area drenada durante una
tormenta de disefio para un periodo de
retorno de 100 anos y una duracion de
24 horas

La profundidad maxima de la laguna de
almacenamiento no debe exceder 1.5 m
de profundidad de tirante de agua para el
volumen maximo almacenado

El tiempo de retencion del agua en la la-
guna no debe de superar los 20 dias; ya
que a partir de este tiempo se genera fau-
na nociva para la poblacion

La laguna debe contar con un conducto
de salida con capacidad para desalojar
el gasto maximo, para una precipitacion
con periodo de retorno como minimo
100 anos

El talud. La pendiente del talud debera
de ser como minimo la relacion 4:1 para
conservacion, acceso y seguridad

El cerco perimetral. Con el objeto de evi-
tar la entrada de personas no autorizadas

y aumentar la seguridad de la laguna,



llustracién 6.49 Vaso regulador "El Salado” (Imagen de Google Earth®)

ésta debera contar con un cerco perime-
tral de malla y una puerta de acceso con
rampa vehicular controlado con candado

Ademas de considerarse las siguientes especifi-

caciones:

1. Capacidad de infiltracion de la zona.

Los pasos son los siguientes para estimar
la capacidad de infiltracion del lugar, de-
pendera de la evaluacion de cuando me-
nos tres métodos:

De forma superficial con el método de
doble anillo (Norma: ASTM D3385-
94)

Pruebas tipo slug-test en al menos 3 ni-
veles de profundidad

In situ. Mediante pruebas de permea-
bilidad a carga variable en laboratorio a
ntcleos de suelo tomadas a las mismas

profundidades que las pruebas slug-test
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. Intensidad de evaporacion

La medicion de la evaporacion de la zona
se debera realizar, por alguno de los si-
guientes métodos:

Meétodos de mediciones directas (tanque
tipo A)

Estimaciones indirectas o por algin tipo
de esquema de aproximacion o registros

historicos cercanos a la zona

. Estimacion del volumen almacenado.

Para dimensionar la laguna, esta depen-
dera:

El volumen total captado por el area de
drenada

El caudal pico de entrada a la laguna de
retencion

El caudal de salida hacia el sistema pluvial
Estimacion del volumen almacenado.
El volumen debe ser estimado por la si-
guiente ecuacion:

Vi=PA

Ecuacidén 6.36



donde:

V. = Volumen maximo almacenado
(m?)
P, = Precipitacion efectiva para una

tormenta con periodo de retor-
no dado (mm)

A = Area de escurrimiento (m?)

5. Caudal pico a la entrada de la laguna.
Para estimar este caudal se recomienda
la utilizacion de hidrogramas sintéticos

6. Tormenta de disefo
Se define la tormenta donde se obtienen
los incrementos de Iluvia por cada inter-
valo de tiempo

7. Se obtiene el hidrograma de la avenida
resultante.

Con el método sintético utilizado, sera
utilizado por el proyectista para estimar
el volumen maximo almacenado

8. El volumen maximo detenido en la lagu-
na (V_ ).

El volumen maximo esperado depende
del caudal de entrada y de salida, lo an-
terior depende del tipo de descarga que

se proyecte para la laguna
6.6.5.2 Tanques de almacenamiento

Cuando no es posible designar un area para
un parque o una plaza, se puede recurrir a la
instalacion de tanques subterraneos que per-
miten la captacion y almacenamiento del agua
de lluvia, permitiendo asi la disminucién del
caudal pico en la zona. Este tipo de tanques se
pueden construir por debajo de las calles, ave-
nidas e incluso de los camellones. Lo cual per-
mite aprovechar las areas verdes permeables
como zonas de captacion. El disefio de este
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tipo de estructuras se presenta en el manual
de Alternativas tecnologicas de tratamiento de
aguas residuales para la recarga artificial de
acuiferos capitulo 1 y 4 de MAPAS.

6.6.5.3 Drenes filtrantes

Los drenes filtrantes (ver Ilustracion 6.50) son
sistemas urbanos de drenaje sostenible (SUDS)
conformados por excavaciones poco profundas
(entre 1 y 2 m) rellenadas con materiales pé-
treos gruesos que propician almacenamiento
temporal subsuperficial. Estos sistemas poseen
la desventaja de que pueden llegar a saturarse
con facilidad, por lo que deberan disenarse cui-
dadosamente sus capas granulares interiores con
el fin de maximizar su vida til. Estos elemen-
tos pueden captar lateralmente el escurrimiento

proveniente de avenidas o de un colector.

6.6.5.4 Localizacion

La seleccion del sitio mas adecuado para ubicar
un almacenamiento se obtiene tras la considera-
cion de un conjunto de factores que muy a me-
nudo son contrapuestos entre si, lo que exige un
esfuerzo por parte del proyectista para conciliar
estos factores:

« La alimentacion se debe efectuar por
gravedad

+ Ladescarga también se debe efectuar por
gravedad, por lo que el almacenamiento
debe tener una ubicacion tal, que permi-
ta realizar el desalojo del agua una vez
transcurrido el evento de precipitacion

+ Si las condiciones lo permiten, el agua al-
macenada (principalmente en los tanques)
debe ser aprovechada para riego, servicios
de emergencia y servicio publico, lo cual



llustracién 6.50 Esquema de infiltracién en drenes

Precipitacién pluvial

a) Patrén hidraulico

Cuencas de inundacion

Percolacion
(zona sin saturar)

Drenes subterraneos 2™ pgua subterranea

b) Recuperacion de agua mediante drenes subterraneos

©) Recuperacion de agua mediante pozos

podria justificar la integracion de equipos En el primer caso, el volumen requerido puede
de bombeo para su desalojo. ser estimado de manera directa por la diferen-
+ Laevaluacion del impacto ambiental que cia entre los volimenes de entrada y de salida.
originara el proyecto. Esta aproximacion es conocida como método

volumétrico y es similar al disefio de tanques
6.6.5.5 Disefno hidraulico de almacenamiento para redes de agua potable.

El disefio hidraulico de estos elementos obedece a Capacidad de los tanques de regulacion
dos enfoques.

La capacidad de regulacion queda definida por

+  Elalmacenamiento requerido para drenar las caracteristicas del escurrimiento y la red de
una cuenca, subcuenca o microcuenca drenaje. En localidades densamente pobladas,
«  El espacio disponible el espacio disponible es el factor que mayor
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impacto puede tener en el diseno y la capacidad

de regulacion.
Coeficiente de regulacion

El coeficiente de regulacion estd en fun-
cion del tiempo de duracion de la precipi-
tacion, requiriéndose almacenar el agua en
las horas de mayor intensidad, para des-
alojarla una vez transcurrido el evento.
A diferencia del analisis de redes de drenaje,
donde se tiene un hidrograma de entrada y se
propone una configuraciéon de la red para obte-
ner un hidrograma de salida; en el caso de dise-
no de almacenamientos se tiene el hidrograma
de entrada, se propone un hidrograma de salida
y se calcula la geometria necesaria para cumplir

con esta condicion.

Una vez definida la salida del almacenamiento
se hace un balance del agua que ingresa al al-
macenamiento y el agua que sale de él. Esto se
representa a través del coeficiente de regulacion.
El procedimiento de calculo se presenta a conti-

nuacion:

La forma mas simple de desarrollarlo es a través de
la Tabla 6.21, la cual se describe a continuacion:

1. Enla columna 1 se enlista el tiempo desde
que empieza el ingreso de agua al tanque
y al tiempo en que se espera que se vacie
completamente (Se debe representar en el
mismo intervalo de tiempo del hidrogra-
ma de diseno)

2. Enla columna 2 se ingresan los valores de
gasto de entrada al almacenamiento, esto
es, el volumen de escurrimiento que se
requiere acumular, mientras ocurre la tor-
menta y que posteriormente se evacuara

de forma controlada
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3. Enlacolumna 3 se anota la salida propues-
ta en forma similar a la anterior

4. En la columna 4 se presenta el volumen de
ingreso, esto es el gasto de ingreso V, . por
el intervalo de tiempo t,

5. Enla columna 5 se presenta el volumen de
salida, esto es el gasto de salida V.

sal, i

por el
intervalo de tiempo t,

6. En la columna 6 se anota la diferencia al-
gebraica entre la entrada (4) y la salida (5)

7. Finalmente en la columna 7 se anotan las
diferencias acumuladas resultantes de la
suma algebraica de las diferencias de la

columna 4.

De los valores de la columna de diferencias acu-
muladas, se deduce el maximo porcentaje exce-

dente y el maximo porcentaje faltante, por lo que:

Cv = Maz|V,,— V] Ecuacion 6.37

donde:
C, = Capacidad necesaria para
el almacenamiento
. = Gasto de ingreso
V.. = Gasto de salida

Ejemplo 6.14

Retomando la red disenada en el Ejemplo 6.3; el
modelo de simulacién mostrd que la propuesta
inicial era insuficiente para conducir el gasto de
diseno, durante el inicio de la precipitacion; para
solucionarlo se propuso un aumento de diametro
en las conducciones. Sin embargo, considérese que
la red es existente y que el cambio de diametro de
la tuberia implica ruptura de concreto asfaltico, re-
tiro de tuberia y pozos de visita existentes, ademas
de la instalacion de la tuberia nueva, pozos y resti-

tucién de la carpeta asfaltica.



Tabla 6.21 Balance para el calculo del volumen necesario

100
110
120
130
140
150
160
170
180
190
200
210
220
230
240
250
260
270
280
290
300
310
320
330
340
350
360
370
380

2482.22
3410.08
3309.75
3294.75
3298.71
3310.87
3310.02
2375.52
1342.37
930.92
690.12
532.76
42297
34293
282.62
236.1
199.54
170.19
146.32
126.71
110.4
96.69
85.09
75.19
66.72
59.04
53.07
47.47
42.54
38.16
34.32
3093
27.89
2517
22.72
20.55

O O O O O O o o o o o

o

739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32
739.32

1489.33
2046.05
1985.85
1976.85
1979.23
1986.52
1986.01
1425.31
805.42
558.55
414.07
319.66
253.78
205.76
169.57
141.66
119.72
102.11
87.79
76.03
66.24
58.01
51.05
4511
40.03
35.42
31.84
28.48
25.52
2290
20.59
18.56
16.73
15.10
13.63
12.33
0.00
0.00
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0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
0.00
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59
443.59

1489.33
2046.05
1985.85
1976.85
1979.23
1986.52
1986.01
1425.31
805.42
558.55
414.07
319.66
-189.81
-237.83
-274.02
-301.93
-323.87
-341.48
-355.80
-367.57
-377.35
-385.58
-392.54
-398.48
-403.56
-408.17
-411.75
-41511
-418.07
-420.70
-423.00
-425.03
-426.86
-428.49
-429.96
-431.26
-443.59
-443.59

1489.33
3535.38
5521.23
7498.08
947731
11463.83
13449.84
14875.15
15680.57
16239.13
16653.20
16972.85
16783.04
16545.21
16271.19
15969.26
15645.39
15303.91
14948.11
14580.55
14203.20
13817.62
13425.08
13026.60
12623.04
12214.88
11803.13
11388.02
10969.95
10549.25
10126.25
9701.22
9274.36
8845.87
841591
7984.65
7541.06
7097.47



Tabla 6.21 Balance para el calculo del volumen necesario (continuacién)

390 0 739.32 0.00
400 0 739.32 0.00
410 0 739.32 0.00
420 0 739.32 0.00
430 0 739.32 0.00
440 0 739.32 0.00
450 0 739.32 0.00
460 0 739.32 0.00
470 0 739.32 0.00
480 0 739.32 0.00
490 0 739.32 0.00
500 0 739.32 0.00
510 0 739.32 0.00
520 0 739.32 0.00
530 0 739.32 0.00
540 0 739.32 0.00

443.59 -443.59 6653.88
443.59 -443.59 6210.28
443.59 -443.59 5766.69
443.59 -443.59 5323.10
443.59 -443.59 4879.51
443.59 -443.59 443592
443.59 -443.59 3992.33
443.59 -443.59 3548.73
443.59 -443.59 3105.14
443.59 -443.59 2661.55
443.59 -443.59 2217.96
443.59 -443.59 1774.37
443.59 -443.59 1330.78
443.59 -443.59 887.18
443.59 -443.59 443.59
443.59 -443.59 0.00

Una propuesta alternativa es proponer un par de
almacenamientos temporales en los sitios donde
se encuentran dos canchas de futbol soccer, las
cuales estas desplantadas a nivel de terreno y tie-

nen dimensiones de 60 x 80 m cada una.

De acuerdo con la Ilustracion 6.51, el primer al-
macenamiento se ubicara en la cancha 1 y servira
de apoyo para la conduccion 1, por su parte el
almacenamiento de la cancha 2, sera apoyo para
la conduccion 2 y 3.

Del modelo de simulacion, los hidrogramas de sa-
lida para la conduccion 1 y para el conjunto de
conducciones 2 y 3 se muestran en la Ilustraciéon
6.52. En esta ilustracion también se muestra
el hidrograma a la salida de la red de drenaje.

Como puede observarse, al inicio de la preci-
pitacion existe un gran gasto en las tuberias,
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pero éste solo dura 30 minutos, por lo que, con
ayuda de los almacenamientos se busca atenuar el
pico de esta avenida.

Entonces. Para el almacenamiento de la cancha
1, se propone que el escurrimiento captado por la
conduccion 1 sea almacenado durante dos horas,
mientras que escurre el resto del flujo por la red;
una vez transcurrido este tiempo, se procedera
a desalojar el agua a un gasto constante durante
siete horas. La Tabla 6.21 muestra el balance
que permite calcular el volumen necesario.

1. Enlacolumna 1 se enlista el tiempo desde
que empieza el ingreso de agua al tanque
y al tiempo en que se espera que se vacie
completamente, que para este caso el in-
tervalo es de 10 minutos con una duracion
total de nueve horas

2. Enla columna 2 se ingresan los valores de



llustracién 6.51 Ubicacién de canchas de futbol y las conducciones a apoyar
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llustracién 6.52 Hidrogramas de salida para la conduccién 1, el conjunto de conducciones 2 y 3 y la salida de la red
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gasto de entrada al almacenamiento, que
se obtuvo del hidrograma de ingreso de la
Tustracion 6.52

3. En la columna 3 se anota la salida pro-
puesta, que para este caso se considera
que se almacenari el escurrimiento en la
cancha durante las primeras dos horas,
una vez concluido este tiempo se abrira
una compuerta que permita desalojar el
agua con un gasto controlado de 739 1/s,
durante siete horas

4. En la columna 4 se presenta el volumen
de ingreso, esto es el gasto de ingreso V,
por el intervalo de tiempo t,

5. Enla columna 5 se presenta el volumen de
salida, esto es el gasto de salida V_, , por el
intervalo de tiempo t,

6. En la columna 6 se anota la diferencia al-
gebraica entre la entrada (4) y la salida (5)

Aplicando la Ecuacion 6.37, se obtiene la

capacidad requerida Cv.

Cv =16972.85 m’

Considerando que la cancha 1 tiene dimensiones

de 80 x 60 m, se requerira una altura de:

(16 972.85)

— 3
Hcanchal - 80(60) — 353 m

De acuerdo con la Tlustracion 6.53, es posible
deprimir la cancha 1, los 3.53 m que el analisis
solicita, debido a que las cotas de terreno y de los
pozos de visita a conectar, estan dentro de esos

rangos.
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La Tlustracion 6.55 muestra el proceso de esta
concavidad, en a) se ve el perfil de la cancha
existente; en b) se muestra la cancha a desnivel y
las tuberias de conexion y en c) se observa como
funcionaria una vez que se presentara la lluvia de

diseno.

Este proceso se repite para la cancha 2 y el fun-
cionamiento global del sistema de drenaje con dos
almacenamientos temporales se realiza a través
del modelo de simulaciéon hidraulico, tal como se

presenta en la [lustracion 6.54.

Considerar este tipo de almacenamientos tem-
porales permite atenuar los picos de las precipita-
ciones. Ademas disminuye el impacto de la lluvia
sobre la red, lo que implica menor riesgo de falla
hidraulica y estructural.

Un proceso similar se puede seguir para disehar

tanques subterraneos.

El manual de Tratamientos no convencionales de
aguas residuales municipales de MAPAS, aborda el
disefo de sistemas de infiltracion rapida, que pue-
den ser aplicados en sistemas de drenaje pluvial,
con la omision del elemento de pre-tratamiento,
que se presenta en el disefo, ya que el agua trans-
portada por las redes de drenaje pluvial no requie-

re de estos tratamientos para su disposicion final.

6.7 OPTIMIZACION DE
UNA RED DE DRENAJE
PLUVIAL URBANO

Para encontrar el disefio 6ptimo (el diametro

menor) de una red de drenaje pluvial se propone



llustracién 6.53 Arreglo de pozos, tuberias y almacenamientos
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utilizar un método, el cual se divide en cuatro

etapas:

6.7.1 DISENO OPTIMO 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 funcion
objetivo. Antes de describir como se realiza lo
anterior, conviene sefialar 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 lluvia (para el pe-
riodo 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 tamano de los diame-
tros sblo puede ser seleccionado dentro
de un conjunto de valores preestablecido.
En ello, se debe tener cuidado de que el
mas pequeno no sea menor al minimo
recomendado para una red de drenaje

¢) Colchon minimo
Se condiciona a que el espesor de tierra
comprendido entre la superficie del te-
rreno 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 antece-

den respetando el sentido de flujo
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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
funcidn objetivo consiste en los pasos siguien-

tes:

1. Considerar los datos hidrologicos para
el periodo de retorno Tr

2. Proponer 2 conjuntos de diametros fac-
tibles, se revisa si son hidraulicamente
factibles y se calcula para cada uno de
ellos su pendiente. También se debe
cumplir con las restricciones mencio-
nadas anteriormente

3. Calcular la funcién objetivo para cada
conjunto factible

4. Rechazar el conjunto factible que dio
lugar al valor mas grande de la funcion
objetivo

5. Calcular el centroide a partir de los
conjuntos factibles no rechazados y se
encuentra el valor de la funcion objeti-
vo para el centroide

6. Proponer un nuevo conjunto (vértice)
con base en el rechazado y en el cen-
troide. El nuevo conjunto de diametros
se revisa hidraulicamente y se impone
que también cumpla con las restriccio-
nes mencionadas

7. Calcular 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 al paso 6

8. Continuar con el proceso desde el paso
3 hasta que el conjunto de diametros sea
igual a uno sélo o bien que en varias ite-

raciones (del orden de cinco) el valor de



la funcion objetivo en el centroide sea
el mismo. Esto corresponde al valor mi-
nimo de la funcién objetivo

9. Considerar el conjunto de diametros (G,)
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 Tr

en estudio

El procedimiento anterior se debe repetir para

todos los periodos de retorno de interés.

Cabe aclarar que en la funcion objetivo se debe
tomar en cuenta el ancho de zanja y el espesor
de cama que se recomienda para cada diametro

comercial.

llustracién 6.56 Gréafica de costos por inundacién contra gastos

6.7.2 COSTOS POR INSUFICIENCIA
DE LA RED

Cuando la red se disena para una lluvia que tiene
un periodo de retorno menor al que se puede lle-
gar 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 disefo y el
costo del encharcamiento producido. Esto tltimo
valuado segtn la importancia de la zona afectada
(Tlustracion 6.56).

QDIS

\
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Para calcular el costo por encharcamiento sera
recomendable disponer de un método de cal-
culo para simular el flujo no establecido en la
red. Sin embargo, ante la cantidad de infor-
macioén necesaria y con la intencién de contar
con un criterio sencillo se propone seguir uti-
lizando el método racional, siendo necesario
revisar la bondad de este procedimiento para

satisfacer este fin.

Por ejemplo cuando sea una red disenada para
el periodo de retorno 7r cuyos diametros co-
rresponden a los de la funcion objetivo de valor
minimo. Para conocer el costo por insuficien-

cia de la red se propone seguir estos pasos:

Proponer un periodo de retorno Tr

Calcular para el periodo de retorno Tr los hi-
drogramas de entrada a la red y con el método
de calculo de flujo no permanente se encuen-
tran los gastos y cargas en los tramos de la red.

llustracién 6.57 Grafica de costos por inundacién contra carga

Cuando la carga de posicion mas la presion ex-

cede al nivel del terreno existen inundaciones.

Se encuentra de la relacion de costos contra car-
gas (Tlustracion 6.57) el costo del dafo correspon-

diente a cada pozo.

Para tener el costo total C, de danos sumar los
costos obtenidos en el paso 3. Aclarar que este
costo esta asociado al periodo de retorno T%, siem-
pre y cuando la red se haya disenado para el pe-

riodo de retorno 7r.

En caso de tener interés en conocer el costo de da-
nos para otro periodo de retorno repetir la secuela

anterior.

6.7.3 CURVA DE COSTO TOTAL
ANUAL

Para cada periodo de retorno 7r el costo total
anual C, esta dado por:

Costoen $ (10°)
5.0

4.5

[%

4.0

5 )

3.0

2.5

2.0

1.5

1.0

0.5

1.5 2.0 2.5

Carga sobre la clave (m)
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Cr=Ci+Cu+Ch Ecuacion 6.38

donde:
C, = Costo total anual de la red
C, = Costo anual de inversion
C,, = Costo anual de mantenimiento de la
red
Z*D = Costo esperado de danos

Representar en un sistema de ejes Tr contra el
costo anual, y se obtiene un punto y luego es-
coger otro periodo de retorno 7r y repetir el

procedimiento lo cual hace posible dibujar una

llustracion 6.58 Costo total anual contra periodo de retorno

grafica que muestra la variacion de Tr contra C,
(Tlustracion 6.58).

6.7.4 COSTO ANUAL DE LA RED

Se refiere al costo anual de la red para que durante
L afos se pague considerando una tasa de inte-
rés anual 7. Se calcula como:

Ci=F L

T—(1+i) " Ecuacion 6.39

donde:

o = Costo anual de la red

1

Costoen $108

35
30
25
Costo total anual
\ Costolanual de inversion
20
15
—
10
\ Costo esperado de ano
5
N
Mantenimiento \
0

10

Periodo de retorno en afios

15 20 25
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F = Valor de la funcion objetivo
obtenida para el periodo de retorno
Tr

L = Vida ttil en afios

7 = Tasa de interés anual

6.7.5 COSTO DE MANTENIMIENTO

Se incluye en el costo anual por que hay que to-
mar en cuenta los costos por desazolve, reparacio-
nes etcétera. Se ha considerado que este costo es

igual para todos los periodos de retorno.
6.7.6 COSTO ESPERADO DE DANOS

En el apartado 6.7.2 se senal6 que para cada pe-
riodo de retorno Tr es posible calcular el costo de
danos C,, que se tendria en caso de presentarse las
condiciones de un periodo de retorno 7 mayor al
de diseno, por lo que se necesita contar con una

coleccion de valores Tr contra C, .

Como la probabilidad P de excedencia es igual a
1/Tr, es posible agregar a la coleccion de valores
anteriores los de P_.

Si se dibuja un sistema de ejes cartesianos, en las
abscisas a la probabilidad de excedencia Py en
las ordenadas al costo de dafos C,,, obteniéndose

la Ilustracion 6.59.

El area bajo la curva de la Tlustracion 6.59 corres-
ponde a la esperanza o valor esperado del costo de
dafios en cualquier afio. A este costo calculado de

esta manera se le designa como C,.
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llustracién 6.59 Costo de dafio en funcién de la probabili-
dad de excedencia

6.7.7 SELECCION DE LA RED OPTIMA

Para cada periodo de retorno Tr, considerado
en el apartado 6.7.1 se obtiene el costo total
anual (Ecuacion 6.38). Para ello es necesario
calcular el costo anual de la red (Ecuacién
6.39) a partir del valor del costo de la red mas
econdémico para el periodo de retorno Tr (apar-
tado 6.7.3).

También se requiere del costo esperado de
dafos, si la red se disena para el periodo de
retorno Tr, esto se obtiene de acuerdo con lo
sefialado en el apartado 6.7.4.

Por dltimo, se toma en cuenta el costo anual
por mantenimiento. Este proceso se repite

para otros periodos de retorno 7Tr de interés.



Una vez que se dispone de la curva de cos-
to total anual contra el periodo de retorno Tr
aquel punto de la curva costo total es el mas
pequefo corresponde al costo 6ptimo y su co-
rrespondiente abscisa es el periodo de retor-

no asignado a la red 6ptima. De este modo, el
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método determina el periodo de retorno para
el cual conviene realizar el disefo; lo que no
sucede en otros métodos ya que se especifica
tal periodo de retorno. Definido el periodo de
retorno de disefio se obtienen los diametros de

la red optima.






7/

ELABORACION DEL PROYECTO EJECUTIVO

La elaboracion de un proyecto de alcantarillado
consta de varios pasos entre los que destacan los
siguientes:

a) Recopilacion de informacion

b) Memoria descriptiva

c) Datos de proyecto

d) Estudio hidrologico

e) Disefno hidraulico de la red de drenaje
pluvial

f) Trazo de la red de drenaje pluvial

g) Planos de la red de drenaje pluvial

h) Catalogo de conceptos y cantidades de

obra y presupuesto

A continuacion se definen los puntos que han sido
mencionados previamente.

7.1 MEMORIA DESCRIPTIVA

Debe presentarse la memoria descriptiva justifi-
cativa de todos los elementos y datos de proyecto,
que contempla la informacion y consideraciones

que se hicieron durante el proyecto para la com-
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presion 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 re-
lativo a estudios previos, efectuados para la elabo-

racion del proyecto, lo siguiente:

a) Plano del sistema existente, si lo hubie-
se, indicando los materiales y dimen-
siones de atarjeas, sentido del escurri-
miento y sitio de descarga. Si existen
plantas de bombeo, debera sefialarse
su posicion indicando las caracteristi-
cas geométricas, hidraulicas y electro-
mecanicas, incluyendo la subestacion
eléctrica

b) Relaciéon del estado de conservacion
del sistema existente, conteniendo las
observaciones del potencial de utiliza-
cidn, con las indicaciones necesarias

para su ampliaciéon o mejoramiento



c) La planimetria y altimetria de la locali-
dad incluyendo el trazo y perfil de co-
lectores y emisores

d) Periodo econémico del proyecto

e) Delimitacion de las zonas de construc-

cion, 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 ob-
tener los elementos basicos del proyecto y su

dimensionamiento.
7.2 DATOS DE PROYECTO

Una vez que se ha decidido elaborar un pro-
yecto de alcantarillado pluvial, es conveniente

recabar la informacion siguiente:

7.2.1 GENERALIDADES

Nombre completo de la localidad, muni-
cipio y estado a que pertenece
Coordenadas geograficas y altitud media
(z, y, 2)

Poblacion, de acuerdo al Gltimo censo
oficial

Poblacion actual

Clima

Comunicaciones

Aspecto de la localidad, indicando tipo
de edificaciones
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Localizacion en un plano actualizado de

las vias de comunicacion

7.2.2 ESTADO ACTUAL DE LA RED
DE ALCANTARILLADO PLUVIAL

Descripcidon de las partes componentes del
sistema, estado de conservacion y grado de

aprovechamiento de las mismas.

7.2.2.1 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

Elevaciéon 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.

7.2.2.2 Estructuras y obras accesorias

existentes

Planos actualizados de las obras, tales como:

Pozos de visita
Estructuras de vertido
Sifones invertidos
Cruces

Plantas de bombeo



7.2.3 INFORMACION TOPOGRAFICA

Uno de los aspectos mas importantes para la rea-
lizacion 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 confi-
guracion que tendra el sistema. Por lo tanto es ne-
cesario contar con planimetria y altimetria, para
realizar los trazos de la red y determinar la ubica-

cion de las estructuras e instalaciones auxiliares.

Las escalas para este tipo de planos de proyecto se
presentan en la Tabla 7.1.

Los planos deberan incluir los datos siguientes:

Planimetria, ubicando paramentos, ban-
quetas, lineas eléctricas, tuberias de agua
potable y cajas de operacion de valvulas,
ductos, etc

«  Nombre de las calles que forman las man-
zanas

+ Longitud de crucero a crucero de las calles

«  Elevacion de todos los cruceros y sitios en
donde cambie la pendiente del terreno

+ Elevacion de las tuberias de red de agua
potable, alcantarillado sanitario, ductos de
gas, etc

Cuando se elabora un proyecto de rehabilitacion
y/0 ampliacion y no se dispone de planos de la red
existente y de las obras accesorias, o0 no sean con-

fiables; debe hacerse el levantamiento topografico

Tabla 7.1 Escalas recomendadas para planos topograficos

correspondiente, incluyendo las caracteristi-
cas de la red y las estructuras.

7.2.4 INFORMACION ADICIONAL
PARA EL PROYECTO

7.2.4.1 Uso del suelo

a) Plano de zonificacion por tipo de acti-
vidad; en el se debe especificar, con la
mayor claridad posible, las zonas ha-
bitacionales, fabriles, comerciales, re-
creativas, agricolas, etcétera. Asimis-
mo, identificar la zona de la localidad
que actualmente esté poblada y las de
probable crecimiento futuro. Es impor-
tante que se definan las zonas urbanas

b) Planos de instalaciones subterraneas
existentes y en proceso de construc-
cién (planos maestros)

+ Agua potable

« Alcantarillado sanitario

+ Gas

+ Teléfono

- Luz

« Plano de detalle de las estructuras y
obras accesorias

7.2.4.2 Estructuras y obras accesorias
Planos topograficos detallados de probables

sitios para estaciones de bombeo, sifones in-

vertidos, obras de vertido, etc.

Planta
Perfil Horizontal

Vertical

1:2 00 a 1:5 000
1:200a1:5000
1:200 a 1:500



7.2.5 DATOS BASICOS

Para el disefo y ejecucion de las obras de dre-
naje pluvial urbano se deben de establecer los
datos basicos necesarios, como se muestra en la
Tabla 7.2

7.3 PLANOS DE LA RED DE
DRENAJE PLUVIAL

Los planos constructivos de la red de atarjeas,
colectores y emisores, se haran a escala ade-
cuada 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 can-
tidades de obra correspondientes al plano, los

datos de proyecto, notas y croquis de localiza-

cion. En la Tlustracion 7.1 se presenta la simbo-
logia convencional para proyectos de alcantari-
1lado pluvial.

7.4 CATALOGO DE
CONCEPTOS,
CANTIDADES DE OBRA
Y PRESUPUESTO

Para tener un costo estimado del proyecto, se
elaborara el catalogo de conceptos con precios
unitarios de acuerdo al Catalogo General de
Precios Unitarios para la construccion de Siste-
mas de Agua Potable y Alcantarillado de la Sub-
direccion General de Agua Potable, Drenaje y
Saneamiento de la Comision Nacional del Agua
y del Catalogo de Costos de la Camara Mexica-
na de la Industria de la Construccion.

Tabla 7.2 Datos basicos de un proyecto de drenaje pluvial urbano

a) Periodo de retorno

b) Area por drenar

) Sistema

d) Coeficiente de escurrimiento
e) Intensidad de lluvia

f) Método de disefo

g) Formulas usadas

h) Gasto de disefio

i) Velocidad minima

i) Velocidad maxima

k) Sistema de eliminacién

1) Tipo de tuberfa
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ARnos

Ha o km?
Aguas pluviales
Adimensional
mm/h

Racional, grafico aleman, Curva S, hidrograma unitario,
método del Road Research Laboratory (RRL)

Manning, continuidad, y las propias empleadas para cada
método

m3/s

m/s

m/s
Gravedad/bombeo

Concreto, polietileno, etc.



llustracién 7.1 Simbolos para planos de redes de drenaje pluvial

Proteccidn con gaviones

Pozo caja de unién Il (para tuberia de 70
a 122cm. Con entronques de 38 A 76cm.)

hasta °45)

Nota:

Concepto: Proyecto Existente

Atarjea
Cabeza de atarjea | |
Pozo de visita comdn O O
Numero de pozo de visita 56
Relleno V)
Interceptor
Colector
Subcolector =50 =50
Pozo de visita comUn (para @ de 20 a 61 cm.) ﬁo L0 Fraats0

i i i _ 36.50  38.00 38.00
Eg?;)éaéiaz%ricztgc(ﬁqa.;da de 50cm o menor - -2 36,57 /300
Estructura qe_ caida escalonada (hasta 2.5m- 6100 61,00
de caida maxima de 0.5m en 0.5m, para @ de- 59.00 7e350 3 58:00
91lcma 2.44cm.)

t i 1400 16.00 16.00
ngg)éaéiaz%dsszagig?da de 0.5men2.0m, _deg?oogl ) lmc’lj;g;
Cabeza de atarjeas — g %0 1 4%0
Pozo de visita especial (hasta 45° para @ de-
76 2107 cm.) © @
Pozo caja (para de @ de 122 a 300cm.) @ E
Pozo caja de union | (de 152 cm con
entronque de 91a 122 cm.) — —dia
Fl’gzzoacg]oaodcemq)eﬂexmn (hasta °45 para @ de D D
Estacion de bombeo |
Linea de presion + + + + + + + +
Relleno s
Proteccion con concreto .

S

Las tuberias y estructuras existentes seran con simbolo mas grueso

Pozo con caida con plantilla deflectora 26.50 2800 5 26.50 ,28.00 4
(hasta 1.5m de caida para @ 30cm. A 76cm.) 9 2>
Long|tud—Per?d’|e.nte—D|ametro 30—4-90
(m.)  (milésimas.) (cm.)

T Escala 1:50 000
*Cauce artificial abierto empleado para
irrigacioén, tranporte de aguas residuales o — Escala 1:250 000
conduccién en sistemas de abastecimiento
o sistemas de generacion de energia eléctrica. Escala 1:1000 000

*Los simbolos de cauce artificial se obtuvieron de INEGI (1980). Especificaciones de los simbolos
cartograficos representados en cartas topograficas escala 1:50 000, 1:250 000, 1:1000 000
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CONCLUSIONES

Con el presente documento se apoya a los organismos operadores
con recomendaciones para el diseno de redes de drenaje pluvial,
brindando los elementos minimos necesarios para lograr una ade-
cuada vida util y un costo 6ptimo, disminuyendo el riesgo de las
inundaciones. Se recomienda que los programas de desarrollo urba-
no consideren este manual, dado que la ubicacion adecuada de las
viviendas es tan importante e incluso a veces mas que la infraestruc-

tura de drenaje pluvial urbano.

Aqui se reitera la conveniencia de los sistemas separados, el sanitario
y el pluvial, pues los volimenes de aguas pluviales son muy superio-
res a los correspondientes de aguas residuales cerca de 42 veces mas
(Gomez, 2007). Asi, una planta de tratamiento es mas econdémica
si s6lo se encarga de tratar aguas residuales de un cierto tipo. Un
factor mas a favor de los sistemas de drenaje separados se debe a
que la mayor demanda de agua en las poblaciones, producto de su
crecimiento, y a la escasez de la misma cerca de ellas, ha llevado a
las comunidades a tomar medidas integrales para que los habitan-
tes 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, en este aspecto se de-
sarrollan acciones encaminadas al uso del agua tratada y el empleo
del agua de lluvia.

Los componentes principales de un sistema de drenaje se agrupan
segun su funcion, asi un sistema de drenaje pluvial urbano, se inte-
gra de estructuras de captacion, de conduccion, de conexién y man-
tenimiento, de vertido, de disposicién final e instalaciones comple-
mentarias. En el manual se hace una descripciéon detallada de las

estructuras que conforman el sistema, mencionando tipos de ma-
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terial y especificaciones. Ademas se ofrecen recomendaciones para

elegir la mas conveniente.

En el contenido se analizan aspectos de hidrologia, incluso el uso de
métodos que conducen a la estimacion de los gastos pluviales en una
cuenca urbana por diferentes métodos y se dan recomendaciones
para la seleccion de alguno, segtn el caso. Se amplia este tema con
el analisis de los fendmenos meteorologicos extremos que provocan
inundaciones, indicando los “Criterios de peligro por inundaci6on”

que consideran organismos nacionales y extranjeros.

La eficiencia del funcionamiento hidraulico de una red de drenaje
para conducir aguas pluviales, depende de sus caracteristicas fisicas.
Mediante el empleo de algunos principios de la hidraulica, se anali-
zan y dimensionan desde estructuras sencillas tales como bocas de
tormenta hasta otras mas complicadas como las redes de tuberias y

de canales.

Los conceptos basicos de la hidraulica, tiles para el disefio y revision
de una red de drenaje abarcan entre otros los siguientes: tipos de flujo,
ecuaciones fundamentales de conservacion de masa (o de continui-
dad), cantidad de movimiento y energia, conceptos de energia especi-
fica, pérdidas de carga por friccion y locales, perfiles hidraulicos, salto
hidraulico, estructuras hidraulicas especiales y métodos de transito
de avenidas.

El disefio y construccion de una red de drenaje es un trabajo de inge-
nieria donde se busca la eficiencia y economia. Por ello, se han desa-
rrollado métodos de diseno que involucran los conceptos presentados
en los parrafos anteriores a fin de aplicarlos en conjunto con reco-
mendaciones constructivas que permitan la conservaciéon y manteni-
miento de la red de tuberias. Dichos métodos pueden tener variacion
ajuicio del proyectista, que cambia especialmente la forma de calcular
la lluvia y los correspondientes gastos de diseno, pero deben atender a

la normatividad existente.

Es importante hacer énfasis en que el presente documento es un ma-
nual nuevo que formara parte del MAPAS que edita la CoNAGUA y que
busca ser un documento de consulta para personas interesadas en el
tema y de apoyo para el personal de los organismos operadores y que

no debe considerarse de ninguna manera como una norma oficial.
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ANEXO AJUSTE DE REGISTROS

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

Para que el ajuste sea confiable se debe contar
con registros de cuando menos diez estaciones y
se recomienda hacer un ajuste para la época de

lluvias y otro para el estiaje.

A.1 AJUSTE DE
PRECIPITACIONES
DIARIAS

Cuando los boletines hidrologicos proporcio-
nan registros de lluvia cada 24 horas, y no se
conoce la duracion real de la tormenta, se
presenta una dificultad, cuando la tormenta
dura menos de 24 horas. En este caso se requie-
re contar con una estacion pluviografica para
tratar de relacionar los registros diarios de los

pluviometros, empleando la curva-masa.

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

Durante el tiempo que una estacion se encuentra
en operacion, se pueden presentar modificaciones
en las condiciones de medicion; como por ejem-
plo, cambio de operador, de localizacion o de las
condiciones adyacentes, por lo que los registros de
lluvia sufren alteraciones que pueden llegar a ser

importantes en cuanto a su homogeneidad.

Para conocer cuanto se han afectado los registros
se usa la técnica llamada curva 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 com-
pensan mientras que la lluvia acumulada de una
estacion en particular se afecta de inmediato ante

la presencia de cambios importantes.

De tal manera que 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 estacion en cuestidn, se obtendra una linea

recta, siempre que en ésta no hayan existido mo-



dificaciones o no sean importantes; en caso con-
trario la pendiente de la linea se altera en el afio
a partir del cual la estacion comenzo a operar en

condiciones diferentes.

Si se desea conocer la precipitacion maxima en
un intervalo de 24 horas y se tiene el registro de
una tormenta, que ha durado n dias, ésta puede

calcularse usando la expresion siguiente:

P=P+ %PD Ecuacion A.1

donde:

P = Precipitacién maxima en 24 ho-
ras (mm)

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

P = Maxima precipitaciéon un dia

antes o un dia después de pre-
sentarse P, (mm)

A.2 REGIONALIZACION DE
TORMENTAS

En los estudios de hidrologia urbana es frecuen-
te que la informacion disponible sea escasa,
problema que se acentiia cuando, como se hace
con los métodos tradicionales, los parametros
mas significativos para el disefio se obtienen
empleando s6lo la informacion de la estacién
mas cercana al sitio en estudio y se despre-
cia aquella proporcionada por otras estaciones

vecinas.

En cambio, un estudio regional permite apro-
vechar muchas caracteristicas que son comunes
para todos los puntos de la region, aun conside-
rando las diferencias que distinguen un punto de
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otro en la region. En este sentido, puede decirse
que regionalizar equivale a obtener formulas o
procedimientos que pueden aplicarse a toda una
region, aprovechando las caracteristicas comu-
nes a todos los puntos y sefialando la forma en la

que influyen para el fendmeno en estudio.

La utilizacion de este método solo es viable
cuando se cuenta con suficientes estaciones que
aporten informacion confiable; lo cual no es po-
sible en la mayoria de los casos. Sin embargo,
es importante conocer este planteamiento y las
consideraciones que el proyectista debe tomar

en cuenta.

A.2.1.REGIONALIZACION DE
PRECIPITACIONES MAXIMAS

La regionalizacion de la precipitacion maxima se
hace mediante la elaboracion de planos de isoye-
tas para una duracion de 24 horas y para otra
menor a dos horas, ya que estos permiten tomar

en cuenta la variacion espacial de la lluvia.

Se recomienda utilizar la duracién 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 provo-
can incrementos notables en el escurrimiento
en cuencas urbanas tienen una duracién menor
a dos horas.

Los planos de isoyetas indicados anteriormente
deben tener asignado un periodo de retorno co-
mun, por ejemplo, en obras de drenaje pluvial
urbano el periodo de retorno se selecciona de
acuerdo al tipo de infraestructura pluvial, nG-



mero de habitantes y/o zona (CONAGUA, 1996),
pero se puede escoger uno mayor si en todas las
estaciones utilizadas se dispone de un registro
grande, ya que de esta manera los resultados
generales son confiables y a la vez se puede de-
tectar si existe informacion incongruente en al-
gunas estaciones con respecto a la obtenida para

toda la cuenca.
A.2.2. PLANOS DE ISOYETAS

Si se considera que el tipo de fenémeno que pro-
voca las precipitaciones maximas en la cuenca
(ciclonico, convectivo, etc.), es el mismo para
cualquier duracion que se considere, puede su-
ponerse que la forma de las isoyetas sera igual
para las diferentes duraciones y solamente cam-
biara el valor asignado en cada isoyeta. En es-
tas condiciones, se puede utilizar la forma de
las isoyetas medias anuales como base, y con la
informacioén 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.

Plano de isoyetas para una duracion de

30 minutos y un periodo de retorno dado

Para dibujar un plano de isoyetas se utiliza una
relacidn entre la intensidad de lluvia, medida en
forma puntual, y la duracion correspondiente, to-
mando ambos valores para un periodo de retorno
comun. La relacion anterior es valida para dura-
ciones entre 5 y 120 minutos, y se expresa con la

formula:

LTA+R

Ecuacion A.2
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donde

i = Intensidad de la lluvia (mm/h)
d = Duracién (minutos)

o, B = Coeficientes que se obtienen al

hacer el ajuste con los datos re-
gistrados en cada estacion

Conocido el valor de la intensidad de lluvia
para una duracion dada, se obtiene su corres-
pondiente valor de precipitacion para cada es-
tacion, y se dibuja el plano de isoyetas, toman-
do como base la forma de las isoyetas medias
anuales, de manera que si el valor de precipi-
tacion calculado para alguna estacion no co-
rresponde al asignado a las isoyetas, éste se
desecha.

Plano de isoyetas para una duracion de 24 h y
un periodo de retorno dado

Para su construccion se utiliza la misma me-
todologia que se describe para el plano de is-
oyetas de 30 minutos, solo que los valores son
obtenidos del analisis estadistico de las pre-
cipitaciones registradas en los pluviometros.
Este analisis consiste en ajustar para cada es-
tacion una funcién de distribuciéon de probabi-
lidad 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

funcion de distribucion.

Factores de ajuste por duracion, periodo de

retorno y drea

Para determinar el valor de la precipitacion
correspondiente a cualquier duracion, perio-
do 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
de calcular cada uno de ellos, asi como algunos
criterios sobre la obtencion del factor de ajuste

por area.
Factor de ajuste por duracion

Este factor se obtiene de acuerdo al procedi-

miento siguiente:

1. Se comprueba si los factores para cada
duracion son Gnicos en toda la cuenca; es
decir, son o no independientes del punto
en estudio, para ello se procede de la ma-
nera siguiente:

a. Se establece una relacion entre la in-
tensidad de la lluvia y la duracion, se
puede usar la Ecuacion A.3

b. Se seleccionan dos valores de o y sus
correspondientes B, los cuales deben
corresponder al maximo y minimo
de los valores de dicha variable, ex-
ceptuando aquellos valores que estén
fuera del orden

c. Para cada condicion de o y B, se cal-
cula la intensidad de lluvia, para du-
raciones entre 15 minutos y 24 ho-
ras. 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 va-
lor de precipitacion entre el corres-
pondiente al de 24 horas

d. Se comparan los valores obtenidos
para cada o y para duraciones co-
munes. Si en general, los valores
calculados no difieren en 10 por
ciento entre ellos, se acepta que el
factor de ajuste para cada duracion
es independiente de la ubicacion del
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punto en la cuenca; si por el contra-
rio, los valores son diferentes entre
si, se tiene que hacer una division
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 anali-
sis. En ambos casos, la secuencia de
calculo de los pasos b), ¢) y d), que se
describe a continuacion, es igual
2. Para cada estacion se calcula la precipi-
taciéon correspondiente a una duracién
de 24 horas utilizando la relacién que se
menciona en el paso “a" previo y se com-
paran con las que se obtienen del anali-
sis estadistico de las precipitaciones re-
gistradas en los pluviometros. Esto tiene
como objeto el determinar si el factor de
ajuste por duracién es Gnico o se tienen
que calcular factores de ajuste para dife-
rentes rangos de duracion
3. Se definen cuantos factores de ajuste por
duracion se necesitan
a. Si la comparacion de los resultados
obtenidos en el paso b) anterior tie-
ne semejanza entre ellos, se calcula un
factor Ginico de ajuste
b. Si la comparacion de los resultados
obtenidos en el paso b) no tiene seme-
janza entre ellos, se debe calcular un
grupo de factores de ajuste
Dependiendo de la duracion, se calculan los facto-
res de ajuste de la manera siguiente:

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



b) Se escoge una duracion dentro del inter-
valo como, por ejemplo, la de 30 minutos
y se calcula la intensidad de lluvia corres-
pondiente

¢) Se dividen los valores calculados en el inci-
so a) entre los del inciso b); los resultados
obtenidos son los factores de ajuste para

cada duracion.

Factor de ajuste para duraciones entre 2 y 24
horas
a) Se seleccionan las estaciones que tengan
valores de precipitacion registrados en plu-
viografos y pluviometros
b) Para un periodo de retorno de n afos, se
obtiene para cada estacion el valor de las
intensidades de lluvia correspondientes a
duraciones entre 2 y 24 horas y se trans-
forman a altura de precipitacion. Ademas,
del analisis estadistico de cada estacion, se
calcula la precipitacion para 24 horas y n
anos de periodo de retorno
c) Para cada estaciobn se construye una
grafica como la que se muestra en la Ilus-
tracion A.1, con los valores calculados en
el inciso b); las escalas de la Tlustracion A.1
son logaritmicas, ya que la precipitacion y

la duracion estan ligadas con una relacion:

P=ad Ecuacién A.3
donde:
P = Intensidad de la lluvia (mm/h)
d = Duraciéon (minutos)
a b = Coeficientes que se obtienen al

hacer el ajuste con los datos re-
gistrados en cada estacion

La linea punteada corresponde a los va-
lores de precipitacion que se obtienen

para diferentes duraciones utilizando
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para ello la relacion elegida en el paso
a), Ecuacion A.3. Los valores de preci-
pitacion para una duracion de 24 horas,
calculados con el analisis estadistico de
los pluviémetros, son diferentes por lo
que para la precipitacion para duracio-
nes comprendidas entre 2 y 24 horas se
utiliza la linea llena. Para determinar la
ecuacion de la recta, en papel logaritmi-
co, que pasa por los puntos ab, se utiliza

la expresion:

InP=a+bind Ecuacion A.4

d) Los valores de a y b se obtienen al hacer

e)

f)

el ajuste con los puntos conocidos y, una
vez hecho esto, se calculan los valores de
precipitacion para duraciones entre 2 y
24 horas

Se repite el paso ¢) tantas veces como es-
taciones se seleccionaron en el inciso a)
Para cada estacidn, se dividen los valores
de precipitacion para diferentes duracio-
nes entre la de 24 horas

g) Se calcula el factor de ajuste, promedian-

a)

do los valores calculados en el inciso e)

para duraciones comunes

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:

Para cada estacion, se seleccionan los re-
gistros maximos de lluvia para cada afo
y se les ajusta una funcion de distribucion



llustracién A.1 Recta para obtener el factor de ajuste

100

50

10

Altura de precipitacion (mm)

p=ad’

0.1 0.5 1

Duracion (h).

b)

c)

d)

e)

de probabilidad, como son las del tipo
exponencial, Gumbel, etcétera

Una vez conocida la funcion de distri-
bucion, se obtienen los valores de pre-
cipitacion para diferentes periodos de
retorno

Se selecciona un periodo de retorno y se
calcula su valor de precipitacion corres-
pondiente; el periodo de retorno debe
ser el mismo que se escogio para el fac-
tor de ajuste por duracion

Se divide cada uno de los valores del in-
ciso b) entre los del inciso ¢)

Se comparan los valores obtenidos en el
inciso d) con los de todas las estaciones.
Si son muy parecidos, se toma un va-
lor 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)
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sean semejantes entre si de acuerdo con el

grupo de estaciones de cada region
Factor de ajuste por areas

Una gran parte de los problemas practicos es-
tan 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 pre-
cipitaciéon puntual y puede ser obtenida como
una proporcién de esta. Para encontrar la pro-
porcion en que debe modificarse el valor de la
precipitaciéon puntual, se calcula un factor de
ajuste por area, valido para una duracion de-
terminada, y que normalmente no varia con el

periodo de retorno.

Para obtener el factor de ajuste por area exis-
ten diversos criterios, a continuacion se descri-

ben tres de ellos.



Factor de ajuste por drea considerando tormen-

tas centradas

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

la relacion:

FRA = % Ecuacion A.5
2

donde:
FRA = Factor de reduccion por area
P = Precipitacién media maxima en

la cuenca para una determinada
duracion

= Precipitacion maxima puntual
para la misma tormenta y dura-

cion para la que se calcula P,

Para obtener FRA se realizan los pasos siguientes:

a) Se elige un conjunto de tormentas para
una duraciéon determinada, por ejem-
plo, de 24 horas

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

c) Se forma una grafica, donde en las abs-

cisas se colocan los valores de las areas

que forman las isoyetas y, en las orde-
nadas las alturas de precipitacion co-
rrespondientes (Ilustracion A.2). Se ob-
tienen tantas figuras de este tipo como

planos de isoyetas se tengan

llustracién A.2 Obtencion del factor de ajuste por areas, considerando tormentas centradas

Altura de precipitacion

(€))]

v
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d) De la Figura anterior, se obtiene la precipi-
tacién media (P) para el 4rea que se desea
estudiar

e) El valor de P, corresponde al maximo va-
lor puntual en el plano de isoyetas

f) Se calcula el cociente P /P,

g) Se calcula F, como un promedio de todos
los valores de ]_31/P2 calculados

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

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:

_ D

FRA="p Ecuacion A.6
4
donde:
153 = 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 FRA con este criterio con-

siste 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
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b) Se selecciona el maximo valor de P para
cada afo; es decir, se tiene P, en el primer
afno; P, en el segundo afio y asi sucesiva-
mente hasta el ano n

¢) Se calcula la precipitacion media maxi-

ma anual como:

= _1x . .,
P, = %Z P(3) Ecuacién A.7
i=1
donde:
P, = Precipitacion maxima anual
correspondiente al ano i
n = Numero de anos

d) En los registros de cada estacion, se se-
lecciona la precipitacion maxima regis-
trada en el afio; es decir, se tiene P, 1), P,
), P, (n) en la estacion j, para todas las
estaciones

e) Se calcula la precipitacion media maxi-

ma puntual para cada estacion como:

P=1Yp0) Ecuacién A.8
=1

donde:

f’j = Precipitacion media maxima
puntual

P(i) = Precipitacion maxima registrada

J
en la estacion j para el ano ¢

f) Se calcula la precipitacion puntual media
maxima anual sobre toda el area, con la
expresion:

P =wP+wP+..+ a)‘,ﬁf Ecuacion A9



donde:

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

® = Porcentaje del area de influencia

de cada estacion j dentro de la
cuenca, calculado con el método
de Thiessen

g) Se calcula el cociente. P,/P,,
h) Se repite el procedimiento para otras du-

raciones

Factor de ajuste por darea 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:

P
F

FRA = Ecuacion A.10

donde:

Precipitacion en cualquier
punto dentro de una
determinada area,
correspondiente al dia en que
ocurri6 la precipitacion maxima
anual sobre toda la cuenca
Precipitacion maxima anual
sobre toda la cuenca para el
mismo punto, duraciéon y ano
que P,

La manera de obtener el factor de ajuste con este

criterio es la siguiente:
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a) Para cada dia de interés, con los valores
de precipitacion registrados en las esta-
ciones, se calcula la precipitacion media
sobre toda el 4rea 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 afio y se

anota el dia en que ocurrid

©) Se anota el valor de lluvia puntual que

se registr6 en cada estacion para el dia

seleccionado en el paso b) y se designa

COMO P, Pyyeves Py Asi, p; es la precipita-

cion puntual registrada en la estacion j

que corresponde al dia para el cual se tie-

ne la P maxima en el afio

d) Para el mismo ano, 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 precipitacién pun-

tual maxima registrada en la estacion j.

Algunas veces p;y P, pueden ser iguales y

en otras P, es mayor que p,

e)

f)

Para cada estacion se calcula p/ P,

Se repiten los pasos del inciso a) al e)
para todos los anos

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 du-

raciones

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 pueden acomodarse sobre la cuenca. Parato-

mar en cuenta lo anterior, se necesita primero, con



base en la informacion registrada, construir los
planos de isoyetas para diferentes tormentas y
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 dise-
no con los factores descritos anteriormente v,

se procede a construir el plano de las mismas.

Para construir el plano de isoyetas a partir del
valor de la lluvia de disefio, se pueden utilizar
los dos procedimientos que se describen a con-
tinuacion; por otra parte, con ayuda de este
plano es posible calcular una precipitacion me-
dia sobre la cuenca que es mas representativa
que el valor puntual. Para realizar lo anterior es

necesario conocer la forma de la cuenca.
Plano de isoyetas circulares

Para construir el plano se utiliza la ecuacion si-

guiente:
pP=p* Ecuacion A.11

donde:

P = Precipitacion media sobre la
cuenca

P = Precipitacion calculada y
corregida con los factores de
ajuste descritos

kn = Constantes que se obtienen a
partir de los valores registrados

A = Area de la isoyeta, igual al area de

un circulo
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Para calcular los parametros k y n se procede de la

manera siguiente:

a) Se seleccionan dos parejas de valores co-
nocidos:

(Ba), (Ba)

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

b) Con los valores de PI/P y f’Z/P se ob-
tienen los valores correspondientes de
kA . Los valores calculados se designan
Como X, Y X,

c¢) El valor de n se determina con la

expresion:
Al _ =z .
TZ = ?; Ecuaciéon A.12

d) El valor de k se calcula con la ecuacion:

X X
k: 1 2

AT T Ar Ecuacion A.13

e) Conocidos k£ y n, 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



B

ANEXO PLANOS EJECUTIVOS

391



ojuawAed op UQIISodar A €led op UQIIag

o110

VASPNOD ‘oot

XaW

00T:T VIVOsT
s 0 ¥ 11w

00T T ]
VOLVID VIVDST

peprun exo anbipur a5 apuop
01d99XD SOIIWNIUL) UD UQIDLIOE BPO],

“ajualsixa e1adied €] ap 10sadsa [¢ [enSt
105 e1ad1ed eAINU B 9P 10598 [

SVION

VIDOTOIWIS

OLDIAOYd 3d SOLVA

035t TIIWON TATWON .
. B 0SIP U0D BrEzI[Eal 010UV :OSIATY
- oo o201 vl v 29 %56 2591105 [0 0o11[EIs® 010150 ap wrodiea vy op | VNAH VI
[¢ s0y9sap & eorugBio erajewt ‘seapatd op 21qy ‘wd 0T 9p seded ua o2820[03 v] exed vl & upeuSaduw ap sofor sof | TAAWON TYAWON,
ope1edwo UgILAEIXD B 9p 01onpoid [BLIAIRL 10D Bluez B 9p 0S| T eor0m op sandiop sxrlior 95 ow0n opuizo | VWAL _OMNAId VRTTTO108A0ud
“1a110d 95001 Ope1EAWOd OLPWEIP 3P, 7/T 1 V'L : i
OpEANILI 03UEq P[22I UOD CONNEIPIY Jseg
“w/] ¢ uopiodord [ oifejse wod uopeuSaidus 3p ofany ____ | __ _ __ I __ _ __ | __ _ __ | __ _ __ | __ l
e Rp— (L L 1 e 1
‘wi/] ¢°0 uomIodoxd -gy o1fejse uod el p ofary
(anpis ap sauopEaYAAS? UNSas) gy oIfesse & st

/€ "V'W' 09UEq 9P OPEINILI] [ELIAEW U0
011] U3 EPRIOGR]D ‘00NI[EJSE 0110U0D AP L1adIE))

o lees L S B R e e L

[ s

NUIISIXG OAWIAL] eluvz o] op pored e[ v
OpEaUT[E 91100 IaLIg

RSN BT I S SRS SR D ORI R B PRI
. e e T B B R A A e L T e1adres op 10sadsg
; Rt

ERENIAY PRt LD N I}

ownupw g owunw g1

g 0anad [erarew A W/ 01

aooid eqanid el 9p %S6 uopI0doxd * -y OIEJSE U0 O[[as p 05N

& soyoasap & eaueSio epatew ‘seapard ap 1qi] “wn (g ap seded ua

ope1oeduion uQIEAEIXD B 9P 01npoId [BLINEW U0D Bfubz ] 9p OUA[Y wUﬁ:meN NH@QHWQ Qﬁ\vﬂ:wogvh OZNU—QD

NOIDVZITYOOTONDIW 3d SINOOYD

NOIDVZITVOOTONOVI 4d SINDOUD

101201 94001 operoEduI0 oxOIEIp [ [T} (T iTAl 0251p 0> prvz[eo1 35 9110
9P .2/ T "V'W'L OPEINILI 03Utq 9P [ELIANEW U0D EDINEIPIY Iseq 1T ——— [ 02NEIpIY 0121U0) P OjuBwIIALd [P UQILIO[0D ] P SAIUE A efutz
I ENETE ] Ua EMBIPIY 2SEQ €] 1€20[03 ap Sandsap BIEZIEAI 35 9110 OPUNSag
“efuez e[ op pareq
“auasio oaunaed
[© [enSt 0peqeOR (o /B 0SZ=2,] 0JINPIPIY 0I2IU0D IP OWAWIALY sz
REFSUOIE KIS NGRS f R N
e T e T T PPy g s eadues op sosadsg
RSN DIttt S A T gt BT e |
fuvz op oy vluez e op pored e[ &
OpEaUI[E 2110 1WLI]
ourmul st OoJInelIpr ou st
HNEIpry e[uez op uo1009g
. v,
012I2U00 ®~u uororsodar OU Q:NHOQ
‘ “101901d vqonid e 9p %06 Ip ¥195 [eND [ =
“(NS) SONS UgPEayIse 0dueq 9
09¢ 09 09¢ oz | wre 9p [euotEW 10D 1059dsd 9p WH O 9P EpEIEdwon A epeuoside eyuTd NN
R R I S e
oze 0ze oze v8 | €1T A T
08z 08z 08z | sst ]
ST v v v 09 | zst Bpaqn
o1z o1z o1z o1z sv | zzt “a[qerIeA onawgIp op euaqn [~ t
061 061 061 061 T | L01
set set set sL1 SLT 9| 16 oe
ss1 sst sst ES sst og | 9L ‘SEULIOU SEISD 9P §°T 7€ UOIDIIS UOD OPIANIE P OPE[LISOIE OUI[RY  ~ |
SPIL Sl SP1 Sl SPIL SPIL LT 89 R
sel et sel el sel sel Tl 19 il
4 aqeHEA
szt szt szt szt szt szt 1| s
ot1 ort ot1 ort ot1 ot1 81| o
“feranid ope[juEIuED[E 9P BAqN) UOLEN>AI
06 06 06 06 06 06 SU| ge PuEAa] 10D ‘0JUE|q J0[0D OYUE 3P € 3P 0dnst|d ap Eputy
st SL SL L SL 08 Tr| og
sL oL oL oL o oL o1 | st
09 09 g | ot a1queA
werr| were| werd weid were] weil (09101 & 135 papod oua[[os 159 “91u1pu0ds2110> PEPOINT ¥ 9p 0N b S 5EIGO U3)
. . N . . . wserl [eRUE 2152 3P “UOIDDS E] U0D OPIANJE AP BIUEZ £ 9P ([
ap I wd
wosg| worg worgl worz| wWoLT| WOTT| wsey
Elel 2a 2a 2d °a °d
CUITIoN
eluvz op peprpunjorg o
wH ua q eluez op oyouy Sweser op €100

ojuawiAed ap uoiisodads A eluez ap ugiddas 1°g oueld

392



“PEpIUN B1O U SEPEIPUL ST
01d29X2 SOXAWHUAI UD SIUOIIEI0NY

“V'N'L . /1 1 OPEINILI 00UEq AP [BHIIIEW U0D EIHNBIPH] dseq [/

SVLON

VIDOTOIWIS

OLOIAO¥Ud 40 SOLVA

NOQIDVZITYDOTONDIW 3d SINOOD

NOIOVZITYOOTOYOVI 9d SINODOYD

01210U0d 9P
B1OUND 3P I[[e1q

191104 9001 oprIoeduion onauEp

owruw 00T

> ¥

ST

v

v

eonjegse eadiey

oAU € BOUTT \ \

“ensie 9p sosed UEISIX? IPUOP S0IFITY SO] UD STIAUND UPINIISUOD 35 -
“OPEQEOE [9 OPEUTIR) ZOA BUR OJOIIEIND TEZIIN-"F
“[exiowiiad 72]qop U0D ouy OPEAIOY OPEQEOY -'E

“Jou2jur

[PAIU [9p WD § B ‘SOPNUIS SOQUIE UD WIQE D € # [IP SE[[LIEA UOD OPEWIIY="

“(,F/€) W 61 9P OpEBAIST 9P OWIXEW OUTWE: ‘w5 0ST=,] 01IU0D - T

sauomnedgadsy

sopuas soquie
UAWI0E @ € # SE[[LIEA U0D OpEWLIY

ende op 20N10
9P 9eRd

UOIINIISUO)
ap seyunp

.

- ap ense op 20n1)

PpepiEiA 2p 2l

ugisedxa op vung

TITNON

VT Qd0¥dY % ‘OSIATY
$ :orndIa mxmﬂwm.ov_,un;oﬁ

oA —

|

— uonrsuer],

S[qeitey
oot

- -

uowIsUEL], O d[qEHEA

epieiA o ol

013J0U0d 9ap elaun) ¢'g oue|d

393



[ v ]

osid ody) ejuBuLI0) 9P EI0G

® oonaw

VYNO¥NOO

o011 VIvOsT
s 0w 13w

“peprun €110 2 sepeopur sty 01dooxa
SonowmuR) Ua SAUOPEI0IY

“ww 9g [ op oureSe un exed (/1 §) WW §°607 9P OSIP] UOD OIIIWEIP AP (,7/€) WW 6 [ 9P LZ2qLd I IYILWD 9P aseq ¢ SLiTesig

“[1 01} 01U U0D SOPEIOGE[D UFIIS SOIAIOW K SOIHIUOD SO SOPO],

“wd (g 9P OWIUIW %7, [9P EPIEs 3P ANUSIPUId BUN U ILIUWITS [CLIAEW UN 0 HAJ IP 195 BIIGIP BPI[ES 9P LrIaqny e ,
8% 081 2P 059 UN UOD WD GOTXSL AP 03 “0F AP L3S e[fa ¥

“IUANIELI2) D OpepUE 1053dS3 3P F/T X 7/ € X ,Z/T T 3P oiug ap aseq v edey exed oorewenuoy ,

wd/8Y 007 =0,J [B182)U1 AUEZIIqEaWLIAdUT 0D SOPHIUDS SOQUIE WD ST® £# SE[[LIEA & 1053dSD WO §T 9P 012IIU0D IP UOLEIUDWILY)

W) G ®7# SOqUIS? A £# SEI[LEA § U0D OpeuLIE
/300 =0, tumbsa eped W wd §[XpT 9P 01210102 ap SO[[1ISEd U0) “0sadsa ap urd z ap [eaFatur auezipqeauadut uod seiun
le1ed g1 & 221 euaIe-0uawad 01a1I0W 10D A J0ua1uf opeue[de 01219U0) 3p anbo|q 0/A W) GZXp [ X/ UNWIOD O[[LIPE] 9P UEIDS SOINW SO

“BIMI[E 9P WD GGTXQEX09 2P §19S UIWN[OA NS BIUDWLIO I SEI0q SE| U ,

sauoroednoadsy

SVILON

VIDOTOIWIS

O.LOIA0¥d 40 SOLYA

NOIDVZITYDOTOYDIN 3d SINOO¥D

NOIOVZITYOOTOYOVI 4d SINDOYD

[e001q [P 9[Te19q
i

oI5 3p o
opejoo/d exquur;
w0/ 007 =2, pric2/d Ao
opBUD
omSuy [v epepyos wo 07 ®

£ # B[[UIEA 9P EPUY

N

awueseiqng

ednnEIpry aseq

wonpgyse viodieo [FAPARAPAP P, * -+

51 9p [PAIN

‘03704 9p e[loy
F/TXT/T T XT/1 T
o[nSiiy ap 95eq & ooIEWIEIU)

21uBse1 9p [PAIN

wd ST @ T # Soquisd
£# SEITEA €

[EeSI9ASUEI] 91100

W2/ 00T =24

SIX0TIX06
0121502 9P €SO

% "UpU "pudg

)c.

l\«w

WH 07 oW WEI

[e201q

€

ToP 9[Te19p 197

rz@xwu ‘Q4O¥dV |u~—““‘4wmz,.— “OSIATY
rzuﬂm—vu ‘Qrndia mzﬂﬁm—uﬁ.OFUm>Omm
110D
1
ownutlu 0g
— [UAS
g1
— —
——
. OUVOV VAV OOV 00 .
_.VFS|_£ 3
owawAeg
0
001119WOS]

eqpifax feurpnirduo] 91100

$€9

eluelq
re1and eiapejoD
BIueld T T ]
—S61 SOT S61 — ! 1 C ]
I I )
S6l s 1 C ]
I 1 ]
I 1 ]
St
I I )
I e )
I 1 ]
I 1 ]
I I )
I e )
wpmmenn 1
eigestg

Jouawt
opeuetdV

osid odi3 B1USWI03 3p BIOg £°g OUBld

394



GPEZI0ja1 GIa13U03
op osid odn E1AUIION 3P BI0G

VNO¥NOD ODIXIW

00rT vIvDST
s 0w 13w

PepIun €110 U SEPEdIpUI SE|
01d29X3 SOAWAUD) U SIUODEIOIY

SVLON

VIDOTOIWIS

OLOTAONUd 4d SOLVA

NOQIDVZITVOOTOUDIN 3d SINOOYD

NOIDVZITVOOTOYOVI 3d SINDOYD

[e201q [2p ([

F1

0110002 9p ofptue
opejos,d eiquity

wa/8 002 =23

01910U0)) ,—

opnsug v epepjos un 0 ®
£# B[[LIEA 9P BPUY

TIIWON.

TITNON

Qqueseiqng

OUNEIpIY oSt

© viadie)

e[for 2 PAIN

\
w1 ® ¢ # 50quisd
£ # Se[[UEA g “0g°04 ap e[l
1ueses ap PAIN
F/UXT/ITX /1T
onSug ap aseq ¢ 0dIBWENUO)

ejue|q

\J S6l T 61—

[9p 011U2) [& 0 T 24qH[E) ,9X,9 9P
BPEP[OSOIIOAD E[[EW UOD OPEULIE
[eafaiur aquezifiqeawniadwi uod
LW /3 00T =2, J 01919U0D)

TODIUIEAE % 7 Ui puag

Vg 0d0ddv VWL OSIAT
TAIWON N TITWON, -
VNI ‘Qrndia <2¢EO._.UH;O¥._
eqiloy
T T ]
I I )
T T )
)
)
)
)
)
)
)
)
)
e1desig
91100
Lt pie]

—~{

EJUIUWLIO) 9P €10( B] 9p UOIDED0[0D)

W5 07 W eI
ey viun
ap ugpdNIISUO)

[B201q
[EETEEEEN

O0IUIWIAEY

“01°01 2p e[[iloy

/1, 0dIT TOPITERD
ejonbueg

0pez10434 03210U02 3p osid odiy eIUSWIOY 3p BIOg #'g OUB|d

395



J TIVT

T578Y 007 =37 UBI38 S0 0005 50T =% mz@% 040UdY % :OSIATY
o “sopruas _
jonbueq odn euswIo) 9p BI0g “Wwo G ® ¢ # SBJ[LIEA U0 ‘105dS 9P WO GT 2P ‘012I10U0I AP UQIIBIUDWID) ~*/, DUINON ormaia DUINON. 0108 K04
W 07 9P OWIUIW OTJDWEIP BISIA 9P 020d © UQIXIUOD P BLIIN, -9
' s ‘WO G @ 7 # [9p 50qHIsa A € # Se[[LIeA § uod eumbsa
OOIXaW ©PED 9 WO FTXPT 9P 019IOUOI IP SO[[1ISEd U0d “z:T uomIodord eudIe-0jUIWDD
©013110W U0D 1053ds3 ap W 7 9p 1omaut opeuelde A ¢:T ugnIodoid euare-ojuawad
S 0I19110W W03 0peajunf wd 1 9p anbO[q O O[[LIPE] * OPEZIOJAI 01IXUOD P OININ -'S

o0E B0t oot 0 “BSO[ 9P OPE[IUE ‘(,F/ T X,€ X,£) WO $9°0 X9°LX 9°L o[nduy -

VNOWNOD

o e WIS @ 7 # SOqUISI A € # SE[[LIBA F U0D ‘WD OEX F 9P ‘01919U0D 9P OJUSIWELID)) —'E om/

*SOPIUAS SOQUIB WD GT @ € # SB[[LIEA U0 10sadsd op W O 9P 012IOU0D 9P BSOT -7
(0T°L T4V OXaue 124)(3Y
2.8 edey ‘B g [8001q) seidesiq uod By ST 3p , T 2P "04°04 3P €310 edey K [edo1qg - |

SANOIOVOIIAIOAdSd

SO119WUAD UI SIUOIIRIOIY

SV.ION

VIOOTOIWIS

S[qeries

OLOIAOYd 3d SOLVA

NOIOVZITVOOTOUDIW 4d SINDOYD OOV

NOQIDVZITYDOTOMDVI 3d SINDOYD

elanbueq odi} eluswlol ap eJ0g §°g Ooue|d

396




e1anbueq Ua BIUAWIO) 9 t0g

010308

VNO¥NOD ’ <OUme:>~..

VOLIVED VIVOST

peprun o anbrpur a5 3puop
01d90XD SOIIOW U9 UQIIEI0IE BPOJ

SVLON

N ATIVIEA a

S0

a Q (@] ap

W) 7 ® 7# S0quIsd A § # 'SIEA b
U opewiIE *,wd/H00Z =1
0121000 3P OJUBIWELID)

VIDOTOSWIS

OLDIAOYd 3d SOLVA

NOQIDVZITYOOTONOIN 3d SINDOYD

NOIOVZITYDOTOOVI 1d SINDOYD

e

[etand pas € uorxauor

wgZ @ z# soqusd &

4 Se[]118A $ U0D OpewIE
w58 007 =5_§ OIS
ap eumbso eped U2 of[nse)

11 EUAIE 01UAWR) O1IIOW
00 10ua1uy opeue(de A g:1 euaze-ojuaWwd

s 0°("y'd AN U0

019110W U0) OPEIUDSE ‘7€ 3P E[[TACI:
& Juo/8% 0ST =0,J 0191900 UOD SEPE[0) SEP[a) U0>

wd OF X O7X ST 9P J20]q 2P SEq E OINY

(w 0 SO BpaXD EINIIqE
e[ op pruSuo] e opuend)
WSO X S0P /
w2/ 00C =3.3

01910 2P 35¢q ¥ [e11Uad 0kody

M
owowrsed
ap atuesey 010
264
alqeieA L
e ° I
alquitey H uopuIEND)
owruw gE°0 a
o 00'T q
oudsip ungag v
(wr) sauorsudwi(]

eionbug

TATNON THIWON

vl QI0¥dv SYNUIT COSIATY
DIRG ornaa DARON o100

>
K4

»
v v
>
SV W07 Op#
| 5104 u0> OpeULE
B w2/8Y 00T =23
01910100 3p 081
[e19p 197
H
N
090 VA
©° 00,04
° >
0%956 S
[ohgle) v X
S
V. 2I[EIp 327
>
eigesiq uoo
(B 6ST) ‘ondwEp wd 19 ¢
“04 *0g ap edes & [ea01g
S#°STeA 10D A[qOp
[enuad B 1890[0)
[B21U3D O[[UE B SEPRLIBULIE ‘SOPHUAS SOquIE

wd G @ p# “s1eA 10sadsa op wd O p
L /8 00T =2,J OPEWIE 01AIU0D 3P BSOT

| e39nbueq U BIUBWIO] 3P BIO0g 9°g OUR|d

397



VNO¥NOO . ODIXdW
oot:t vIvosT
s 0w 1L iw
e —
o W oo
VOHVHO VIVOST

PEpIUN €110 UD SEPEIpUL
se] 01d20X2 SOI1AW U SIUOIDEIIY

SVILON

VIDOTOIWIS

OLDIAO¥d 3d SOLVA

NOIDVZITVOOTOUOIN 3d SINDOUD

NOIDVZITVOOTOMOVI 3d SINDOYD

WV 2Te1Rd

# 'SIAS

wd SZOTH T

wo/8Y 007 =2, § 01U

W/ 087 =3,] 011U0)

(o 0 op d0sadsq)

uOu 2[[8I2p / BSOT

somw ap 0sadsd et

101191UT OWIXE

wg

wogT D

somtu ap
1089d53 9p SEwr
owpupw w 00T

uogrOgH

00 J0p1u1 opeue[de A £ PuIE-0JUAWAD
019110UI UOD OPEIUASE *,8/€ AP ¥[[IACIS

K uio /8y 08T =2,J 019IDUOD UOD SEPE[0D SEP[PD UOD
W) OFXOZXSL AP H0|q A5 & oy

“eumbsa eped ud WA ST® 7 # 7

a|qeties

aqqenes

S[quires

owruw gg'

00t

ouasip ungos

(W) sauoIsuawWI(]

Lwd/8Y 00Z =0,J 0191003 3 O[S

AW /8 0ST =9, 01210U0D)

(u g ap 10sadsq)

ud., 2I[eI9p / BSOT
somw op 105adsd seus
Jouau1 owIXE
wg

(eqqured e[os eun)
WOZ@F# SIeA

DEWON. DIENON
VW [OH0MdY VISTT  OSIATY
TIAWON. THIWON,
SREIT o VAT OL0T A0
(S# 'STEA)

3[qop [exudd o[Iuy

somuw ap
1082ds3 ap sew
oy w 00'1

“[eiangd euaqn woo
ex1sia 9p 0zod € UQIXOUOD)

“p:] BUDIE 0JUIWID 0IDNIOW

“p # SE[[LIEA § UOD OPEULIE

oustIARd 9p oluEsEY

0121003 3P UQDIUIEND

w 19 G eder A [Eoorg

¥/1

SV UW0T® §#
*SIEA UOD OpEWLIE
W2/3Y 00T =3

011503 3P 081

W5 19 (3 "04°04 2P ede1 & [e201g

WO 5T DT # T /F# SIEA 9
W5/53 0ST =23 01919U00)

|| B1anbueq ua eIUBWIO] 3p IO /'g OUB|d

398



LU A

BIXTW BIUSWLIO) 9P BIOY

J[qeLes

voovNoo @ oonaw

SqeLIeA

J[qeLIeA

0u VIvOSE
s o w1 3w

—_____—__.".|
o0z 0T O ot 0
VYD VIVOST

SV.LON

VIDOTOdWIS

O.LOIA0¥d 1d SOLYA

NOIOVZITVOOTOUDIW 3d SINOO¥O

NOIOVZITVOOTOMOVI 3d SINDOYD

owrrupw 8¢°0

owrturw 00"

<|m|a|z|Z|=

0UasIp ungag

(W) sauoisuawI(]

“TR[TUWIS O *(I"V"
Teran[d paI & UOIXaU0D)

“H:] BUDIE 0JUIUIDD 0ID}IOW

uo0d 1o1191ul opeue[de A €:T BUSIR-0JUIWD
019110W U0D OPEIUASE *, 8 /¢ IP e[[iaeid &

;WD /3 0ST=2,] 01910U0D UOD SEPE[OD SEP[D UOD
wod OFX 07X ST 2P YO0[q 2P seq & OINJA

wo 7 @ 7# SoqInsa A
¥ # SE[ITBA F UOD OpeulIe
LW /8 00T=2,J 01910U0D

op eurnbsa epeo ud oquse)

'SV WOQT® % # “SIeA
Uu0d sopewIe ;Wd /3 00Z=2,J
01210100 9P BSO[ A OIN]\

*08re[ op w (' T & sar0kew

ou so[npow us ¢, | @ seperoedss
«8/€X.T/T 19p BIG[0S K ,8/€ X ,T X, 9P
o[ngug Uod odIew Ap Iseq e e[y

ojuawiaed
ap ajuesey

©[BOSD UIS
WV 2IeIRd

—ST0—
| b

£9THL6

WO ST O7# SOqUISI A § # "SIBA F
uo0d opuewIe ;Wd /3 007=2,]
01910U0D P 0JUIUWIRIIDD)

d elIagn) uod

ST'0

/

ejonbuegq

WV, 2[[E19p

IOA

/

TEWON. TEWON

SN 00NV SURNIT fosIATY

TIWON TATWON,

W ‘orndia SATIFOLOTAOUd
q

SYWI0T O #
/ SIBA UOD OUNEHN
Fwo /8 00T=2.)
01210U0dD v_u osid

7/

WV 2[E19p
IOA

“e1desiq uod
(31 6ST) ‘onougIp wd 19 @
‘04°0] edel A [edo1g

°G # SIBA U0D 9]qOp
Te1uad Of[Tue Ied0[0)

*[1)UID OJ[IUE [€ SEPBIIBWIE ‘SOPHIUIS

soquie WO ST® F# SIeA 10s3dss ap wd O 9P

LW /3 007 =0,J OpBWLIR 012IOU0D AP BSOT

elXiW Bluawliol ap ed0g g'g oue|d

399



A

osid op e[lay

VNOWNOD ®

o0t vIvDST
S 0w 13w
00z o0 o ot 0
VOLY¥O VIVOST

W 0"T X W 00"T 2 5138
ejpifo ap onpow 1od I UQISUAWIP T

uny oxsoy

01300 ap 125 gapod seqpifax se exed [eurew [3

SVILON

VIDOTOIWIS

OLOIAOYd 1d SOLYA

NOIOVZITVOOTOYOIN 3d SINDOYO

ojuawrAed A ojuesex

I[qerIeA

NOIDVZITVOOTOYOVI 3d SINDOYD

21uaN(d BLIAqN ],

SICLEUN
B[t [o1 ered Y N DARON. 0804V DINON. os1aTy
o A-A 21100 X DINON TIIWON,
oInw ua OHHOQCW N N VAT orndia VNI OLOA0Ud
X z
oInuw e epepouE A 4 /\\/
ODIEWEIIUOD [E EPEPIOS ,8/€ EI[ITEA N ,&
4 Y
3 %
S1qelep
Y
ety A
Tenowtiad A\~
00IBWENUO0D K 00TB]N /
o
111 O N /\MV/
faaRaea | osid ap efqiloy
‘Suzcnmmcos_ﬁmrw
X-X 940D o
somnuw £ eso[ ua Two /8 00Z=0, 03910U0))
SVWOST OF# | +
J[qeLrep
s[qeneA &
[ L T I I T —’ 1
9P [PAIN LILEN
— X
O[qBLIBA-
X X
= A

BIUR[{

[8INIONIIS3 A 0OINEBIPIY O[NO[ED [2 UNFIS 0IUSIWRUOISUIWI(]

osid ap eypila1 op 9[e10Q

osid ap e||ify 6°'g oue|d

400



|
TUIRON 010UV TGN ostamt
©1UBWHIO} 9P £20q P UOIEIAN DUAON. ornaia DO 0L0TXOUd
VYNO¥NOD ODIXdW
- - (g
oot vivost N N
¥ v
o B S— I _ i —
e e~ e e
SVION
BluawIo}
wouny @ e T
B1ISIA 9p 0zod EIISIA 9P 0704 O
[E UOIXaUOD)
brusnuramosy uoLEIYNOT ( (
— w
v [ v
VIDOTOINIS
—r_® e =
—— - e~ — B —
- -
[ — g
GIOTAONd A0 SOLVA 7
\ M
NOIOVZITYOOTONDIN 4d SINOOUD @
—> - <~ —— . P Hﬂ T~
- e \
\ R e e E
M A
NOIOVZITYOOTONDVI 3d SINDOYD

BIUSWIO0Y 3P BIO] 3P UOIDEIIGN OT'g OUBld

401



T v

PEPI[EIA U3 BqN) 9P UQIDEZI[EI0]
ouuom

vnownoo @ oonaw

o0t vIvOST
s o v 13w

o0z o ot 0
VOLIY¥D VIVOSI

SV.ILON

VIDOTOIWIS

0104A0¥d 4d SOLVA

TIINON. 0g0uav TIINON osiazy
TION omnaia B ONoL01x0ud
- "~ 9[qeLIBA 0119WRIP 9P
) Teranid ope[[Lejued[e BLIIqN |,
WL
Lz
[ ,
| |
, | ewu
| | pepipunjoiq
, ,
| |
| |
[ | | 1

opard _ ﬂ ﬂ _ otpaig

| |
| pEpI[EIA 9P OYIUY ﬁ |
| |
| | oruesey
I I
ejonbueg Juesey i w g | elonbueg
pepardoxd ﬂ ﬂ pepardord
op oy % op oy

9qeIIEA OIOWIRIP P
[e1anjd ope[[LreIURI[E BLIOQN ],

NOIOVZITVOOTOYDIN 1d SINODOYO

NOIOVZITVOOTOMOVI 3d SINDOYD

|
, [
| |
Bwruw , ,
peprpunjoig 1 |
, ,
| |
, ,
I | i 1
orparg _ ﬂ ﬂ _ orparg
m pepifeia 9p oyouy
| |
Jjuesey | | Jjuesey
I I
,f‘ﬁ m\L, ejonbuegq
pepardoxd ejonbueg | | pepardoxd
op Ay Wv op 2wy

pepl|eIA Ud BLIQNY 9P UOIDEZI|BD0] T1'g OUB|d

402



unwod esiA 9p 0z0g

voovNoo @ oonanw

o0t vIvDST
s 0w 13w

o0 0 o or 0
VOUYHD VIVOST

SOII2UI UD UOS SIUOIIRIOIE SB[ SEPO, ,

SVLON

VIDOTOIWIS

0L04A0¥d 3d SOLVA

NOIOVZITYDOTO¥OIN 3d SINDOYD

NOQIDVZITYOOTOYOVI 40 SINDOYD

BUIIXBUI BPIED
W& AlERA

% (g
dac-a

£ 9110D)

ore

(0IUDTWNSAADI) BUDIQ UD

08’1l

//\\\/\\/\\/\

A
S

STV A
R

onowgiy N\%

01 21q1ed ‘9 X,9 9p
EPEP[OSONII[A B[E

> N \/U/\//.\///.\/ INNIANNINNINNIN
- AN O s . —
V.. g v vy
R . . |
v V. >
— 9
L €

euaqn v ap soadns

ovred v isey soueguE)

()

W [9°0 & §€°0 9P SONIWEIP
ered QGEOU B1ISIA QU 0Z0odJ

TITNON TITNON

VNI 09044V VNI OSIATY
TIEWON TIIWON,
VNS ‘omndia VST OLOTAOd

L/ 00Z =0, 01910100 9P oxnu p ue|dsax P EECT T
“wnd ¢ 9p OWAWLIGNOAI
10112IUT OIIAWEIP UDET @ /T SOqLISI 8/ € opewIy T
-[eanieu ous1ia) [op ofeqop Jod w o[-0

o

anb ouazdoau ap a1anbed un opegarur
sta 9p s0zod s0] © 1e201UD
wIqnoR1 10> 1°V'd
ap sex0peIdepE TeZI[NN UEIAGEP 35 (I'V"d AP SeIqN Eled g
“somnur sof ap ayueldsap
P ®[ep [ UD SEPIGaqUID UAPaND OU SE1SI LN
01°0 9p WU ;und/Y 00Z =2 dduIs 01919U0D 3P Of[IUY
“21UANY ELIAGNY E] AP IAEPD ] EISEY
o wd /8y 00 =2, A[AUS 0191910 AP ASEq € BUED EPIPI
“Q°y"d 9p ugsas 0zod [e sawuANR A saruaNjur Sepaqn,
“[eaSorur
auezpqeawadwr uod ;wo/8y 00g =,J 0110U0D 9P A5 F
*§:1 oIaioW 10D OpEay

IS

2R

“10sadsa ap ‘
0> z:1 ugmiodoxd euare-ouaWad

A 1ouaur opeuelde wd §gx2 X, unwod
;W /8y 00T =0} OpeIE O

“1opezado owstuedio [ap o

eqpifox op vder (3 S 1 eder By 7S v
102 8 90g 9P "0 "0 EFAD kdel & [eoorg ‘[

[eoadsa elsiA ap sozod it

souoreoyadsy

UNWOD B1ISIA 9P 0Z0d ZT'g oueld

403



| T I

—

[ewadso ewsta ap 0zog
owsou

<D,O€ZOO ’ ,Mu_xm_z:

oot:1 vIvosa
s 0 ¥ L 3w
e — Y
o0z 0 o ot 0
VOLIYV¥D VIVOST

SOI}2W UD UOS SIUODEIOIE SB[ SLPO,

SVLON

VIDOTOIWIS

0OLOFA0¥d Id SOLVA

NOQIDVZITYOOTOUDIW 3d SINDO¥D

NOQIOVZITYOOTOMOVIN 3d SINODOYD

(O1UBHISIAD.

BUIIXBW BPIEd
Wdu 21MERa

b ea~9

© 9110D)

I orT
|

7 or'e

SEEKEUEKEK

NN /\\\/\\\/\\/\\/\\/\\\/

7.

SER
A

A

onawIp 7/1 %

Cpuptosamga o

SRR
~ Mv.?\: . T |v,
52 -2 v 7 3 7 Vvlmg
L ®
o ,
[ 0S'T [
eragn) e[ ap Jopadns

ovred e visey souepUELD

TION 0t0uav DITON osiamt
TION  omnaia DO oLoIxOUd

w0 /8 00T =3 0191910 9P

521 9p B[eC] TT
wqnods
€ opewuy [
qop "0F 03
0z se| ug ‘01
“I1 odn 0juaw2> Uod
SOpEI0E[D 195 UEIAqAP S0IALIOW A 01210 SO] SOPOL, 6
“PEpIINAWIRY 3P §661-VNO-T00-WON
se] w02 ejdwnd anb ouazdoau ap ajonbed un opeagarur
19U9) UEIDGAP SEUIAPE

onawerp wo §1®, /1 Soq!
e 0ua1I1 9P 0feqap 10
b ede) & 8201 9P [oAIU [ °S

P B[EP B[ U3 SEPIqIqUIa UAPaND OU SE1SI OpuEnd
01°0 9p owupw ;W /8y 00F =03 2dwIs 0}219U0d Ip O L
“31UAN[S ELIIqNI ] 9P AL
owruIw wo /8y g =2, AW 0119100 2p IS € BUE:

aweziqeausadut uod ;ud /A 00E =2,§ 011U 3P

*€:1 012110 U0d oprayun| &
“10s2dsd 9p SOTAWUI) S0P 9P | ! 1q

100 7:1 ugpI0doxd BUAIE-01UAWI) 0IIIOW JOLIAIXD

K zouo1ur opeut|de WO §7X/ [X/ UNWOD O[[IPE] 3 OIMN 'E

w2/8 002 =3

“10pesado ot
eqpifor ap edel *(3 pST b

w £0°T B 89°0 9p SOIIQWERIP
ered [e10adsa BIISIA 9P 0Z0J

0zo

[e1>adsa e1ISIA 9p 0Z0d £1°g Oue|d

404



TV

efe 0zog

VNO¥NOD ODIXdW

0oL VIvDST
s o w1 dw

00T 0 0ot 0
VOLIYVED VIVOST

5
w> 0g® # # [1 odu sef[ues

£ 417 0dn %:E>\&A

¥ # 11 0dn e[pea 9~

“J0121X> Ope] [9 dseue|de BIIGIP LTI} [IALL JISIXD 3P 0SED U
§:1 uoniodoid euaIE-0JUAWIR) 0XYOW U0D opeayun] & 10sadsd op
SonaWIUR) S0p 9 [eASaIU AuEZIqEawIAWI U0d 7: ] uowiodoid

L, Te3938] BSOT

P

ST

ST T

X
ZET
76T

0F

. D)

¥ # 11 odn Bljes |

SYLON
BUBIE-0JUBWIAD 0121I0W JOLIaIUL Opeue|de Of[Lpe] ap oIl -
“IOLI2JU1 0YDI] UD SE[[LIEA UEIPU SENUNIUOISIP
Seaus] sv] ‘0yPULS [2 OPINPUI 1S3 SE[[HEA SE[ 9P PANIZUO] B ug
W /8y 00CH=Aj 195 0190E [P EOUISISA BT -
-wd /8 007=,J I[AWIS 012IOU0D BIeZIIIN 95 U LIpAW UT -
/8 00Z=,] $9 BAMDNSD UD 0DIUOD [ -
“011U90 © 011U9 IP UOS SE[[LITA D SLOUTISIP SBT -
“SOIIWNUL) UI SIUODEIODY -
1SEI0N
Bw] 0zt | e us oanuo wawnion
B[ 093570 | oBe oipow o11ou05 op uownjos.
] svoct CljLiea op 0101 0550 .
| 69428 S[[1ieA op (€101 prIEuoT o
$01 01C s sot [ o Je]-[-]-Tselu
ot ovC 09 ozt e [-[-T-Joe|u
VIDOOTOIWIS 0L oL S¢ oL e# le|-J-1-lov]ml
08 091 o 08 |er [e[-[-1-Tos|wu
ol 06¢ 6 Sel | er |z |-|-[-[sor]u
bil 0s¢ 8 T I A I I T
091 0ze 08 091 | ®r [z [-[-[-Joet|u
Tl 98T 1L £P1 ixd 4 il Bl M £ 00 1
il 9z 19 g2l | e¢ [ 2 [-[-[-lee|u
201 90z IS g01 | ee g [-[-[-lec]u
Touadns vso1
7691 %69 | are | erc | ¢+ | £ Jeolse] - Jos | A
(4VAS TiL ¥ic ¢4 it 8 |o¥fsT] - | i¥ A
ov6 ov6 e v [-1-1- Jsoe| u | i
098 098 | sic v [ [ ssi|u ~
Bos:
0LT 0vS 9 % |- - Jsor]m|
00¢ 00 [ v - -[sv|w
OLOIAONd 34 SOLVA ove ove S8 S8 ve | v [-[-[-Tss|u
otrl | owrt | sec | sec | v | o |- - |- [soz| u |
(23 ver | cie | eie | we ]z [- |- |- [esi| u |
@, (v w501
et [ et Teie T eie Tww [oT-T-T-Tesi[w
ssoe | ssoe | see | ser [ ww [er[-T-T- Jsoe[ 1
. (1ot B0
ort | ovt [ o [ or [ws [e[-T-Tetfei[m
91y oty | soc | soc | #+ | ¢ |- |- |- fsei|u
8Lv scr | esc | etc | +e | ¢ [sslse| - Jos | A
L8, 9901
ey [ ewr [ oot T oot Tww]w [-T-Teese]m
0v01L_| ovo1 | o9z I I I T T
b9l | veor | vie leofre] - Too [ 4 g, 9qe1L,
NOIDVZITVOOTOUOIW 4d SINDO¥D w5 T AT T T Tl o]
98 vos | zer | zey || e |- |- Jesifou| ES 1 st
vrol | wbel | s | oev | ve | v [eolee|ov [orr] 1 ’ w01y ¢ )
wrol | wpel | s | oew | v | v [eeee|se o] 1
986 78 6t 8. |e# [ve|-|-ot]ot|m 11 odn sepuen g
0901 0zZ1C 901 cic |e# Jor|[-|-1-Tesr|u | [ ] N H.m
k454 98 91T Z - L - lestjort] Al \ \
78 | whel | sic v _[eofez|ov [oii] 1 w @4 | F#II0dI0qIIs |
T8 BrLl 81T ¢ Jeefeefsefou] 1 Aodp se[uea g

[aloTalv]

.

12101 052 [¢101 Buo| 191 0sog 19 “Fuoq| wer| on|  prusuor  odiy

smboip

€10 op SOpEpHUE)

sorews
sof v & soqex sef
© sepusewe ST

NOIOVZITVOOTOYOVIN d SINOOYOD

THEWON THAWON.
V. 1By VNI 008V VIASLT  OSIATY
TIIWON THAWON,
VAN orndia VNI OLOTAONd
—_—
T
D —
E =T Eg
u 91®  #
T odn sefjuea g WOu [61918] ©SOT
€ # AT odn e[eA T 1 L T
K
Z § ST 91 ST
onun ® G F,
| modnequeat - <
L onua @ pe || |
11 odp sefpues ¢ - |-
w ST ¢ # N || S
11 0dn oquass; H o @ g | = |
11 0dn ejpea 1 ~
WO 0T @ #
7T N 11 odn sefirea g1
k4
& # AT odn eqmea v __J 7 5
wor @4
1 odn sejqurea g wd 0E® p#
11 odn sefjrrea
., 2qer], 1ot1adns eso
—_—
T £ T I Tl vi
soozew weop# i A T
sof & A saqen sef & 1 0dy sejjuea g H _H XXX i
= A {
SepeIRwE Se[[LIEA- = e
wWISI@F# 4 1 odn oqinsa | aqes .r\\ H
AT odn sepuea g >
eue[q it
aqeig,
W 2qe1 L
_ | [k
w 01 g4
5 11 odn sequeA
V-V o105
- (O1uonuNSIADN) - r
BUDIq UD [ELIDIEW U0 cot
- eqnued op uonEZIIqRIS "
82981 9
T T 5T 0N &
(os1d) 0LI2JUT BSOT N
6T I
ey
hids Ak
| (L [e1218] SO,
wI 61D # L
11 odu sefjuea g
Jopadns eso']
=
W OI® f# = | :
11 odn sequea g % |5 -
T
E!
w61 @ # Ey
11 0dn se[EeA 7 T, 10U 194 E
b L LLLLGLL L L [ Joudut opeue[dy s
&
W STOPH w 01op# w ST@p#
11 odp sefpuea g Aody sefjuen £, 11 odp se[jues ¢ aI1E3 9p ]9AIN

~0pEZ10J91 0121002 I [PUCSEI0 OJ[IUE UN U0
epiSar01d 11 B19qap €153 (udIpuodsaLion pepuioine eder) seiesiq
02 onawetp (edey) seifesiq uod oxPWEIp 3p ,FZ P "0§°0j Ip ede],

eled 0zod 1°g oueld

405



| KR I |

ot efes 0zog

voowNoo @ ooixaw
o
A
——— ey
= e =

VOLIYVHO VIVOST

sepuotpur se|
01d20%0 S01AWNU) UD SUOEIOTY

*oyoUES [ OPIM[OUT 1S3 SE[[LIEA SB[ 9p pniduof ef ug

*,W /8 0T =0, 01910U0D BIBZI[IIN S BUED BIPIW B UF

*011UDD & 0I1UAD AP UOS SEJ[LIBA SB[ U SEIDURISIP SET
“ojuezi[iqeawrsaduwl BIEUOIIPE 3] S 0JOIIUOD [ OPO) Y
* WO /B 007H=AJ 195 01208 [2p BIOUISISAT B

WD /8 0T 7=2,] 19S 019100 [9P BIOUAISISAI B

*SOIIPWUII UD SIUOIIEJ0IY

LST

TUINON. . THAWON.
V., 0orewr Vgl QI0udv Vg OSIATY
\H-H 21100 % :orndia uxmﬁmm.ckuﬂoﬁ
ST
08
TS
TS
A “7e
7o
2 & i
Y z/ =1 _z N V-V 910D
! T I
i 6 7S 3 (o1upwInISaADT)
eUo1q D [eLDIEW UOD
0T ©[IE[d 9P UODEZITIGeIST
£
%./ r
WH kK _ -
s
= 8 ;I@w 5
8 N
al S——
& OET e, oo
2
| %
& T
Ul @
C
=t
g, oorewr
d-q 310D
swong
g v
NNE [T T [T 8
e J =12 &3 -d 93100
N WV 9q€1 3P d[[eRd
= ThT Izt
i ®
3
N
I ) -7 RN
SL g
118
TN {20 TNILH | &
&
2 7 ) 7 - P \
e o g oot N
O-D 3M0)
. w/$002=0
T# T8N ojdurs ojp1u0y .d-d 23m10D
- v
4, 01

01T

SVILON “BION
AN [ svwns
o | ¥ 0z0 LD, VNINATOD
S6 057 0814 301 VSO'T
v ] o 070 Honnsganag
008 o5t sew oanu [ exed
- “oppur uoisod
ot e ot o optiodsario
g | ot 05’1 V. 0 v odu ey
[ 00€ Totiadns vso] -
(SB) 050 (WOTon oo
VIDOTOIWIS | [ oso ] s | ost | | | [oc [oe | 1
| ovor| | v [ o9 | | [ og Jore| ¢
[ Tos] T [Tt oee]ay
[ Tos] T [ T« ]
00s1 ov [ ss [ or [ oz [oer]eo
0001 s9 | ss | 9 | oz | ori| 1o
o1z 9| oz | a
stz oc | o |sse| v
WV 9qeLL
T 0z | 1T 0¢ [ soU] 1
509 | ss St | os | ose | ev
£08 | s ST | out | sov | av
OLOTAONd 3d SOLVA ST T | o ST o | sz | v
5010y
0561 9 [ st st | os [ oz [ an
0072, 9 | oor st | o8 | ssz | W
08S T | oet os [sv [os | o o6 [ o
0cst [ st | s | oz | oel | se
0991 T | oes sc | se | oz | oer | ost
ots T [ois sv | se | oo | ot | st
088 T | ose I I T
0zs T | 09t
09 09 | oot oc [0 | a
ERCEG
NOIDVZITVOOTOUDIW 3d SINOOND e 7€ | sot 0c [0 [ a
057 [l se | s | os | se
047 7| ssot ov | zt | set | oel | @
<88 1| ssot S¢ | os [ oot | s6 | 14
09L5] <1 | osr st | os | sz | v
STEN
00z¢] 6 [ H
0821 o El
0595] [ 0z | o £V
0087 6 0t o
0007 St [ v
oriadns eS0T
el sl apseafew] 3 Ty T o e[ o] a]e _&__

(Wd) [e103°BU0T | 'oN .m:oq_ SoUOISUAWI(] |

NOIDVZITVOOTOYOVI 4d SINOO¥D

SO[eLIIeW o BISI]

| 914ed ‘uolun efed 0zod ST°g oueld

406




Toremy ]

VNO®NOD ® oonan
o
SO
——
R o wr———

VOLIYVED VIVOST

sepeatput sef
01d20X3 SOIIAWIIUR) U2 SIUOEIONY .,

SV.LON

VIDOTOIWIS

O.LOTAOYd 4d SOLVA

NOQIDVZITYOOTONOIN 3d SINDOYD

NOIOVZITYOOTONDVI 4d SINDOYD

d-4 210D

ejueg

a

TTLA\VA\l6

R

[
N
X
o;
[ — Q ﬁ %o
e s
WV, 2qeLL,
opeua[e operauokeq ¥
WO # ® G0 ST6A 6T . T
22 — e
v P v
T
oor=a

-

o = =
K Ty ANl
T =|“

T S

3 = HH
€ # [p oquIsy JJ JJJJ

busiea gl

w mi@ﬂm u 07 9 U 0z 9

sy B oSIEA'g

Y:

£ I8
R e
i

|m¢.@ﬁmw~ﬂ ‘040¥dY |m¢.@«“w~7“ “OSIATY
TIEWON . TIGWON,
omur uod 1orradns VL OMnaia VI OO0
BSO[ 9p UOTU)

e

BUED Bpaw vy

TEUT onb TauTT

oAl /

V. oo b
“
&
~ — TLAWVAL6 o~
— =)
<
wsz® grsierl
. wgo | R
0% o4 sIvp g
©3TEW 3N EAUTT
Jexa3e]
0INUI Ud OpRWIY
[ o7 |
osd op g4 1eA
orT otT
V. DT
oo
wgr® =
# SIBA 9 &
i .
%
w07 @ IR ~
B SIEA § @
[ 1]
ot | oo o
w 0z ® w> 591 A ST 9p w 07 @
p#SIEA T i "SI0 07 pHSIEA Y

|| 934ed ‘uoiun efed 0zod 9T1°g oueld



I S

oupiA 3p B1qy 3p opeaqejaid elsiA 9p 020g

VNO¥NOD ’ ODIXIW

0u1vIvOSE
s 0 w1 aw

SV.ILON

VIOOTOIWIS

OLOTA0¥d 4d SOLVA

NOIDVZITYOOTOUDIN 3d SINOOYO

NOIDVZITVOOTOUOVI 4d SINOOYD

“AIUIWEAIIIASII WO OTH

Awd g1 9p ©19s 0zod [op BUWIIXBW A BWIUIW BINI[E &
*OLIPIA 9 ©1qY 9p 0Zod [9p UQIB[EISUT

B[ 9p UOIdEZI[Eal B[ BIed 0ANON1ISU0D 0s9001d OpOl

U PEPI[ED 9P [01IUOD 0JOL1ISI UN 19U} AP UBIDGIP 9
*101001d eqanid e] ap @6 un uod 1ydwnd uLIaqap saend
SB[ ‘91UBDLIQE] [9p BIIUEIES A SOUOIOBPUSWIODDI SB]
OPUBI9PISU0D UBIAS ENISIA 9P 50Z0d SO 9P SI[BINIONIISI
Soud[[a1 sof t1ed SI[ELIDIBW SO AP UQLDII[AS €]
"6661-1DONO-# 1#-DO-BIWN ewioN e ofeq

SOJEJ[NS SO & JUDISISAI OJUIWID U0D SOPEIOGE]D

198 UBIDGAP $019}10W A $019I0U0I SO[ SOPO],

‘pepIun e1jo

U 0pedIpUT 0] 03d90Xd SOIIWUID U SIUOIEI0IY

‘S661

-0zod 1op pared e[ & OpLIOYPE 1820[00 95 dO3s 13eM [] ‘T T

W /8 00 1=2,J adwis 01210u00 ‘1053dsa 9p WG ap B[[UR[] "1

7w /3y 00Z=2,J 03910U0d ap ope(] ‘0T

*91UBN[Jd BLIIN], *6
*1083ds3 9p WO 07

3p (£ ©I0U) OprwLIE ;Wd /3 007=D,J 03210u0d 3p osid ap €SOT 'g

‘0T 21q1[ed ,9 X 9 AP BPEP[OSONII[D B[R “/
*9)UBN[IA [P BLIIQN] B[ 9P

owof [9 eIsey ;wd /3 0OZ=2,J d[dwIs 0J9I0U0D P EUED BIPIW "9
*BPERIUBWERIP £D0Iq BIBZI[IIN IS BUED
BIPIW ] 9P [PAIU € €IS OU UOIXIU0D €] anb 9p 05ed U9 10303100
0qn3 [9p @ [& J0ABW WO T 9P BWIUIW BIOUBID[O} BUN UOD OLIPIA

op e1qy exed opezi[erdadss odmbs uod 18[NoI BI19s 93100 [ °S

-VNO-T00-WON X 0Z-H OLHSVYV ‘€S£€-d W.LSV BULON ¥

ungdas (,z/1) wo g:1 ap paied ap ewrurw 10sadsa ‘UOISO1I0D B
“1msisal eled opelofow 20171 U0d odn umuwm:om op euisay ¥

*(uoroeeAlu ered

:m:

[ex3ayut uezijiqeawraduwr 3 10s9dsa ap W g 9p 7:1 uoriodox

BUDIE-0]UIWD 0I91IOW U0D I0LIIXA A Ioua1ut opeisedwa A

OPEIUASE ‘OWIUIW WD /8 09=0,] UN UOD WD ZXFTXG UNWOD O[LIPET *g

1SEION
UOIXaUu0d 9p 9[elaJ
ownpupw o[ 8t —os
VA 0T
e
Sjuanyyuy 4
owew 0g
-— ued St
/2 epow
ST i = <~
. Squanguy

aquanyy "

wd GT @T# [9P SOqLIIsd
K g# [P ®[[IIRA W0 /3 007 =0, ] OPBWIIE 019IOUOD 9P O[IUY 7,
*91ULIPUO0dsa1100 PepLIOINE B] 9
onm[ e reuorodo efjifer ap edey ‘(3y £g ede) "8y 7/ [ed01q)
©18esIq U0d @) () WO [9 9P "0j°0 ap eFa1o edey A [eorg ‘1

sauoroedy10adsy @

TLON 0084V DS osian
TIIWON ; TIAWON,

S Corndia VI QLOTAOUd

©[eosa uts

SOI1PoWIIUD

0¢ & S¢ °p sonowep
ered OLIPIA 9P BIQY
9P UNWOD BISIA 9P 0Z0]

OpezZ]y

f

|

f

|

f

N
5 0z W 0gT sty | Z

T

f

|

f

|

E— L

OlIpIA 3p BIQY 9p opedligejald eisia ap 0zod £1°g oueld

408



R |

OPEZI0Ja1 01210U0D

ap opeouqejaid eisiaap ozog

vnovNoD @ ooixaw

oor:1 vIvOsT
s 0w 13w

o0 oot 0
VOUVID VIVOST

SV.ION

VIDOTOEIIS

OLJHAO¥d 4d SOLVA

NOQIDVZITYOOTOUDIW 1d SINDOYD

NOIOVZITYDOTO¥OVI 9d SINDOYD

edom ede],

eqqifor edeg,

“I1 0dn 01USWad U0d

SOPEIOQE[D 195 UBIIQIP S0ILI0OW £ $03210U0D SO SOPO],

“JeInIeu 0UA1ID) [9p ofeqop 1od wd QT 195 IIQIP

‘0704 ede1 A [e201q [9p [2AIU [3 "SepEIUSWIAEd OU SEUOZ U
*B19QN] B[ 3P UQIXAUOD B[ 9p K BINONINSH

_ e[ 9p peponaway e ‘remgose e1aqap [eran(d opef[ireiuede
<¢ U3 *03910U00 3p opeoriqejaid elsiA ap ozod [ap osn 7,
[euoSe1d0 odr) 03310U0D IP O[[IUE [9p AP OSN [ ,

*9)1UaIpu0dsaliod peprioIne

TUINON. 0g0uav TURON.  ostami
TUINON. omnaia B ONOLOTA0ud
W-V 910D

e[ ap om| e grepanb e[jifa1 0 €310 vdey p osn [7

*1059ds9 9p wo 7 op [e1Saul

1IqeawIadur uod g:1 uot o

©oId1I0W 10L123ul OpEUE[dE O[[LIPE] 9p AIsnle [] ,
"HOONO-€1#-866 1-D-XW|

BUBDIXIW BWIOU B[ G0 I[dWND UgIaqap *,uid /5y

THT 7’

087 =,] 01010u02 2 sopeanqeyoxd ensia’ap sozod S0, |
‘peprun o
BI10 U9 0PEdIpUL O] 032X SOIIWIIUID UD SIUOLIBIOIY , |
1SEION
\m_._mLu p
o:u_._.HﬁD
S1UAN[J [9p e1IaqNY 1 (,0€) WO 9L € (,OT) WO ST
P10 NEuw Mvoﬂrwwu_w Mwmﬂ_m SIULNI [9p ELdqN] ap aruangd .
8% 01210U0D 3p aseq ¢eues BIpI ©] 9p OWO[ [0 ISy eL1aqn) eled UQIBIONS] L
™ w8y 00 =2,J adurs
01310U0D 3P 358 B BUED BIPIW
E17-866TXINN g [| 7o P epEd
-8LP-WLSV 0penuad
009 opeid — = s
#T B[[LIeA U0D 1e[NJID odl) opeuLy ot
l_ aseq _ __
(8 [8
e1desiq ap a[ernd
Teuoge100 odny
OpBULIE 0J9I0U0D P O[[IUY
lopeseq
e1desig
9
zar woom
UQISUIIXD O[[Iuy
a8 L WD /3 00T =2,J 01910U0D
9P aseq € o[[Iuy
0J°04 ap ede],
V-V 9HOD 0JLIIUIU0D
witd B/ oo
SBAIIONIISUOD A—l|~ ¢|"v
op seyunp
88 Te[quiesud
© sezard se[ owod Ise 0zod
1op peprpunjoid & awiojuod
. BIELIBA O[[IUR [P BINI[E BT,
04°04 9p [e201g 110N
m 9
P opind opeqedy’ a1snfe exed unwod of[LIpe]
¥ 0/4 01910100 3 O[[IUYy

0

TQ\_H_IU:I_ Q w\..v Q WD /3 007 =2,] 01210U0D)

TEA
v

I ——

TCT

0pEZ1043J 03210U02 ap Oopedligesald elisiA ap 0Zod 8T°g oueld

409



IV,

01211 10129]13p & ©prE U0 0z0g

.E:%
vnowNoD @ ooixan
P

e s w
—
E = =

VOHVEO VIVOST

Le1 | ot | e6st | ez | ozt | 001 | sz | 9z
1€1 | st | 2it | ez | OIL 08 09 [0€-09
D(4|FT3|O|d|V|[Y¥|a

sauoIsuawI(]

SVION

/8y 007 =,§ 011U

“peprun €110 ua sepeorpur ey o1daoxo
“SOXIPWILIUII U UBISI SAUOIIBIOIE SB[ SLPOL,

‘W g1 9P 20KEW | [IAIUSIP UN UG WD 9L OF 9P

soqni exed sepreo se

NUBW 9155 UOD OPIANIE (]

1SEION.

sopnuas soquie

w g7 ® g sefpues

,g-g 210D

/8 001 =93 9[duwirs 01910u00

1053053 3p WO § 3 [T

VIDOTOWIS

0104A0¥d 3d SOLYA

“OSIATY

S omaia LGN so10ax0U
og i o} El

0 — L

os H
osourumniq

01UaWad 3P ULIE[[0) q ) 0JuWId 9P ULIE[[0)
\wo #Z ® o uoquieye
5p soquisy
e o
(PA/q1 0F) W/3 #8°61 2p SIIY
V-V 310D
08 q o s¢
f— (OIUDIWIISIAAI) BUDIq U
ot epuerd op uo

01910103 3P €SO

B
sof senodwa exed

sopnuos soquie

01910U0D 9p 0ZPE

_. I D 57 DeF S 01313600
|

oz 01 ot 0L-4

WD ST @ g# Se[[iEA

HoN

103[52(1

NOIOVZITYOOTO¥OIW 4d SINDOYD

NOQIDVZITYOOTONDVI 4d SINDOUD

(418

BUDIE-0}USWD)

oxv10Ww

op opeueidy

S

s e=EeEE

0 0T @ g# SE[[IIEA-

T[S O

(PA/Q1 0F) WO/ ¥8°6T

0Yasap ap safery

o M o.w
[ ]
= ~—o— IC o.m
[ ] L [ - o) op Uy
€- 0
o | IHIIL w gt [ ]
@ g# uoIquiEfe (——
_ J P O
| [ ]
[ ] i
[ ]
osounumg Spaonagad (|
1UaWa) 3p ULE([0) [ ]
——
[ ]
)
[ | oonyarrmmmaise s opos
SOPHUaS SOquIY T:1 BUAIE-0JUIWI) OIALIOW
WO GT ® g# SEUTA 102 101191x2 opeueldy

T:1 BUDIE-01UAWI) 01O,
02 o1t opeuE|dy

oEEEEE\

oW 9p ue{fon
o

1

01910U0D 2P ESOT 01210U0D 3P ESOT

101191U1 10123|43p A BplEd U0D 0204 6T°g OUB|d

410



REET ]

worxopep oles 0204

‘o10w0N

‘ .vmw(_x.mg

00L:T VIvDST
s o ¥ L 3w

e —
o0 o ot 0
VOV VIVOST

“peprun €110 ua sepeotpur
se] 01d20XD SOIIWIIUI U SAUOEIOI

SVLON

VIDOTOSWIS

OLOTAOY¥d 3d SOLYA

NOIOVZITYOOTO¥OIW 3d SINDOYD.

NOIDVZITYOOTO¥OVI 3d SINDOYOD

.., efed exed aqerog

cud /8y 001 =0 J opduns_f—

01210000 3P BV gy

wd O @ 9# IBA

uorso1dTs STuasard
25 OpUEN) ANUAWE[0S
Q. eleoua
[enowad w1y

d-d uowdAg

oY
od

P q
o g

THPIEL

84 "SIBA O

Opuoj 9p BSO[ 9p OpeWIy

f i |

THIWON THIAWON . E
TV oMV Ty OsIAT
THIWON p THIWON,

SV orndia VL O10TA0Nd

V-V 91100 undas ejue[q

I
A0 or |— | & |
P — .
€ R (O 9 TRE Y ST0
(19) 1eA [EOEDN e |— | o oz
© O 9
() TeA (1) “1eA ‘que) | dag | aep #
@) wp
| @ 9qe11 9p UOIIAg (1) g# 'sten °
A;\ /V SoquIsa %
&5 2
Q
(SD) g# SIeA g
SOJIBW 9P OpBRWLLY
0-0 ugDIAg N-N U9129§ - 01995
——0T— oz
W o CN 009 0 UQ
S€ sg g
P q
o _ad Q0 oo od
9# 'STRA TT 9# "SIEA § Susien g
(- [e1918] BISIA
E a+jyc E
]
© w . ©
| ] |
] — J ! “u !
I q Nu
1 ,_ H
[§] x B
D I Fl
1 T
smboiy odu], smbo1yy oduy,
se[[LreA 9p odr,

| 914ed ‘UoIxayap eled 0zod 0z'g oue|d

411



worxopep elts 0704

2v efes ered orew
W 7 ® - uopeiedas g svA
6 S0qUIS? pEpnUT)

SN

&

2 & 19 ele> ered oorews
08-ST-01-6 uoneIedas g stea
S-1-1-T Soquiso pepue)

TWANON. | THINON
VR QI0udV VIR
TUINON. TUIWON,
S omndia REFOLOIAOUd

“0UDLIAN 9P PEPI[ED B[ B OPIANIT AP INUIPISA OXIIUITL
og| v log| vlog| vlog| ¥ [eaxid [9P OHAII) € §19S UQIDINIISUOD 9P OPENIIPE ojuatwpadod (g,
ol 7 Tosl 7 =1 =1sc| + v “wd § 9P §I0S SE[[LIEA AP [€1OUDS OJUIWILIQNODI [,
Ts o T dos ol G on 5 Tors “[exour yueziqeatiadu exeSarge o 25 01219U0D [2 0POI V,
S| N OS] ON odn vfery ubo/8 1 9p
SPHIBA | -EHHCA | CHeA | -THWEA |~ 21ue(dsap [ UD 0UALIZ) [2p oftqen AP ESNE) BUN EIAPISUOD 3G,
‘[emieu oudxial
1I-1I X - $91100 ungas opewy 12 ofeq w 1 op 0dnga1y PATU u0d ugisardns wun & -gzH odn
‘ o[noryaA ap exed un xevodos exed sepeuasip uvisd sefed s,
“1052ds2 ap WO § 3p ,wd/BH 00T =2,J A[duns
01019100 9p EIuE|d LUN 21GOS BINIISUOD IS LINIALISA T,
sc [ ¥ Jog [ ¥ Jos [ ¥ [sc [ ¥ [oc[ ¥ [eaata “emionnss e[ ap sope[
<17 Tos 17 TosF (217 [+ v S0[ 0po3 U2 wd oz 9p seded ua exey as opeuoside oI [d,
“To5 [ o [dos [ on |05 | -on |5 [-on [ [ o  BUBIGUIDW UOD OPEIND A OPEIAIA BIOS
N N N N odn efe) 01210U0D [ 0PO} *(, 1) WO §°Z opeSaiSe [9p owxgw ovewe ],
@D wen [(0)en | (pwea | @D ea [amea | “wd O] & § 9P OIUINWNISIA 10D w0 /00T =0 § 0IIIU0D,,
o211 0y2] Touadns 0gpa *SOIPWNUD) UD SIUOLEIOIY,
1sEION
II-1I A I-] $91100 Ungas opewry
6 8€c | sg [ 4 ST st 0z [ 06z | ove [ e1e | oot 61T £81 [
[ 78T se | sos st st ST 0z 0z 06z | ove | €1 | ool 281 | @St K]
6 L91 [ [ ST ST 0z 0z 0z vee | ssg | e | 000 8yl | el 7V
[ 4 3 3 S92 9 £ 72 It € 5 q © a a odn
SQUOISUWI(J ele)

sayrwy] sapeprpunjoid ap smboip

mwﬁﬁuuﬁow sauorsuawI(J

se1opede] op opeuwily
II 1193100

BIED EPED UD

(I'D W 0E @ (e
sy |

(@) ‘W 0g @

009=H=57¢T

12 —=S€ =~ AWY\V ——(SE —
L | [T
ivoss
o 1 aw e ) a se
I ———— g
o0z o oot 0 = 5 1
o — s /] E o] N
Vﬁv m. g m,m m
> B = S
o e g  cauwsee 3E
MDY WT0T | () g3 sy | i3
09— . =5 2
“pepIun e130 U sEpEIIpUL AAV N Lo N 58
z g
50} 010293 SONIPWLIUZ) UD SUODEIOIY N oE RTEaNf ,
Eh
= ®
&
SVION 58 — gr s — S
f ol oo I
@
-0 g Sos
11 -I1 230D
-] 9110,
- 3 o P I-1 921100
001 001
= — [ 1y
= 0s L. ose 1 1c > ([ os
VIDOTOUWIS @ @2 ALy [ m / 1
(CH)TER | XD
O (N
H A () TR [CETN.
) TEA| (19) ‘T®x
| COEDN
5 5 b
ST i
— e 19 0—
105950 op > §
573 00T =5 3 o[dwats
01210000 9P e[[ue]]
]
0LOIAOY¥d 3d SOLVA k’

NOQIOVZITYOOTO¥OIN 3d SINDOYO

NOQIOVZITYOOTO¥OVI 3d SINOOYD

w2/ 081 =, 3 ajduu
01210100 3p OUIYIY

oot —

\ S9A[OZE Te1AD Bred

ST —

Swoipuad op e1onbutg

4 'SIEA

SOINUWI 9P OpEBWLIY
[EIUOZLIOY BIUE[]

oussion

TV

€W

—Ig

|| 93Jed ‘uoixayap eled 0zod 1¢'g oue|d

412



oy T

$2) @ SWOL9 9p OpIpuny o112y ap v vde,

VNO¥NOD

‘ <OUC~mE

o0t vIvDST
s 0¥ 1w

o0z o
VoLV VIVOST

SV.I.ON

VIDOTOIWIS

OLDIAONd Id SOLVA

*91ua1puodsa10d

pepHoIne e] op uomezioIne eiadid e[ifox uod edel e 9p osn g,
*969 [P SOUSW U2 UQIELIEA BUN UD OWITUIW 0wod exeidae ag,

*0sad ap 8 o€ 9p 0J°0J ap o1unfuo),
+0sad ap 8 ZST 2P 0J°0 3P [ed01g,
“0sad ap 8 $S1 ap 0f0) ap ede],,
*SOIWII[IW U SIUOIIBIOIY,

, 'V - v edel B[ op 2110D)

99T

©13ESIq UO0D (7 WD 19 3P "0 "0f

.,V - V [€201q [9p 21100

NOIOVZITVOOTOYDIN 3d SINDOYD

NOIOVZITVOOTOYOVI 4 SINOO¥D

9¥L
! L] | |
0S €1 029 €9
W
3 :
g
I =]
< T
1 ©
i
LI m -
[z 0€ 0€
|
| 009 | |
019 0L

<L 0s0T

9L

TIGNON . TITNON .
SV odoudv W osiagy
DN omaia DINON. | y110ud
edey e[ 9p a[[eIaQ
S0E S0E
S6T S6T
S9T S9T
S¥T SYT
L
] 0€
o|u = -
e i
EE e
1l
] ° E 44
EH
_ e[easo us
op [eo01q A edej,
elueld
SLY
p UGIEIOND]
ww g1 op aurese
un exed (,§8) Ww §'60T
2p oSxe[ uod @ (,£/%)
w6 9p BpUOp1
©z0qe0 3p oLy
lor
IR L
Z|3l5— .
lov wv
g v .
58
log™

wd 19 ap opipun{ o4lai{ ap e3aid ede] zz'g oueld

413



[T T

vnowNoD @ ooixaw

oot vIvos
s o w1 3w

0T T ]
VouVIO VIVOST

SVLON

91ua1puodsaiod

pepLioIne [ 9p uopeziIome e1aa1d i uod edey vl 9p osn [7,
99 [9P SOUIU UD UQIIBLIBA BUN UD OWIUIUT OW0D ¢1e1dade 35,
osad ap 8Y gog ap 0y 0j ap ounfuo),

osad ap 3y ST ap 0J°0] ap [ed01g,,

osad ap 3y $ST 9p oj'0 ap ede, ,

SONAWII[IW U3 SIUOPEIOIY

N
(Z /9Seq e[ 9p 9130)

i 86€ |

VIDOTOdWIS

OLOTAO¥d 4d SOLVA

VNI

VNI

THIWON

TIIWON

ekl

‘orndia

THEWON
TV OSIAY
TIIWON.

v Q10140

edel B[ op IOLIJUT BISIA

E[eds9 uls

©13eSIq U0D (7 WD T6 9P "] "0] Ip [8201q A ede],

Y

(£ /9seq e[ 9p a110)

NOIOVZITVOOTOYDIW 3d SINOOYD

NOIOVZITYOOTO¥DVIN 4d SINDOYD

oz1t
L I
0€6 S6
T - .Z
w - S
] jo
2
M@
-
1= Ez
018
I
| 006 L |
S16 Gl

ozIt

SL6
Ste6

1) W $S'T
9P TODEIOfa]

00T
(438

unezed (/1 § )WW §°60T

lov
|

2
lot

Y%

“ww 9g1 op aurese

9p ofize[ u0d B (,b/€)
wut 6 9p epuopal
ez 9p AWy

wd T 2p oplpun{ 041314 ap e3ad ede| £7'g oueld

414



|

©Sxeasop & uoperdes op exnonzIsy

AIIWON

MAON. :0goudv DINON. -os1ama
DIAON. ormaia DINON. o 101x0Ud
vi olf
VNO¥NOO .otmﬁ A _% -
0} m% 0€°0
v 07 ot bl
9O O
eSreosop-uoreide o AN
.HUI. P2y H— U va:g mm«& 6 6
OJLIRWIOS] QY D) Q
ps) e Pe) pe) pe) P
Pe) pe) Q&
VIDOTOaNIS RU 31qeLIEA
PIEHEA  (somu 4 esof ud) v
'$V WD G7 ®  # "STeA
PIqEHEA W2 /8 007=2,] 01910U0D
S[qelies
Zs
d %u&c\ [
OLOEAOYd 30 SOIVA il g N v/
ﬁm‘
{qelten
S[qeLIEp
Yer,,
NOIDVZITYOOTONDIW 3d SINDOYD A

NOIDVZITVOOTOYOVI 4d SINDOYD

e31eIS9p 9p BINIDNIIST HT'g Ourld

415




R .

J[qeLIeA

eS1easap & uopeide ap exonaisg

S[qerIeA

S[qerIeA

S[qeLIeA

J]qeLIEA

J]qeLIeA

J]qeLIeA

S[qerIeA

SqerIeA

S[qerIeA

SVLON

J]qeLIEA

<|mORAm[=[OT|[=|-|x

(W) ugsuawq

EICEEEN

e81e0s59p A uoroeided ap seiqO

VIDOTOIWIS

0L03A0¥d 4d SOLVA

NOIOVZITVOOTOYDIW 3d SINDOYD

NOIOVZITVOOTOYOVIN 3d SINDOUD

TIIWON DITNON

VIEIT  OHOMdV VAT OSIATY
DIWON THIWON,
Vg orndia Vi 01oIr0ud

B[edS9 UIs

©3180S9P
A uoroeyded ap vIqO

| e31edSap A EO_UNHQNU op BinldnJlsj gg'g oue|d

416



JquLIEA

©S1easop & uoeides ap exnioN.

S[qeries

VNOW¥NOD ® oonan

S[qerieA

dqeLIeA

J[quLIEA

o0t vIvos
s o v 13w

S[qeries

J[qeLieA

J[quLIEA

S[qerres

S[qeries

<[m|O|a|m|=|O|T|—~ =]

dqeLIeA

(w) uoisuswI] a1qenes

e81e0sap A ugreides ap se1qO

SVION

VIDOTOIWIS

OLOTAONd 40 SOLVA

NOIOVZITVOOTOYDIW 4d SINDOYD.

NOIOVZITYODOTO¥DVIN 4d SINDOYD

e[e0so uIs

e31e0s9p A uoneided ap v1qQ

AIIWON TIINON

VL QHOudV VWD OSIATY
THENON THIWON.
v Orndid VT OLOAA0Ud

|| e84edsap A uoideided ap BIN1ONIIST 97'g oue|d

417



Plano B.27Estructura de captacion y descarga lll

CROQUIS DE MACROLOCALIZACION

CROQUIS DE MICROLOCALIZACION

DATOS DE PROYECTO

SIMBOLOGIA

NOTAS

CONAGUA

MEXICO oy

de captacion y d

T [hbisari [

Sin escala

Obra de captacion y descarga

Obra de captacién y descarga

Variable

NOMBRE
FIRMA

FIRMA

DIBUJO:

& FIRMA
‘NOMBRE
FIRMA

PROYECTO:

APROBO:

NOMBRE

NOMBRE

REVISO:

418
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NOTACION DE VARIABLES

Area ocupada por el flujo en la seccién

A Area de escurrimiento

4, Areadeimfendadelaestacioni
A, Area hidraulica en las seccién i

C 4 keaportpodeselo
4, Area de abertura libre de la rejilla

S Ay Aeadeoera
A, Area total de la cuenca

. 4, Aeomldelamicocsenca
B Variacion del area respecto al tirante

Coeficiente de descarga

Ce Coeficiente de escurrimiento ponderado

C Coeficiente de orificio

d Duracién de la precipitacién

A Area del orificio

d Profundidad de flujo en la cuneta

d Profundidad en el labio inferior de la apertura

d Altura de la seccion

dy Incremento diferencial del tirante
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Desnivel constante entre curvas de nivel

D, Equidistancia entre curvas de nivel

E Energfa especifica

E, Eficiencia

EE Error estandar de ajuste

Ly Factor de concentracion por intervalo fijo de observacion

F Factor de concentracién

F Fuerza de friccion del calzado sobre el suelo

F Factor de ajuste por estanques y pantanos en la cuenca

F Numero de Froude

F Funcién de distribucién conjunta bivariada

g Aceleracion de la gravedad

h Distancia vertical desde la superficie libre al punto mas bajo de la seccién

h Pérdidas menores por contraccion

h, Altura del agua al ingreso

H Energfa total o cargar hidraulica

H Funcion de distribucién de probabilidad considerada
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Intensidad de la lluvia para cualquier periodo de retorno y cualquier duracién d

i e Intensidad media de la lluvia
Teodesielo
k Altura promedio de las irregularidades existentes en las paredes de una conduccién
S0 longiwddelawbera
la Pérdidas iniciales durante una tormenta
e logddelcawcemedidoenplanca
L, Longitud del tramo ¢
C 4 lgndtomldelcavce
L Longitud del cauce principal

Longitud total de la linea de corriente

L Longitud de la abertura

L Longitud de la coladera

L Longitud de la ranura

L Longitud de la coladera para captar el 100% del flujo

L Longitud de la linea de la malla en la direccién y

n Coeficiente de rugosidad de Manning

N Numero de la curva de escurrimiento del SCS

P Altura de Precipitacién

Altura de precipitacion media
P Precipitacion efectiva
PG) Precipitacién maxima anual correspondiente al afio 4

P, Altura de precipitacion en la estacion i para el tiempo ¢
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P, Altura de precipitacion media en la cuenca calculada por el método de las isoyetas

P, Precipitacion total obtenida de un hietograma triangular
Pl) Probabilidad de ocurrencia de un evento mayor o igual a z

P, Altura de precipitacion faltante en la estacion x en estudio

P, Altura de precipitacion en la estacion i para el tiempo ¢

I_Jm- Precipitacion media entre dos isoyetas

1_9T Altura de precipitacion media calculada con el método de los poligonos de Thiessen

_t Altura de precipitacion media en el tiempo ¢

P, Precipitacién media anual en la estacion auxiliar ¢ en estudio

P Precipitacion en cualquier punto dentro de una determinada area, correspondiente al dia en que

ocurrio la precipitacién maxima anual sobre todo la cuenca

P, Precipitacion méaxima anual sobre todo la cuenca para el mismo punto, duracién y afio que
_4 Precipitacion puntual media maxima anual sobre toda el area
133 Precipitacién media maxima anual para una duracion y area dadas
P, Precipitacion puntual media méaxima anual sobre toda el drea para la misma duracién para la cual
se obtiene de P,
1_31 Precipitacion media maxima en la cuenca para una determinada duracion
P(X,uX,) Es lallamada union de probabilidades y se lee la probabilidad de X, y X,
P(X,nX,) Probabilidad de interseccién y se lee la probabilidad de X, y X,
pPr Precipitacion con un periodo de retorno de 10 afios y con duracion de una hora
P, Precipitacion para un periodo de retorno de 100 afios y una duracion de 24 horas
P, Precipitacién para un periodo de retorno de 10 afios y una duracion de 24 horas
P Precipitacion para un periodo de retorno dado y una duracién de una hora
P, Precipitacion para un periodo de retorno dado y una duracién de 24 horas
Piai Altura de precipitacion para un periodo de retorno de 2 afios y una duracién de 60 minutos
Fisvdi Altura de precipitacion maxima diaria acumulada en 24 horas para un periodo de retorno de 2 afios
q, Gasto pico unitario de lluvia
Q Gasto
Q, Caudal de derivacion
Q, Gasto base
Q. Flujo en la cuneta
Qo Gasto maximo
Q, Flujo interceptado
Q, Gasto pico
Q, Capacidad de flujo de la seccion encima de la concavidad de la cuneta
Q, Gasto en la seccion ¢
Q, Flujo en la seccién a desnivel de la cuneta
7 Radio de la seccion circular
r Relacion entre el tiempo en que el hietograma triangular alcanza su altura méaxima de precipitacion

y la duracién total de la lluvia
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Numero de Reynolds

R, Relacion de flujo lateral interceptado con respecto del flujo total
R, Riesgo

S

Pendiente de la cuenca

S, Pendiente media del cauce
S Pendiente del tramo 4

Pendiente del cauce principal al millar

S, Pendiente transversal

Pendiente de la recta que iguala las areas

Tiempo en que se alcanza la altura méaxima, &, , de precipitacion en el hietograma triangular

¢ Tiempo de concentracién sobre la superficie natural

t Tiempo pico

¢ Tiempo de traslado sobre la superficie

Tiempo de recesion

T Ancho de la superficie libre

L Duncitntotaldelalluiatomada como labase del etograma ranglar
Te Extension total del agua

S Reredodereromo
T, Periodo de retorno analizado en el afio

S mo o Pepagadsn
T Es el periodo de retorno conjunto entre el gasto pico y volimenes de escurrimiento
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T, Tiempo total entre los instantes a y b
1% Velocidad media del flujo
V* Velocidad al cortante
V. Volumen de escurrimiento directo
Vo Gasto de ingreso
v, Velocidad media del flujo en la seccién i
v, Velocidad de inicio de salpicaduras

I Volumen llovido

Gasto de salida

sal, i

(o) Porcentaje del rea de influencia de cada estacion dentro de la cuenca
w Ancho
Wp Peso de la personas
i Abscisa a lo largo del conducto
z, Es el i-ésimo dato estimado
o Es el i-ésimo dato calculad con la funcion de distribucién abajo del andlisis
7, Es el i-ésimo gasto registrado
7 Es el i-ésimo gasto calculado con la distribucién bajo analisis
X Es la relacion entre una precipitacion con un periodo de retorno de 100 afios y una duracion de una
hora y una precipitacion con un periodo de retorno de 10 afios y con duracién de una hora
Yy Tirante
Y, Tirante critico
v, Tirante del flujo o carga de presion en conducciones con superficie libre en las seccion
Y, Tirante normal
v, Tirante conjugado
Y, Tirante conjugado mayor
Y Tirante medio o hidraulico
z Nivel del fondo del cauce en conducciones con superficie libre o del eje de |a tuberia en
conducciones a presion con respecto a un nivel de referencia, el cual equivale a la carga de posicion
z, Nivel del fondo del cauce en conducciones con superficie libre o del eje de la tuberia en
conducciones a presién con respecto a un nivel de referencia
z, Profundidad desde la superficie libre del agua hasta el centro de gravedad de la seccion
Z Factor de reduccién
a Coeficientes que se obtienen al hacer el ajuste con los datos registrados en cada estacion
b Coeficientes que se obtienen al hacer el ajuste con los datos registrados en cada estacion
a, Parametros que varian de las condiciones meteorolégicas
b, Parametros que varian de las condiciones meteorolégicas
B Coeficientes que se obtienen al hacer el ajuste con los datos registrados en cada estacion

Parametros que varian de las condiciones meteoroldgicas

o
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Coeficientes en funcion de tipo de tormenta dcl NRCS vy del cociente la/Pc

E Relacién de flujo

Pérdida de carga por friccién

K Constante de curva vertical

K Coeficientes de pérdida por contraccion

k Pardmetros de calculo

k Parametro de calculo

m Parametro de calculo

n NUmero de afos de registro en que el gasto maximo no se produjo por tormentas ciclénica

T Parametro de ajuste

Primer momento alrededor del origen

VZi/2g Carga de velocidad en las seccién 4
/Y Carga de presion en las seccion ¢

Desnivel constante entre curvas de nivel

0 Angulo de inclinacién con respecto a un plano de referencia

© v Vicosdadcmematicadelfiido
a, Coeficiente de Coriolis o de energfa en las seccion

& Rugosidadabsolutadelmaterialdelawbera
§ Valor absoluto de z y la distribucién normal estandar tiene los valores

S b Reosidadreldva
p Densidad del fluido

Primer momento alrededor del origen

n
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a, Parametro correspondientes a la poblacién ciclonica y no ciclénica

B Pardmerrocorespondientesalapoblacion ciclonicay nociclenica
0, Numero observado de eventos en el intervalo

& Nomeroesperadodeeventosenelmismointenvalo
Y Peso volumétrico

© T DsmbudgnGamma
|Z] Valor absoluto de Z de la distribucién normal estandar

© M ncementodetiempoenelintenvalor
Az Incremento de distancia en el intervalo z
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TABLA DE CONVERSIONES DE UNIDADES DE
MEDIDA

miligramo kg/m? k|logramo por metro
clbico
g gramo I/s litros por segundo
kg kilogramo m3/d metros clbicos por dia
mm milimetro Sm3/h condiciones estandar de
metro cubico por hora
cm centimetro Scfm condiciones estandar de
pies clbicos por minuto
m metro °C grados Celsius
ml mililitro psia libra-fuerza por pulgada
cuadrada absoluta
I litro cm/s centimetro por segundo
m? metro cUbico m/s metro por segundo
S segundo HP caballo de fuerza (medi-
da de energia)
h hora kW kilowatt
dia UNT unidades nefelométricas
de turbiedad
mg/| miligramo por litro
Longitud
. sSistemamétrico  Sistemalnglés  Siglas
1 milimetro (mm) 0.03 in
1 centimetro (cm) = 10 mm 0.39 in
1 metro (m) = 100 cm 1.09 yd
1 kilbmetro (km) = 1 000 m 0.62 mi
Sistema Inglés Sistema métrico
1 pulgada (in) 2.54 cm
1 pie (ft) = 12 pulgadas 0.30 m
1 yarda (yd) = 3 pies 0.91 m
1 milla (mi) = 1 760 yardas 1.60 km
1 milla nautica (nmi) = 2 025.4 yardas 1.85 km
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Superficie

1 cm? =100 mm? 0.15 in?
1 m?=10000cm? 1.19 yd?
1 hectarea (ha) = 10 000 m? 2.47 acres
1 km? =100 ha 0.38 mi?
Sistema Inglés Sistema métrico
lin? 6.45 cm?
1ft2 =144 in? 0.09 m?
1yd? =9 ft? 0.83 m?
1 acre = 4 840 yd? 4046.90 m?
1 milla? = 640 acres 2.59 km?
Volumen/capacidad
lcm? 0.06 in3
1dm*=1000cm? 0.03 ft3
1m?=1000dm? 1.30 yd?
1llitroL)=1dm? 1.76 pintas
1 hectolitro (hL) = 100 L 21.99 galones
1in? 16.38 cm?
1ft3=1728in? 0.02 m?
1 onza fluida EUA = 1.0408 onzas fluidas 2957 ml
RU
1 pinta (16 onzas fluidas) = 0.8327 pintas 0.47 L
RU
1 galdon EUA = 0.8327 galones RU 3.78 L
Masa/peso
1 miligramo (mg) 0.0154 grano
1 gramo (g) =1 000 mg 0.0353 onza
1 kilogramo (kg) =1 000 g 2.2046 libras
1 tonelada (t) = 1000 kg 0.9842 toneladas larga
1 onza (0z) =437.5 granos 28.35 g
1libra (lb) = 16 oz 0.4536 kg
1stone=141b 6.3503 kg
1 hundredweight (cwt) = 112 Ib 50.802 kg
1 tonelada larga = 20 cwt 1.016 t
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Temperatura

b} 9
°C'=§(°F~32) °F = +(°C)+ 32
Unidad Simbolo Factor de conversién Se convierte a

Pie pie, ft.' 0.30 metro m
Pulgada plg,in," 25.40 milimetro mm
Kilogramo fuerza/cm? kg./cm? 98 066.50 pascal Pa
Libra/pulgada? Ib/ plg?, PSI 6 894.76 pascal Pa
atmosfera técnica at 98 066.50 pascal Pa
metro de agua m H,0 (mca) 9 806.65 pascal Pa

mm de mercurio mm Hg 133.32 pascal Pa

bar bar 100 000.00 pascal Pa
kilogramo fuerza kg, 9.80 newton N

libra Ib 0.45 kilogramo kg
onza 0z 28.30 gramo g

kilogramo fuerza/m? kg/m? 9.80 N/m3 N/m?

libra /ft3 Ib/ft3 157.08 N/m3 N/m3

Potencia

caballo de potencia CP, HP 745.69 watt W

caballo de vapor (@Y 735.00 watt W
- viscosidaddindmica

poise u 0.01 E:;Eﬁldo Pas

viscosidad cinematica v 1 stoke m?2/s (St)

caloria cal 4.18 joule J
unidad térmica britanica  BTU 1 055.06 joule J

grado Celsius °C tk=tc + 273.15 grado Kelvin K

Nota: El valor de la aceleracién de la gravedad aceptado internacionalmente es de 9.80665 m/s?
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1.000 0.100 0.001
__-__--__
1 000.000 100.000 1.000 0.001 3.281 39.370
__-__--__
1609.347 1.609 1.000 0.869 5280.000
e
ft 30.480 0.305 1.000 12.000

1.000 100.000 0.386 247.097

2.590 259.000 1.000  640.000

1.000 1 000.000 15.851 60.000 86.400 3.600 0.035
_-_______
gal/dia 0.044 1.000 0.004
‘gal/min 0063 63089 1440000 1000 0000  S451 0227 0002
[/min 0.017 16.667 0.000 0.264 1.000 1.440 0.060
mvda 0012 11570 264550 0183 0% 1000 0042
m3/h 0.278 6 340.152 4.403 16.667 24.000 1.000 0.010
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a gal/min/pie I/s/m
gal/min/pie 1.000 0.206
I/s/m 4.840 1.000
- Permeabilidad
de a cm/s gal/dia/Pie? e a'?}g';g'}:z re m/dia pie/s Darcy
cm/s 1.000 21 204.78 864.000 0.033
gal/dia/pie? 1.000 0.041 0.055
millén gal/
dfa/acre 1.000 0.935
m/dia 0.001 24.543 1.069 1.000 1.351
pie/s 30.480 26 334.72 1.000
Darcy 18.200 0.740 1.000
o Reso
tonelada tonelada tonelada
de a grano gramo kilogramo libra onza corta larga métrica
Grano (gn) 1.000 0.065
Gramo (g) 15.432 1.000 0.001 0.002
Kilogramo (kg) 1 000.000 1.000 2.205 35.273 0.001
Libra (Ib) 453.592 0.454 1.000 16.000
Onza (02) 437.500 28.350 1.000
t corta 907.180 2 000.000 1.000 0.907
tlarga 1016.000 2 240.000 1.119 1.000 1.016
t métrica 1 000.000 2 205.000 1.101 0.986 1.000

ftIb/s
kg m/s
BTU/s
kcal/s

1.000
1.014
1.360

0.013
1.434
5.692

0.986
1.000
1.341

0.013
1.415
5.614

W

0.736 735.500
0.746 745.700
1.000 1 000.000
0.001 1.000

1.356
0.009 9.806
1.055 1 055.000
4.186 4186.000
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ftib/s
542.500
550.000
737.600
0.738
1.000
7.233
778.100
3088.000

kg m/s
75.000
76.040
101.980
0.102
0.138
1.000
107.580
426.900

BTU/s
0.697
0.706
0.948

0.001
0.009
1.000
3.968

kcal/s
0.176
0.178
0.239

0.002
0.252
1.000



de a atmésfera  Kg/cm? Ib/in? mmdeHg indeHg mdeH,0 ftde H,0
atmosfera 1.000 1.033 14.696 760.000 29921 10.330 33.899
kg/cm? 0.968 1.000 14.220 735.560 28.970 10.000 32.810
Ib/in? 0.068 0.070 1.000 51.816 2.036 0.710 2.307
mm de Hg 0.001 0.001 0.019 1.000 0.039 0.013 0.044
inde Hg 0.033 0.035 0.491 25.400 1.000 0.345 1.133
m de agua 0.096 0.100 1.422 73.560 2.896 1.000 3.281
ft de agua 0.029 0.030 0.433 22.430 0.883 0.304 1.000
S mega
de a CVhora HPhora kW hora J ft.Ilb kgm BTU kcal
CV hora 1.000 0.986 0.736 2 510.000 632.500
HP hora 1.014 1.000 0.746 2 545.000 641.200
kW hora 1.360 1.341 1.000 3413.000 860.000
J 1.000 0.738 0.102
ft.lb 1.356 1.000 0.138
kgm 9.806 7.233 1.000
BTU 1054.900 778.100 107.580 1.000 0.252
keal 4186.000 3087.000 426900 426.900 1.000
de a cm?/s gal/dia/pie m?2/dia
cm?/s 1.000 695.694 8.640
gal/dia/ft 0.001 1.000 0.012
m?/dia 0.116 80.520 1.000
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ft,in/m 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11
0 0.000 0.025 0051 0.076 0102 0127 0.152 0178 0.203 0.229 0.254 0.279
1 0.305 0.330 0.356 0381 0406 0432 0457 0483 0.508 0.533 0.559 0.584
2 0.610 0635 0660 0.686 0.711 0.737 0.762 0.787 0.813 0.838 0.864 0.889
3 0914 0940 0965 0991 1.016 1.041 1067 1.092 1176  1.143 1.168 1.194
4 1.219 1.245 1.270  1.295 1.321 1.346  1.372 1.397 1422 1.448 1.473 1.499
5 1.524 1549 1575 1600 1.626 1.651 1.676 1.702 1.727 1.753 1.778 1.803

1.829 1854 1880 1905 1930 1.956 1981 2.007 2032 2057 2.083 2108
2134 2159 2184 2210 2235 2261 2.286 2311 2337 2362 2388 2413
2438 2464 2489 2515 2540 2.565 2591 2616 2.642 2.667 2.692 2718
2.743 2769 2794 2819 2845 2870 2896 2921 2946 2972 2997 3.023
10 3.048 3.073 3.099 3124 3150 3.175 3200 3.226 3.251 3.277 3.302 3.327

O 00 N O

11 3.353 3378 3.404 3429 3.454 3.480 3.505 3,531 3.556 3.581 3.607 3.632
12 3.658 3.683 3708 3.734 3.759  3.785 3.810 3.835 3.861 3.886 3912 3.937
13 3962 3988 4013 4.039 4.064 4.089 4115 4140 4166 4191 4.216 4.242
14 4.267 4293 4318 4343 4369 4394 4420 4445 4470 4496 4521 4.547
15 4.572 4597 4623 4.648 4.674 4699 4724 4750 4775 4801 4826 4.851

16 4.877 4902 4928 4953 4978 5004 5029 5055 5080 5105 5131 5156
17 5182 5207 5232 5258 5283 5309 5334 5359 5385 5410 5436 546l
18 5486 5512 5537 5563 5588 5613 5639 5664 5690 5715 5740 5.766
19 5.791 5.817 5.842 5867 5.893 5918 5944 5969 5994 6.020 6.045 6.071
20 6.096 6.121 6.147 6.172 6.198 6.223 6.248 6.274 6.299 6.325 6.350 6.375

21 6.401 6426 6.452 6477 6502 6528 6.553 6.579 6.604 6.629 6.655 6.680
22 6.706 6.731 6.756 6.782 6.807 6.833 6858 6.883 6909 6934 6960 6985
23 7.010 7.036 7.061 7.087 7112 7.137 7.163 7.188 7.214 7.239 7.264  7.290
24 7.315 7.341 7.366 7.391 7.417 7.442 7.468 7.493 7.518 7.544 7.569 7.595
25 7.620 7.645 7.671 7,696 7.722 7.747 7.772 7.798 7.823 7.849 7.874 7.899

26 7.925 7.950 7.976 8.001 8.026 8052 8077 8103 8128 8153 8179 8.204
27 8.230 8.255 8.280 8306 8331 8357 8382 8407 8433 8458 8.484 8.509
28 8.534 8560 8585 8611 8636 8661 8687 8712 8738 8763 8788 8.814
29 8.839 8.865 8890 8915 8.941 8966 8992 9017 9.042 9.068 9.093 9.119
30 9.144  9.169 9.195 9.220 9246 9271 9.296 9322 9347 9373 9398  9.423

31 9.449 9474 9500 9.525 9550 9576 9.601 9.627 9.652 9677 9703  9.728
32 9.754 9779 9.804 9.830 9855 9.881 9.906 9.931 9.957 9.982 10.008 10.033
33 10.058 10.084 10.109 10.135 10.160 10.185 10.211 10.236 10.262 10.287 10.312 10.338
34 10.363 10.389 10.414 10.439 10.465 10.490 10.516 10.541 10.566 10.592 10.617 10.643
35 10.668 10.693 10.719 10.744 10.770 10.795 10.820 10.846 10.871 10.897 10.922 10.947

La segunda columna es la conversién de pies a metros; las siguientes columnas son la conversién de pulgadas a metros que
se suman a la anterior conversién.
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Pulgadas 0 1/8 1/4 3/8 1/2 5/8 3/4 7/8
0 0 3.175 6.35 9.525 12.7 15.875 19.05 22.225
1 254 28.575 31.75 34.925 38.1 41.275 44.45 47.625
2 50.8 53.975 57.15 60.325 63.5 66.675 69.85 73.025
3 76.2 79.375 82.55 85.725 88.9 92.075 95.25 98.425
4 101.6 104.775 107.95 111.125 114.3 117.475 120.65 123.825
5 127.0 130.175 133.35 136.525 139.7 142.875 146.05 149.225
6 152.4 155.575 158.75 161.925 165.1 168.275 171.45 174.625
7 177.8 180.975 184.15 187.325 190.5 193.675 196.85 200.025
8 203.2 206.375 209.55 212725 2159 219.075 222.25 225.425
9 228.6 231.775 23495  238.125 241.3 244.475 247.65 250.825
10 254.0 257.175 260.35  263.525 266.7 269.875 273.05 276.225
11 27%9.4 282.575 285.75  288.925 2921 295.275 298.45 301.625
12 304.8 307.975 311.15 314.325 317.5 320.675 323.85 327.025
13 330.2 333.375 336.55  339.725 342.9 346.075  349.25 352.425
14 355.6 358.775 36195 365125 368.3 371.475 374.65 377.825
15 381.0 384.175 38735 390.525 393.7 396.875  400.05 403.225
16 406.4 409.575 412.75  415.925 419.1 422275  425.45 428.625
17 431.8 434.975 438.15  441.325 444.5 447.675 450.85 454.025
18 457.2 460.375 463.55 466.725 469.9 473.075  476.25 479.425
19 482.6 485.775 48895  492.125 4953 498.475 501.65 504.825
20 508.0 511.175 514.35 517.525 520.7 523.875 527.05 530.225
21 5334 536.575 539.75 542.925 546.1 549.275 552.45 555.625
22 558.8 561.975 565.15 568.325 571.5 574.675 577.85 581.025
23 584.2 587.375 590.55  593.725 596.9 600.075  603.25 606.425
24 609.6 612.775 61595 619.125 622.3 625.475 628.65 631.825
25 635.0 638.175 641.35 644.525 647.7 650.875  654.05 657.225
26 660.4 663.575 666.75  669.925 673.1 676.275 679.45 682.625
27 685.8 688.975 692.15  695.325 698.5 701.675 704.85 708.025
28 711.2 714.375 71755  720.725 7239 727.075 730.25 733.425
29 736.6 739.775 742.95 746.125 749.3 752.475 755.65 758.825
30 762.0 765.175 768.35  771.525 774.7 777.875 781.05 784.225

Formulas generales para la conversion de los diferentes sistemas

Centigrados a Fahrenheit °F=9/5°C+32
Fahrenheit a Centigrados °C=5/9 (°F-32)
Reamur a Centigrados °C=5/4 °R
Fahrenheit a Réaumur °R=4/9 (°F-32)
Réaumur a Fahrenheit °F=9J4°R+32
Celsius a Kelvin °K=273.15+°C
Fahrenheit a Rankine °Ra=459.67+°F
Rankine a Kelvin °K=5/9°Ra
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A
epm
Constituyentes a

ppm
calcio Ca* 20.04
hierro Fe*? 2792
magnesio Mg* 12.16
potasio K* 39.10
sodio Na*? 23.00
bicarbonato (HCO,)* 61.01
carbonato (CO,)? 30.00
cloro (CD* 35.46
hidroxido (OH)* 17.07
nitrato (NO,)* 62.01
fosfato (PO 31.67
sulfato (SO,)? 48.04
bicarbonato de calcio Ca(HCO,), 805.00
carbonato de calcio (CaCO,) 50.04
cloruro de calcio (CaCl,) 55.50
hidréxido de calcio Ca(OH), 37.05
sulfato de calcio (CaSO,) 68.07
bicarbonato férrico Fe(HCO,), 88.93
carbonato férrico Fe,(CO,), 57.92
sulfato férrico Fe,(CO,), 75.96
bicarbonato magnésico Mg(HCO,), 7317
carbonato magnésico (MgCO,) 42.16
cloruro de magnesio (MgCl,) 47.62
hidréxido de magnesio Mg(OH), 29.17
sulfato de magnesio (MgSO,) 60.20

epm = equivalentes por millon
ppm = partes por millon
gpg = granos por galén

p.p.m. CaCo, = partes por millén de carbonato de calcio
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B
ppm
a
epm
0.04991
0.03582
0.08224

0.02558
0.04348

0.01639
0.03333
0.02820
0.05879
0.01613
0.03158
0.02082

0.01234
0.01998
0.01802
0.02699
0.01469

0.01124
0.01727
0.01316

0.01367
1.02372
0.02100
0.03428
0.01661

C

epm
a
gpPg
1.1719
1.6327
0.7111
2.2865
1.3450

3.5678
1.7544
2.0737
0.9947
3.6263
1.8520
2.8094

4.7398
29263
3.2456
2.1667
3.9807

5.2006
3.3871
4.4421

4.2789
2.4655
2.7848
1.7058
3.5202

gprg
epm

0.8533
0.6125
1.4063
0.4373
0.7435

0.2803
0.5700
0.4822
1.0053
0.2758
0.5400
0.3559

0.2120
0.3417
0.3081
0.4615
0.2512

0.1923
0.2951
0.2251

0.2337
0.4056
0.3591
0.5862
0.2841

Ppm
a
pPpm
CaCo,
2.4970
1.7923
4NN
1.2798
2.1756

0.8202
1.6680
1.4112
29263
0.8070
1.5800
1.0416

0.6174
1.0000
0.9016
1.3506
0.7351

0.5627
0.8640
0.6588

0.6839
1.1869
1.0508
1.7155
0.6312
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ILUSTRACIONES Y PLANOS

[ustracion 1.1 Sistema de drenaje pluvial (adaptado de Chow et al., 1994)

Iustracion 1.2 Sistema de drenaje combinado (adaptado de Kibler, 1982)

[lustracion 1.3 Tipos de boca de tormenta (adaptado de AISI, 1985)

Ilustracion 1.4 Geometria de lavadero (adaptado de Sct 2001)

Tlustracion 1.5 Trazo de una red de drenaje

[lustracion 1.6 Secciones transversales de conductos cerrados (adaptado de Lewis, 2010)
[lustracion 1.7 Secciones transversales de conductos a cielo abierto (adaptado de Lewis, 2010)
Tustracion 1.8 Pozos de visita

[lustracion 1.9 Pozo de visita comdn

[ustracion 1.10 Pozo de visita especial

Tustracion 1.11 Pozo caja

[ustracion 1.12 Pozo caja union

[ustracion 1.13 Pozo caja de deflexion

Tustracion 1.14 Pozo con caida adosada

[lustracion 1.15 Pozo con estructura de caida escalonada

[lustracion 1.16 Partes de un tubo

Iustracion 1.17 Conexidén de tuberias

[lustracion 1.18 Estructura de vertido en conductos cerrados (trazo normal a la corriente)
[ustracion 1.19 Estructura de vertido en conductos cerrados (trazo esviajado)
Tustracion 1.20 Estructura de vertido a cielo abierto

[ustracion 1.21 Sifon invertido

[ustracion 1.22 Sifén con pozo vertical

Iustracion 1.23 Sifon con pozo vertical (alternativa 2)

[lustracion 1.24 Sifon con ramales verticales

[ustracion 1.25 Sifon con camara de limpieza

Iustracion 1.26 Cruce elevado

[lustracion 1.27 Alcantarillas pluviales (adaptado de ASCE, 1992)

[lustracion 1.28 Canal-laguna de retencion

Tustracion 1.29 Esquema general del disefio de sistemas de drenaje pluvial

[ustracion 2.1 Curva de escurrimiento anual (adaptado de Springall, 1970)

Tlustracion 2.2 Hidrograma generado por una tormenta particular (adaptado de Springall, 1970)

Tustracion 2.3 Puntos caracteristicos de un hidrograma (adaptado de Springall, 1970)

[lustracion 2.4 Cuenca para ejemplo
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Ilustracion 2.5 Pendiente de la linea de corriente

Ilustracion 2.6 Criterios de estimacion de la pendiente del cauce principal

(adaptado de Campos-Aranda,1988)

Ilustracion 2.7 Fases del proceso lluvia-escurrimiento (adaptado de Hank et al., 1982)

Tustracion 2.8 Topografia y lotificacion para ejemplo

[ustracion 2.9 Definicion de subcuencas considerando exclusivamente la topografia

Ilustracion 2.10 Definicidon de subcuencas considerando la lotificacion

[ustracion 2.11 Modelo Digital de Elevacion (ImTa, 2013)

Iustracion 2.12 Modelo Digital de Elevacion considerando la traza urbana (ImTa, 2013)

Ilustracién 2.13 Delimitacién de microcuencas a través de un MDE (IMTa, 2013)

Ilustracion 2.14 MDE para el ejemplo

Ilustracion 2.15 Generacion de subcuencas

Ilustracion 2.16 Trazo manual de lineas de corriente para la zona de estudio
Iustracion 2.17 Trazo de lineas de corriente a través de un programa especializado

Ilustracion 2.18 Delimitacion de microcuenca en funcion de las lineas de corriente

Tustracion 2.19 Microcuencas de la zona de estudio

Iustracion 2.20 Datos para el calculo de la pendiente

Iustracion 2.21 Usos de suelo

Tlustracion 2.22 Usos de suelo para la Mc 6

[lustracion 2.23 Poligonos de Thiessen para ejemplo

[lustracion 2.24 Representacion grafica del método racional
Tustracion 2.25 Hidrograma de escurrimiento

Ilustracion 2.26 Suma de hidrogramas de colectores concurrentes
[ustracion 2.27 Suma de hidrogramas de colectores consecutivos

Ilustracién 2.28 Plano de la cuenca urbana de estudio

Tustracion 2.29 Hidrograma resultante obtenido con el método grafico aleman

Iustracion 2.30 Hidrograma resultante para la cuenca urbana de estudio

Ilustracion 2.31 Curva areas - tiempo

Tustracion 2.32 Curva gasto de descarga - volimenes de almacenamiento

Tustracion 2.33 Transito del hidrograma virtual de entrada
Tustracion 2.34 Curva S

Ilustracién 2.35 Tiempo de concentracion ¢ en la curva Q —t¢
Ilustracion 2.36 Oscilaciones en la curva S

Tustracion 2.37 Desfasamiento de la curva S

Ilustracion 2.38 Factor de reduccion pico

Tlustracion 2.39 Hidrograma unitario adimensional
Tustracion 2.40 Duracion en exceso de un hietograma
Ilustracion 2.41 Ordenadas proporcionales del hidrograma
Ilustracion 2.42 Superposicion de hidrogramas

Tustracion 2.43 a) Hietograma b) Hidrograma total de una cuenca

[lustracion 2.44 Hidrograma unitario parade =2 h
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Tlustracion 2.45 a) Hietograma b) Hidrograma
[lustracion 2.46 a) Hietograma b) Hidrograma
[lustracion 2.47 Hidrograma unitario triangular
Ilustracion 2.48 Curva intensidad - duracion - periodo de retorno para Tr = 10 afios
Ilustracién 2.49 Hidrograma de salida de Mc 6 para duraciones menores a t
Ilustracion 2.50 Hidrograma de salida de Mcé para duraciones mayores a t
Tustracion 2.51 Microcuenca Mc 6 dentro del programa SWMM® 5.1
[lustracion 2.52 Hietograma e hidrograma de disefio obtenido con el modelo
de simulacion SWMM® 5.1
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[ustracion 3.5 Registro pluviografico (adaptado de Aparicio, 1989)
[lustracion 3.6 Descripcion de la aplicacion del método de los poligonos de Thiessen
(adaptado de Aparicio, 1989)

Tlustracion 3.7 Descripcion de la aplicacion del método de las isoyetas (adaptado de Aparicio, 1989)

[ustracion 3.8 Division uniforme de la diferencia de precipitacion
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Tustracion 3.31 Zona de estudio con las estaciones climatoldgicas cercanas posicionadas
en Google Earth®
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Tustracion 3.43 Precipitacion registrada que caus6 problemas de inundacion (ImTa, 2013)
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Iustracion 3.48 Hietograma unitario de disefio para una duraciéon de 60 minutos

Tlustracion 3.49 Hietograma de precipitacion para una duracion de lluvia de 60 minutos y
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Tustracion 4.1 Elementos geométricos de un canal

Iustracion 4.2 Ecuacion de la energia aplicada entre dos secciones transversales

[lustracion 4.3 Diagrama de energia especifica

Tustracion 4.4 Analisis del salto hidraulico

Ilustracion 4.5 Representacion de variables para la Tabla 4.8

Ilustracion 4.6 Representacion de variables para la Tabla 4.9
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446

156
156

168

170
173
175

176

178
179
179

180
181
183
184
186
187

187
188

188
197
203
204
205
212
212

212

213

214

215



Ilustracion 4.11 Pérdidas menores por turbulencia en curvas (adaptado de City of Austin, 1987)
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Ilustracién 5.4 Resultado del analisis de Nania (Gémez, 2007)

[lustracion 5.5 Diagrama de resistencia al vuelco

ustracion 5.6 Comparacion de hidrogramas en MDE natural y con traza urbana (Martinez, 2014)
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Tustracion 6.7 Trazo de una red de atarjeas en peine

Tustracion 6.8 Trazo combinado de la red de atarjeas

Ilustracion 6.9 Lineas de corriente para el ejemplo

Tustracion 6.10 Propuesta de trazo de la red de drenaje pluvial

Tlustracion 6.11 Ubicacion de pozos de visita propuestos para la red de atarjea

Tlustracion 6.12 Hietograma de disefio para Tr=10 afnos y duracion de 60 minutos

Tustracion 6.13 Arreglo de pozos de visita y tuberias a través de un programa especializado

Tlustracion 6.14 Microcuencas para cada pozo de visita

Iustracion 6.15 Modelo de simulacion para el ejemplo
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Tustracion 6.19 Hidrograma de salida de la red

Tustracion 6.20 Seccion del rio

[ustracion 6.21 Funcionamiento a descarga libre

Iustracion 6.22 Remanso en el sistema de drenaje pluvial
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Iustracion 6.24 Velocidades del sistema con remanso

Tustracion 6.25 Hidrograma de salida con remanso

Ilustracion 6.26 Secciones transversales convencionales en cunetas (FHWA, 2009)

Tlustracion 6.27 Secciones tipicas de cunetas centrales (FHWA, 2009)
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Tustracion 6.36 Comparacion de la capacidad de captacion con respecto del flujo
(Brown et al., 2001)
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