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i INTRODUCTION

£l oresente trabaio estd enfocado a la oresentacidn de los
diferentes criterios que existen para predecir escurrimientos en
cuencas urbanas, estos métodos se describen en forma detallada v

se mencionan sus ventaias y desventaias.

l.os adtodos se seleccionaron en base a la disponibilidad de
informacidn acerca de ellos y con diferentes aqrados de
complejiidad, es decir ce presentan desde el mds sencillo de
aplicar hasta el mds compleio. Ademds se incluven eiemnlos de la

manera de aplicar alqunos de los criterios propuestos.



1.1 ANTECEDEMNTES

Desde dpocas remotas el hombre se ha visto en la necesidad
de idear sistemas para el desalojio del agua tanto de lluvia como
de aguas negras, ello fue lo did origen al disefo de las redes de
alcantarillada. En dste trabaio sdlo se tratard 1o referente ai

aescurrimiento producido por la lluvia.

Ya en antiguas civilizaciones como seon, por ejemplo , la
egipeia, griega, romana, etc. se contaba con sistemas de drenaje,
los cuales eran constru{dos basdndose solamente en la experiencia
lo cual bastaba para satisfacer las necesidades que se iban

presentando.

Conforme el tiempo transcurrid y las ciudades aumentaban
tanto en tamafio comp en ndmero de habitantes se implementaron
algunas relaciones de tipo emnirico , basadas en la experiencia,
para tratar de alguna manera de dar la meior solucidn a sus
necesidades. For largo tiempo dichas relaciones emp{ricas
satisfacieron los disefios, pero persistia una constante inquietud
por implementar un método que tuviera base en aladn fundamento
tedrico, para de esta manera sustituir las hasta entonces usadas
relaciones empiricas. Muchos {fueron los métodos que trataron de
ajustarse a los fendmenos hidroldgicos, aungue ninguno de ellos
satisfacia totalmente los requerimientos que se tenfan. Asf,
por eiemplo , de entre las diferentes formas de estimacidhn dgl

escurrimiento a partir de precipitaciones pluviales espec{ficas,



tenemos el Mdtodo s} Fdrmul a Racional , cuyo oriqen ag
desconocido aungue algunos investigadores consideran aue asta
férmula aparece en el trabajo realizado por Mulvaneg en 18%)
(ref. 3J, esta ecuacidn +fue introducida en losz Estados Unidos
en el aho de 188%, por Emil kuichling. Desde entonces se ha
convertide en el método mds ampliamente utilizado para disefar
siztemas de drenaje en pequenas areas urbanas v en alcantarillas

v cunetas de carreteras, dicha fdrmula adn en la agtualidad sigue

siendo de uso capdn.

En 1744 Hicks propuso un método ideado para la ciudad de
Los Angeles , California , que utilizaba calculos hidraulicos
para describir las condiciones a leo largo vy dentro del
sistema de drenajie pluvial . En 1946 izzard da nuevas ideas
para conocer las caracteristicas hidranlicaz del +luje sobre
superficies pavimentadas. En 1933 Stanley vy Faufman presentaron
un método para el disefo de redes de alcantarillade . gue
inclufa alounes desventajas de los factores involucrados en

el uso del método racional,

En 1960 Thelin v Keifer publicarcon el método de Chicago, el
cual describia las cendiciones del fluje en oprados. techos v
calles pavimentadas, el trénsito del escurrimiento a través de
las ealcantarillas v a travds del drenaje hasta la salida. Este
criterio proporciona un tratamiento hidraulico completo del
gscuwrrimiento en una cuenca urbanizada., En 1942 Eagleson menciond

la utilidad del uso de los hidrogramas unitarios v el grado al



cual sus caracter{sticas pueden ser relacionadas con las
propiedades fisicas de la cuenca urbana.'En una cuentca urbanha, de
igual manera que en unpa natural, un hidrograma unitario puede ser
desarrollado si se hacen observaciones simultdneas de lluvias vy
escurrimientos. én 1967 Kaltenbach deseribid una metodologia de
disefo llamada “Método de las Entradas"” , este criterio se
desarrolld dentro del proyecto Johns—Hopking para drenaje
pluvial. En 1945 Shaake analizd el trabajo hechn en el proyecto
Johne~Hopkins con la finalidad de dar solucidn al proceso de
escurrimiento en calles, cunetas y entradas & colectores. En el
mismo afo Ezpevy Yy algunos otros investigadores pﬁoporcionaron un
analisis de las formas caracteristicas de hidrqgramas~unitarios
para cugncas pequefas , tanto rurales come urbanas. En 1966
Crawford y Linsley proponen usar un programa de computadora que
simule algunas partes del ciclo hidroldgico , este métodn se
conoce con el nombre de método de Stanford (ref. 14). En 1947
Barnes describid #l trémsito de avenidas en secciones de
drenaje pluvial, e@! cual contribuy6 en parte al disefin del

drenaje.

En la actualidad frecuentemente se hacen grandes desembol sos
para el disefio v construccidn de sistemas de captacidn pluvial
para pscurrimientos urbanons. Lo gue es més, mdtodos analfticos
complaios se han desarrollado para dichos disefios . 5in embarge
en la practica se puede ver que la foFmuls racional es la mag

comunmente utilizada en el disefn, ODtros metodos para calcular



escurrimientos en zonas uwrbanas pueden encontrarse en algunos
libros , pero estos en general tienen limitaciones =)
complicaciones en su  aplicacidn . las cuales las hacen caer

invariablemente en 21 uso de la fdrmula racional.

Es claro que un método confiable y sencillo de aplicar es
. N . : / . .
necesario para fines pradcticos , ademds debe permitir hacer
s - .
cllculos basados en pordmetros que puedan  ser  facilmente

calibrados de informacidn hidroldgica disponible.

Hacia la decada de los 70 ‘s es cuando se intensifica la
actividad cient{fica en gl campo de la Hidrologia Urbana, apoyada
con el uso de las computadoras , poderosa herramienta que
permite simular grandes procesos hidroldgicos en segundos, vy por

ende brindar varias alternativas de solucidn en poceo tiempo.

Como rezultado de dicha actividad se desarrollaron variosg
métodos matematicos , que trataban de simul ar al proceso
hidroldgico que se lleva a cabo en una cuenca urbana, para de
esta manere poder predecir el gasto manimo v la forma v volumen
del hidrograma de escurrimiento. Linsley ilevd a cabo una
revision cualitativa de algunos de estos modelos, como son por
_ejemplo, el Road Research Laboaratory Method (RRL), 21 Storm Water
Management Model (SWMM ) v el University of Cincinnati Urban
Runoff Model (CURM). Estos modelos representan una ararm variedad
de tecnicas de simulacidn en el proceso matemdtico descriptive de
escurrimientos urbanos, variando desde 1o mds simple hasta lo més

compleio. Sin embargo su uso estd restringido a las condiciones



particulares para las cuales fueron deducidos ya que al
aplicarlos en forma indiscriminada se obtienen, en la mayor parte

de las veces, resultados errdneos.




2 DESCRIFCION DE LOS MODELODS

Los meétodos gue se usan para estimar el escurrimiento en
cuencas urbanas y naturales se pueden clasificar como

macroscdoicos, microscdpicos vy de simulacidn continua.

En tlos macroscdpicos quedan inclufdas las fdrmulas
empiricas . Estos métodos se caracterizan por considerar a la
cuenca de drenaje como una unidad sencilla; la estimacidn del
egcurrimiento , la mayor parte de las veces, 85 para la salida de
la cuenca Yy se supone que la lluvia estd uniformemente
distribuida sobre toda ella. El ejemplo mds conocido de estos
métodos es la farmula racional y otro lo es el hidrograma

unitario tradicional propuesto por Sherman en 1932,

Los microsrdpicos se caracterizan por la precisién con que
deben cuantificarse todos 1los fendmenos fisicaos que se presentan
desde gue se tiene la lluvia, como sefal de entrada, hasta el
escurrimiento producido por ella, que serd la sefal de salida. De

manera rosumida, en eaestos criterios se siguen los siguientes

[SE3=1,1-H
! se determina una lluvia de diseRo
2 s@ calcula la lluvia efectiva, para ello se le restan las

perdidas a la tormenta de disefo

) se@ determina el escurrimiento hacia las cunetas o algdn tipo



de camal artificial usando las ecuaciones para fluio sobre
asuperficiez 4 s decir se resuelven las ecuaciones de
ccntfnuidad y de momento para fluio no permanente

4 se epfectifa el trdnsito a travde de las cunetas o canales

hacia el canal principal

S se hace el trdnsito a través del sistema principal, que
puede estar formadec por tuber{as , canales o corrientes
naturales

1) se calcula el hidrograma de salida.

Los 'resultadds obtenidos con estos métodos estdn afectados
por la aproximacién que se tenga en el cdlculo de las pérdidas v
del grado de validez que tengan las suposiciones realizadas. Un
ejemplo de estos criterios es el método de Chicago, llamado
también método del hidrograma de Tholin. En sus inicios estos
procedimientos se hacian dnicamente con tormentas individuales v
actualmente con la ayuda de la computadora se hace una simulaci%n

continua, usando varias tormentas.

En 1los métados de simulacidn continua los sistemas
hidroldgicos se simulan con modelos fisicos , analdgices (=)
digitales . Fara estudios en cuencas peqguedas vy disefios de
sigtemas de drenaje pluvial , los digitales son ampliamente

usados, un eiemplo de estos criterios es el modelo de Stanford.



2.1 PROCESO URBANO DE SIMULACION

Antes de examinar cada uno de los métodos en detalle, es
recomendable sefalar de manera general 1os reguerimientos que
debe tener un modelo que trata de simular el escurrimiento

urbano.

Frimeramente &e puede esperar gue un modelo que simula un
proceso en forma individual debe ser mas exacto que otro que
une varias cnndi;iones hidrolébicas, presentadas generalmente
en forma de coeficientes de escurrimiento. La condicidn principal
en una cuenca urbana estd conformada por: la intercepcidn de
lluvia, la infiltracién <« en superficies permeables ) , al
almacenamiento en depresiones vy el flujo tanto superficial como

el gque se tiene en cunetas y alcantarillas.

El contenido de humedad gque =e tiene en algunas partes de la
cuenca tiene influencia principalmente en los pardmetros de
infiltracidn: por ello el modelo ideal necesita incluir (ademds
de lo mencionadeo } ; el fluio del agua subterréﬁea Yy la

; ./
evapotranspiracion,

s .
Algunos de estos procesos son mas  importantes que otros, en
cuante a su influencia en la forma v tamafio del hidrograma, por

lo que se tiene que definir previamente un criterio de cuales.



son las caracteristicas mds importantes que se deben tomar en
cuenta. Para eiemplificar lo anterior , si el volumen de
[ ] R -’ . .
escurrimiento es lo que mas importa, entonces se tiene que tomar
en forma mi3s precisa la infiltracidh v el almacenamiento en
depresiones 4, que el flujo tanto superficial como emn calles vy
tuberias. Si lo que importa es solo el gasto méximo , la

. - . : . ' .
infiltracion juega un papel menos importante.

De todo lo anterior se puede concluir que entre mavor sea el
: -~ : - Py
nimero de variables o parametros que se incluvan, mas complejo

L ” -~ . .
sera el modelo, y por 1o tantm su uso se vera mas restringido.

Este capftulo se divide en dos partes, en la primera se
. r A sy s 2
mencionardn modelos empiricos, los cuales wtilizan una relacion
lluvia-escurrimiento ( hidrograma unitario sintético ), vy en la
segunda parte se describirdn métodos matematicos o analfticeos que
simulan parcial o totalmente el flujo con ayuda de una computado-

Faa

Adicionalmente. como dentro de una cuenca pueden existir
zonas urbanizadas vy/o naturales , en los criterios que avudan a

calcular el gasto se sefiala para que condicién es aplicable.




3

METODOS EMPIRICAS

tJ
-

2.2.1 FORMULA RACIONAL

Es uno de los rmetodes mds antiguoz, aparece @n la literatura
amerizana  @n  188B% , v en Inclaterra a esta farmula se le conoce
con el nombre de Llovd-Davis (1909, aunque debido sobretodo a su

sencillez es todavia uno de los mds utilizados.

El método parte de aplicar el concepto de uniformidad, es
decir la intensidad de lluvia s uniforme sobre toda la cuenca y
produce un ezcuwrrimiento que es méximo cuando todas las partes de
la cuenca estan contribuvendo en la salida de la misma. Ademds
1a lluvia ge mantiene durante un cierto tiempo , el cual
generalmente es igual al tiempo de concentracidn, Este tiempo se
define como el tiempo gque tarda en recorrer el agua desde el
punto mas aleiado de la cuenca hasta la salida. E1 gasto m@{imn

N : ‘ L
de pico se calcula con la siguiente ecuacion @

B = G,278 C 1 A (1)
5}
donde
] gasto de pico, en m sseq
p
[ coeficiente de escurrimiento (ver tabla 1)



TARLA 1.

VALORES TIFICOS DEL COEFICIENTE DE ESCURRIMIENTQO,

c

Tipo del irea drenada

Coefiente de escurrimiento

Minimo Maximo

Zonas Comerciales:

Zona Comercial 0.75 0.95

Vecindarios 0.50 0.70
Zonas Regidenciales:

Unifamiliares 0.30 0.50

Multifamiliares Egpaciados 0.40 0.60

Multifamiliares Compactos 0.60 0.75

Semiurbanas 0.25 0.40

Casas Habitacidn 0.50 0.70
Zonas Industriales

Espaciado 0.50 0.80

Compacto 0.60 0.90
Cementerios y Parques 0.10 0.25
Campos de juego 0.20 0.35
Patios de ferrocarril 0.20 0.40
Zonas Suburbanas 0.10 0.30
Calles:

Asfaltadas 0.70 0.95

de Concreto hidrdulico 0.80 0.95

Adoquinadas 0.70 0.85
Estacionamientos 0.75 a,.85
Techados 0.75 0.95
Praderas

Suelos arenosos planos (pendientes

< 0.02) : 0.05 0.10

Suelos arenosos con pendientes :

medias (0.02 - 0.07) 0.10 0.15

Suelos arenosos escarpados

(0.07 o mas) 0.15 0.20

Suelos arcillosos planos (0.02 o

menos ) ~ 0.13 0.17

Suelos arcillosos con pendientes

medias (0.02-0,07) 0.18 0.22

Suelos arcillosos 2srarpados

(0.07 o mis) 0.25 0.35

-_‘?_..-




i intensidad media de la lluvia.calculada para una
duracidn igual al tiempo de concentracidn de la
cuenca, en mm/h

e

I
A area de la cuenca, en kn

El tiempo de concentracidn se calcula mediante la siguiente

gupresion:

t =t + t (27
[ (-3 t
donde
t tiempo de concentracidn, en h
c
P . . .

t tiempo de concentracidn sobre las superficies, en h

ce

t tiempo de translado a través de ios colectores, en h

t

Fara conocer t , en h , se pugde utilizar la fdrmula pro-

cs
puesta por Kirpich:
L [
t = G, OIS — ()
cs =

donde L es la longitud del cauce principal, en my § la pendiente

maedia del cauce principal.

Algunos  autores proponen  otras fdrmulas para caleular el
tiempo de concentracidn a traves de la superficie: sin embargo,
la ec 3 es la mds utilizada en Mérico, vy por ello se recomienda,

a menos que existan razones especiales para wbtilizar otras., Para



calcular la pendiente media del cauce principal existen tambieh
varios criterioé ref. 11), la seleccidn del mds adecuado depende
de la precisidn con que se obtuvieron los datos para dibuiar el
perfil del cauce principal y se recomienda usar el criterio de

Tavlor-Schwarz.

Fara determinar el tiempo de translado en lus colectores se

utiliza la formula de Hanning

1 23 b/2

V= -~ R s (4)
n
donde
Vv velocidad media de translado, en m/seg
n coeficiente de rugosidad de Manning .y
R radio hidraulico, en m
=) pendiente del tramo

El tiempo de translado resulta entonces ser igual a

donde 1 es la longitud del tramo considerado,ven m

. - -
De acuerde con krimgold (ref., 9), en la formula racional se

encuentran involucradas lag siguientes suposiciones

1. El escurrimiento producido por cualquier intensidad de
1luvia es mdximo cuando esta intensidad tiene asociada una



. . .
duracion mavor que el tiempo de concentracion.

2. S@ supone oue existe una relacidn lineal entre el gasto v la
intensidad de lluvia.

=, El periodo de retorno del o0asto de pico o2 el mismo gue
tiene asignado la intensidad de lluvia.

. . -~

4, lLa relacidn que existe entre el gasto vy el area de la
cuerica, @s la misma que guarda la duracidn ton la intensidad
de, lluvia.

S. El coeficiente de escurrimiento es 21 mismd para tormentas
ague tienen diferentes periodos de retorno.

& 1 coeficiente de escurrimiento es el mismo para todas 1las

tormentas gue caen sobre la cuenca de captacidn.

La ecuacidn ha sido aplicada generalmente para el disefo de
sictemas de drenaje de Areas urbanas vy aeropuertos, sin embarago
la exactitud v cumplimiento de las suposiciones mencionadas para
otro tipo de cuencas han sido fuertemente rebatidas, es mis la
mayor parte de los hidrdlogos ha dectacado el hecho de lo
inadecuado que es la aplicacion de dicha férmula. Este metodo
también se puede utilizar en cuencas naturales, sin embargo hay
que ftener cuidado en la seleccidn  adecuada del valor del
coeficiente € , va gus los valores gque aparecen en la literatura
especializada deben tomarse como aproximados, ya gue cada cuenca

tiene sus propias caracteristicas.

- 15 -



2 S80Il CONSERVATION SERVICE (8CS»

Este método fue desarrollado en el afo de 1975, y sirve para
determinar el gasto mduimo de pico producido por una lluvia

efectiva con duracidn de 24 h.

El mdtodo es grdfico y Ffue desarrollado para cuencas
homogéneas , en donde el uso vy tipo del suelo se pueden
representar  por un simple parametro llamado numero  de
escurrimiento N . En la fig | se muestra la representacidn
grdfica de este ndmero , del andlisis de esta figura se puede
concluir que dicho ndmero puede considerarse comd una tercera

variable que interviene en el proceso de lluvia-escurrimiento.

La gré#ica propuesta por el SCS para calcular 2! gasto
maximo , ver {fig 2 , es aplicable dJdnicamente cuando se desea
conocer este para una duracidn de la lluvia de 24 h. Para usar
la fig 2 , s6lo se necesita estimar el tiempo de concentracidn de
la cuenca en hoiras 4, con &l cual se entra a la figura para
encontrar el wvalor del gasto madximo en metros cubicos por
Vsegundo, por kilometro cuadrado de drea de cuenca, por centimetro
de 1lluvia efectiva durante un periodo de 24 h. La lluvia
efectiva se calcula con la fig 1 en funcidh de la lluvia total y

del ndmero de escurrimiento N.
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LAMINA DE ESCURRIMIENTO
EN CM

DIRECTO,
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P LAMINA DE LLUVIA TOTAL, EN CM

FIGURA 1. RELACION ENTRE LA LAMINA DE LLUVIA TOTAL Y LA DEL
ESCURRIMIENTO DIRECTO, FARA DIFERENTES NUMEROS DE
ESCURRIMIENTO.
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% DOE IMPERMEABILIDAD

FIBURA Z. PORCENTAJE DE IMFERMEARILIDAD VS. NUMERD DE
ESCURRIMIENTO

El procedimiento para aplicar este criterio a una cuenca

natural consiste en 1o siguiente:

1. S calcula ®) nimero de escurrimiento en funcidgn del tipo y

uso de suelo, ver tablas 2 v 3. 5i se tienen varios tipos de

superficie, la N se ohtiene como un promedio pesado.

2. Se corrige el nlimeroc de escurrimiento por lluvia antecedente

con ayuda de la tablas 4 v 5.

-

. Se calcula la lluvia efectiva utilizando la fig |1, para
" ello se necesita la lluvia de disefio que tiene una duracidn de

24 1 v el nldmero de escurrimiento calculado.
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4. fe caleuwlar el tiempo de concentracidn , se utiliza la

]

-

férmula de kirpich, v se entra con este valor a la fig 2 vy se

[

obtiene el gasto de pico en m /sea/km /cm de lluvia efectiva.

5. Se multiplica el valor del paso anterior por el drea de la

cuenca v la lluvia efectiva, vy se obtiene el gasto de pico

en m /seq.

6i la cuenca estd parcialmente urbanizada se debe utilizar
un ndmero N corregido, esto se hace auxiliandose de la fig 3.

Fara esta condicidn se procede de la siquiente manera:

s -~ .
1. Se calcula el porcentaie de area impermeable con respecto al

area total de la tcuenca.

2. Se calcula el nUmero de escurrimiento como se sefalo
anteriormente, es decir se considera que en toda 1 &rea de la

cuenca no hay superficies impermeables.

3. Con el porcentaje del drea impermeable y el nGmero N
. , ) . e
caleuwlado sin considerar efectos de la wrbanizaciony se entra a

la fig 3 v se obtiene el N corregido por ubanizacidn.
3, Se repite lo indicado para una cuenca natural.

Este método presenta la ventajia de que -se puede predecir la
pvalucicdn del escurrimiento conforme aumente la urbanizacidh

dentro de la cuenca.



TABLA 2.

CLASIFICACION DE SUELDS.

TIFO A. Arenas con poco limo y arcilla.

TIFO B. Arenas finas y limos.

TIFO C. Arenas muy finas, limos y bastante arcilla.

TIFO D, Arcillas en grandes cantidadeg: suelos poco profundos

con subborizontes casi impermeables,

TAEBLA . GSELECCION DEL NUMERO DE ESCURRIMIENTO N.

Ugo de la tierra Tratamiento del Fendien- Tipo de suelo

o cobertura suelo te del

terreno A E Cc D
%

Sin cultivo Surcos rectos —— 77 86 91 94

Cultivos en surco Suwrcos rectos =1 72 81 8B 91
Burcos rectos ot 67 78 B89 89
Contorneo >4 70 79 84 88
Contorneo <1 69 75 82 86
Terrazas >1 bb 74 70 82
Terrazas <1 62 71 78 81

Leguminosas o Surcos rectos >4 b 77 B85 89

praderas con Surcos rectos <l 58 72 Bl 85

rotacidn Contorneo »1 &4 75 B3 85
Contornao %<1 55 &9 78 s
Terraceo >3 &3 73 BO B3
Terraceo %1 51 &7 76 B8O

Fastizales = = 0 e——mmeeeeee 1 68 79 86 89
~~~~~~~~~~ 41 . 39 61 74 8¢
Contorneo 1 47 67 81 @8
Contorneo {1 ) 35 70 79



TABLA 4. CORRECCION FOR LLUVIA ANTECEDENTE.

menos de 2.5 com Correccidn A

si 9 dias antes ,

hubo lluvia entre 2.5 y © em Sin ecorreccion
, ,

mas de 9 om Carreccidn B

TABLA 5. FACTORES DE CORRECCION DEL NUMERDO DE ESCURRIMIENTO
SEGUN LA PRECIPITACION ANTECEDENTE

N Correccidn A Correccidn E
16 ' 0.40 2.22
20 0.45 1.85
30 0.50 1.67
A0 0.55 1.50
S0 | 0.62 . 1.40
60 .67 1,30
70 . 0.73 1.21
80 ' .79 fa14
{0 : . 0,87 1.07

100 1.00 | 1.00



2.2.3 METODD GRAFICO ALEMAN

Este me€todo fue de los primeros que se desarrollaron para
calcular avenidas de disefioc para colectores y sigue siendo hasta
la fecha bastantemente utilizado, estd basado en la fdfFmula

racional. Su aplicacidn se resume en los siguentes pasos:

. Se divide 1a cuenca, en subcuencas asociadas a cada tramo de

la red de drenaje.

2. Se caleula para cada area de las subcuencas el tiempo de

concentraci én que les corresponde , utilizandos la ec 2.

. . .
3. Se calcula el tiempo de concentracidn asociado a la cuenca,

; ' : : - . e .
TT ; se considera que la lluvia de disefio tiene su duracidn igual
[
a dicho tiempo, es decir se cumple que

d =TT
11 [
donde

d duracidn dea la lluvia
11

T7 tiempo de concentracidn de toda la cuenca
c

4, Se selecciona el periodo de retorno T , asociado a 1a lluvia
R
de disefio. El valor del periodo de retorpo es funcidn del tipo de

obray as{, por ejemplo, para el drenaje de aguas pluviales el
T varfa entre 2 vy 10 afos, para el drenaje de aeropuertos es

R
igual a8 § aflos y en el drenaje por medio de cunetas varfb entre



5 v 50 afvs, los valores recomendados estdn tomados del libro de

Viessman (ref. 14).

5. Se calcula la intensidad de lluvia, para la duracjéh obtenida
en el paso 3 y el periodo de retorno obtenido en.4, con  ayuda de-
las curvas de intensidad de lluvia-duracidn-periodo de retorno.
Si en lugar de intensidades se tienen precipitaciones, se obtiene
la altura de precipitaciéﬁ P y se divide entre la duracidn,
para obtener =1 valor de la iztensidad.

&. Con la formula racional se estima el escurrimiento maximo para
zada una de las subcuencas, se considera que la intensidad de
lluvia, calculada en el pase 5, es uniforme sobre toda la cuenca

y la dnica variable que cambia es el area y si es el caso el

coeficiente de escurrimiento.

7. Se construyen los hidrogramas de escurrimiento de cada
subcuenca . Para ello se supone que el gasto maximo Q. de la
J
subcuenca en estudio, se alcanza linealmente en un tiempo igual
al de concentracion de la subcuenca: a partir de este tiempo, el
gasto se mantiene constante hasta un tieapo ‘igual al de la
duracidn total de la lluvia <t ) y por ultimo, 1a recesion
11

A, . . Iy -’
también se realiza en un tiempo igqual al de concentracion,

lo mencionado se ejemplifica en la fig 4.



¢

FIGURA 4. HIDROGRAMAS DE ESCURRIMIENTO.

8. Se calcula el hidrograma de escurrimiento total 4, de 1la

siguiente manera:

a) El andlisis se inicia a partir de la primera subcuenca
taguas abaje) , en 1la cual estd ubicada la salida general

de al cuenca, v se prosigue hacia aguas arriba.

b) 5i los colectores son concurrentes, se supone que empiezan
a  contribuir simultdneamente 3 el hidrograma  total
provocade se obtiene sumande  los hidragramas producidos
por cada uno de ellps. En la fig § se muestra este

process en forma grafica.
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FIGURA 5. PROCEDIMIENTO PARA SUMAR HIDROGRAMAS DE COLECTORES

CONCURRENTES.

c) Si los colectores son consecutivos, se considera que el
colector de la subcuenca aguas arriba empieza a aportar
agua cuando el de la subcuenca aguas abaxjo haya llegado
a su tiempo de concentracidn ; es decir, el hidrograma de
la subcuenca aguas arriba se suma a partir de que termina
el ascenso de hidrograma de la subcuenca aguas abajo . En

la fig & se muestra este proceso de manera esquemética.
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FIGURA &. FPROCEDIMIENTO FARA SUMAR HIDROGRAMAS DE COLECTORES
CONSECUTIVOS.

E! tiempo de concentracishn se calcula con la ec 2, pero

el t y definido en la ec 5 se calcula para cada tramo.

t

Al sumar todos losAhidrngrqmas, considerando las condiciones
mencionadas anteriormente, se calcula el gasto mdximo en el punto
de salida de la cuenca.v Aln cuando el mdtedo grdfico alemsn fue
digeflado para 4dreas urbanas pequelfas , los conceptos pqeden
extenderse a una cuenca natural, teniendo cuidado en la seleccidn

de las corrientes que la forman v de las dreas tributarias de

cada una de ellas.,



2.3 RELACION LLUVIA-ESCURRIMIENTO

La forma mis comin para llevar a cabo la relacidn
lluvia-escurrimiento, es a travds del hidrograma unitario, ya sea
el tradicional, el instantdneo o el sintdtico, los cuales se

presentan a continuacidn.

Z2.3.1 HIDROGRAMA UNITARID

El hidrograma final del escurrimiento directo de una cuenca
es el resultado de sumar todos los hidrogramas parciales de las
subcuéncas que la forman, dichos hidrogramas son modificados por
el efecto de almacenamiento mientras se desplaca a través de la

superficie de la cuenca y de sus cauces.

Sherman (1932) fue el primero en observar que si las
caracteristicas f{sicas de una cuenca tales como su forma,
tamafo, cobertura y pendiente permanecen caonstantes, las lluvias
efectivas de caracteristicas semejantes produciran hidrogramas de
forma similar y magnitudes de gastos proporcionales a dichas
lluvias. Lo indicado por Gherman puede expresarse asi: si sobre
una misma cuenca ocurriesen dos tormentas distribufdas en forma
similar en el espacio y en el tiempo, los hidrogramas resultantes
de cada una de ellas seran de la misma forma, con la tnica

. ~ .
diferencia de que los gastos seran proporcionales a la respectiva

e



. . -
l1dmina escurrida que los provocd,

La duracidh efectiva de la precipitacidn que realmente
genera escurrimiento es factor fundamental, pues en cuanto ella
se incrementa, se alargard el hidrograma y se reducird su pico o
viceversa. En consecuencia , adn manteniendo todos los factores
constantes, existe un hidrograma para cada duracidn efectiva de

la lluvia.

Basandose en 1o mencionado , =e pstablecid el concepto de
hidrograma unitario para una cuenca y se define: como el
hidrograma de escurrimiento directo resultante de un milimetro de
lluvia en exceso gue cae uniformemente sabre toda la cuenca, con
intensidad uniforme durante un periodo de tiempo llamado duracidn

en exceso o efectiva.

En la prictica es casi imposible encontrar tormentas con una
distribucidn m&s o menos uniforme seobre una cuenca, ello se
acentﬁa a medida que la extensioh de ella se hace mavor. Asf: por

ejemplo, en Estados Unidos se recomienda no utilizar hidrogramas

2

. ”~ :
upitarios para areas mayores a unos 5000 km , sin embargo, en
Venezuela este valor es alto dadas las caracteristicas tropicales
de las tormentas vy se recomienda en principio no emplearlos para
2
mas de 1000 km .
La obtencidn de un hidrograma unitario para cuencas con

registros simultdneos de lluvias y escurrimientos es sencilla, y

se pueden utilizar distintas técnicas, la mds sencilla consiste



en seleccionar hidrogramas de grandes crecidas , separar el
escurrimineto base y el directo , v dividir las ordenadas del
escurrimiento directo, entre la 1lluvia efectiva, dsta dltima es
igual al cociente del volumen de escurrimiento directo entre el
drea de 1a cuenca. Al hidrograma unitarioc obtenido de esta manera
g@ le llama tradicional y tiene asignada una duracidh en exceso,

es decir es igual al tiempo gue dura la lluvia efectiva.

Una vez calculado el hidrograma unitario para una duracidn
efectiva de la 1lluvia, se puede ohtener a partir deo éﬁ, otro
hidrograma unitario para otras duraciones uwsando para ello, el
procedimiento de la curva o hidrograma 8. lLa curva S se define
como el hidrograma de escurrimiento directo resultadeo de una

lluvia efectiva de | mm con duracidn infinita.

La curva § se construye desplazanda varias veces el
hidrograma unitario conocido, la separacidn entre cada uno de los
hidrogramas unitarios debe ser igual a la duracidn efectiva, y se
suman las ordenadas , dando como resultado las ordenadas del
hidrograma S. Luego se desplaza la curva S un tiempo igual a la
duracion para la cual se desea conocer su hidrograma unitario, vy
se restan las ordenadas de ambas curvas 5. Por (ltimo se obtienen
las ordenadas del hidrograma unitario deseado, multiplicando las
diferencias por el cociente de la duracidn efectiva original
entre la duracidn para la cual se necesita determinar su
hidrograma unitario. Una wvez calibrado el hidreograma unitario y

calculada la lluvia total efectiva de disefo, se multiplica ésta
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por cada una de las ordenadas del hidrograma unitario, y el

resultado es el hidrograma de escurrimiento directo.

Una caracteristica que es importante senalar es que el drea
bajo la cuwrva del hidrograma unitario es igual al &ea de la

cuenca por 1 mm de lluvia efectiva,




2.F%.2 HIDROGRAMAS UNITARIOS SINTETICOS

l.os hidrogramas unitarios provenientes de los registros,
son, en  un buen numero de casos, imposibles de obtener debido a
la carencia de datos, es decir no se dispone de registros
simult&neos de lluvia y escurrimiento, que permitan calibrar un
hidrograma uwnitario representativo de 1la cuenca, esta fue la
principal razdh por la cual muchos autores se inclinaron a
definir hidrogramas unitarios sintdticos , usando para ello
relaciones entre las caracteristicas fisicas de las cuencas y la
forma de los hidrogramas de escurrimiento medidos. La mayoria de
estas investigaciones se inclinaron a la obtencidn de férmulas
para determinar el tiempo de concentracidn, la magnitud del
gasto méximo y el tiempo base del hidrograma. Algounos investi-
gadores toman como parametro bdsico en sus estudios el tiempo de
retraso, t y que s define como el tftiempo que transcurre

R

entre el centroide del hietograma de 1lluvia efectiva vy el
pico del hidrograma de escurrimiento directo. En los pérrafos
éiguientes se describen algunos de los hidrogramas unitarios

sinteticos mds utilizados.



a) HIDROGRAMA DE SNYDER

En 1929 Snvder., gque fue el primero en realizar este tipo de

estudios , encontrd que el valor de t erpresado en horas,
R
est& dado por una ecuacidh del siguiente tipo:

t = C (LL) (&)

donde L es la longitud total del cauce principal en km ;3 L la
[
longitud de la corriente principal en km , medida desde el punto

mds cercano al centroide de la cuenca hasta la salida de esta; C
t
coeficiente que depende de las caracteristicas de la cuenca,

especialmente de su pendiente y almacenamiento, este coeficiente
varfa entre 1.35 vy 1.65; el exponente m es un valor dependiente
también de las caracter{sticas de la cuenca y vale 0.3 . La ec &

fue obtenida para dreas de la cuenca que varfan entre 26 vy 26000

2

km, su calibracidn se hizo en la regidh de los Montes Apalaches

en Estados Unidos.

Fara calcular el gasto de pico, Snyder tomd como duracibn
de la lluvia un tiempo aproximadamente igual a una quinta parte
de t .

R
. 3
El pico del hidrograma unitario correspondiente, en m /seq,

viene dado por:

i
2
N

1



0.273 C A

{7)
p t

el
2.

donde A es el drea drenada en km

s+ ¥ € un coefitiente variable
o]
entre 0,56 v 0.69.

La Fforma del hidrograma

unitario sintdtico propuesto por
Snyder se muestra en la fig 7.

-

Grsto Q@

Wep

T7EMm, Ty

FIGURA 7. HIDROGRAMA UNITARIO SINTETICO PROPUESTO POR SNYDER



En 1a fig 7, t y t son la duracidn efectiva y el tiempo
t &

base, respectivamente. Este dltimo se calcula con la siguiente

e
acuacion:

t
14
t = & 4 = (§)] *
B 8 3
t
. R
t = o {?)
h 9.5

donde t estd en dias v ¢ en h,
B R

l.os anchas W v W s Mmostrades en la +ig 7 se
S0 75
calculan con la fig B vy s6l0 se necesita para ello el valor de

t dadao por la ec B8,
B

£1 problema en 1la aplicaciéﬁ de las fdrmulas anteriores
radica en la obtencidén de los coeficientes C y C y el
exponente m. De la aplicaciéﬁ de las ecuaciones tanterigres en
diferentes paises , los resultados obténidos indican gran
Qariabilidad de las valores de estas constantes de una regiéh a

otra , pero mantienen cierta constancia para cuencas con

caracteristicas similares.
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b) METODO DE CLARK-MILLER

Los

investigadores Miller y Clark desarrollaron un

‘procedimiento basado en las fdrmulas y experiencias de Snyder, el

método

propuesto es practico y su aplicacidn se resume a los

siguientes pasos

L.

: r .
En concordancia con las caracteristicas de la cuenca
: . s ”
bajo estudio, buscar una o varias mas que tengan
semejanza con ella y posean registros simultdneos de

lluvia y escurrimiento.

Hallar 1los hidrogramas unitarios de esas cuencas
similares, calculadas para la misma duracidn efectiva

de la lluvia.

Transformar los hidrogramas unitarios anteriores a
expresiones graficas adimensionales de la siguiente
forma: las ordenadas correspondientes a los gastos del
hidrograma unitario, q , van multiplicadas por un

factor of dado por la siguiente expresidﬁ

Ol = e ———— 1

i
“
el

H



donde t es el tiempo de retraso; t es la duracidn
efectiva ie la lluvia: % el volumenhtntal escurrido
del hidrograma unitario es decir el valqr de % sera
igual al drea de la cuenca por 1| mm. Las abscisas

corresponden a un porcentaje de tiempo que se calcula

con la siguiente expresidn:

.

donde t es el tiempo que le corresponde a la
(o]

ordenada del hidrograma unitario. En 1a fig 9 se

flustra la definicidn de t vt
R h

LLUNIA

SASTU

TA9T0 BASE

TIHEMPO

<0} VALORES DE Mgy th D) YVALORES DE L y L

FIGURA 9, METODO DE CLARK-MILLER. DEFINICION DE TERMINOS.
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Los hidrogramas adimensionales se dibujan sobre papel
semilogar{tmico, para que su curva de recesicn resulte
una linea recta . HNotese que esto corresponde a la
duracidh efectiva de la lluvia t que tiene asignado

h
el hidrograma unitario.

A continuacidn e calcula un  hidrograma unitario
adimensiaonal promedio de todos 1os hidrooramas
adimensionales calculados , entendiendoc por este
promedio no uno aritmélico, sino gr&fico, es decir se
hace el promedic de los gastos de pico, de los
tiempos base y de los de pico y se dibuja el

adimensional promedio siguiendo la forma de los otros.

Fara cada cuenca semejante gue disponga de registros,
se mide en el plano de la cuenca el valor de L vy de
Le (ver fig 2 ) y se calcula su pendiente S .del
cauwce principal, se recomiends utilizar el criterio
de taylor-Schwarz, y por se ultimo se calculan los
valores de t de los registros de lluvia y

R
escurrimiento.

£n papel logaritmico, se representa el valor de t de
R

cada cuenca, contra el valor de L Lc /Y8, La curva

resultante tiende a ser una linea recta, porgque Miller

y Clark usan una variacidh de la fdrmula de Snyder es

- =8 -



decir ellos consideran ques
t =0 === (11)

por tanto la ordenada al origen serd C vy la pendiente
t
de la recta serd el valor de m. Es aconsejable definir

esta recta al menos con tres puntos.

8. fPara una cuenca sin registros vy en la que se desea
copocer su hidrograma unitario se determina el valor de
L te 7J8° ¥ se calewla su t  con la ec 11, o bién con
la recta obtenida en papel Tugarftmico. Se considera
que para esta cuenca la duracidn efectiva.de la 1luvia,
es igual al t y se designa como t' .

(= h

9. Conocidos t y t! y utilizando el hidrograma unitario
R h
adimensional promedio calculado en el punto S5, se
obtiene el hidrograma wnitario con duracidn t?,
h

10. 21 la t° ez diferente a la t usada para definir el
h h y
hidrograma adimensional promedio se usara la curva 8§ .
Este método se aplica a cuencas gque no dispongan de registros
simul tAneos de lluvias y escurrimientos, o biégn si solo se dispone
de datos de lluvia, para 1llevar & cabo esto hay que calibrar
un hidrograma unitario adimensional para cuencas semejantes y

aplicarleo a la cuenca en estudio.



c) METODO NE DALRYMPLE

En realidad este métado no define hidrogramas unitarios,
sino que calcula, como se verd mis adelante, el gasto méximo para
una determinada cuenca en base a su drea y & curvas regionales.
5in embargo usandolo en combinacidn con el hidrograma de Snyder o
ccon el de C. Q. Clark, permite obtener £l valor de la tormenta de
dgiseno para definir el hidroarama total. Este criterio se
describe, solo por ser frecuentemente usade como complemento de
los otroz dos. El método fue desarrollado por Dalrymple vy los

pagsns a seguir son:

l. Para cada una de las estacicones hidrométricas de las

L
cuencas que guedan dentro de una regidon se escogen los gastas
maximos observados Bm cada afio, en cada una de ellas. Se calcula
la funcidn de distribucidn de probabilidades de gastos mdiimos
anuales para cada cuenca dibujandola en papel de probabilidades

extremas (papel Gumbell.

2. D2 la curva anterior se determina para cada cuenca el
valor de 0 llamado medio, que corresponde a un periodo de retornoc

-de 2.7 anos.

. - s
3. Se calcula para cada estacidn y para cada afo la relacion
tm / Q@ 4 vy se promedian las relaciones de las estaciones que

; . . L r
tengan el mismo orden m, recuerdese que para calcular la funcion

- 40 -



de distribucidn de probabilidad es necesario ordenar los valores
de mayvor a menor y se le asigna un valor de orden m, es decir al
gasto mas grande le corresponde m= 1 y al mas chico m =n, donde n

es el ndmero total de datos.

4, 5e dibuja en papel Gumbel una curva que relacione a am/Q

promedio vs. periodo de retorno.

S. En papel semilogaritmico se construye una curva gque
relaciona la magnitud del drea drenada por cada estacidh contra

el correspondiente valor de a.

&. Con el drea de la cuenca en estudic se determina , con
avuda de la curva definida en el punto S , el valor de 8 que le
corresponde a dicha cuenca , y luego, con este Gltimo valor vy
tomando en cuenta el periodo de retorno deseado, se obtiene, de

la curva calculada en el punto 4 el valor de Gm.

7. Conocido 0Om y el gasto de pico del hidrograma unitario
calculado, con avuda del hidrograma de Snyder o el de C. 0. Clark,
se puede estimar la lluvia efectiva, es decir Om = he (@ 7 3 una
vez calculada la precipitacidbn efectiva, ésta se multiplfcada por
las ordenadas del hidrograma unitario para obtener el hidrograma

4

total.
Es oportuno observar como el método permite calcular laminas
escurridas o de lluvia efectiva, las cuales pueden utilizarse en

la determinacion de pé}didas tipicas de la regién en estudio.
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Asimismo, @1 método tiene la ventaja de trabajar con periodos de

retorno para gastos y mo para lluvias. $Hu desventaja estriba

en el hecho de que para su aplicacidn que se debe disponer de

informacidn abundante y confiable.
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d METODO DE C. 0. CLARK

lLa utilizacioh de las tdenicas de modificacioh por efecto de
almacenamiento ,. usadas para la obtencion de hidrogramas de
salida , fue aprovecheda por C., 0. Clark para desarrollar su
metodo de calculo de hidrograma unitario. Este mdtodo se basa en
dividir las cuencas en areas parciales, calcular el hidrograma
para cada una de gellas Y modificarlo por efecto del
almacenamiento que se tiene a lo largo del cauce hasta la salida

de la cuenca.

C. 0. Clark realiza el proceso anterior de acuerdo con los

siguientes pasos:

1. Se divide la cuenca segin curvas denominadas isdcronas,
estas curvas son de igual ﬁiempo de viaje tv., Para determinar tv,
se necesita calcular de acuerdo a la cobertura, pendientes,
velocidad media de cada tramo y demas caracterfsticas de la
cuenca. 5e debe dibujar un ndmero de isdcronas tal que permita .
definir apropiadamente la cuenca 3 generalmente, la subdivisidﬁ

&N unas cinco a diez subdreas es suficiente ver fig 10 a.

2, 852 determinan las subé;eas contenidas entre isdcronas y
se calcula que porcentaje del frea total le corresponde a cada
una de ellas, dibujdndose dichos porcentaijes contra el tiempo,

ver fig l0a. En esta figura se observa como las &reas irfan

!
+a
“

1



contribuyendo cronoldgicamente, si  no hay modificacién por
almacenamienta, y si la lluvia efectiva es instantdnea, unitaria
y uniforme =obre toda la cuenca, vya que si la lluvia fuese
variable en el espacio, cada drea no contribuirfia proporcienalmen-
te a su magnitud , v si fuese diferente de la unidad, no seria

igual a esa magnitud.

3. El1 diagrama de porcentaje de 4reas es modificado por
almacenamiento, utilizando el método Muskingum vy suponiendo
condiciones de embalse es decir en este caso X = O

y, por tanto

las ecuaciones propuestas por Muskingum son iguales a:

o] = @ + C Q@ +C o (12)
s2 Q 2 1 El 2 81
donde
Q gasto de salida, bién sea de la subdrea o del tramo
s gue va de la subdrea al punto final de cdlculo.
e gasto Bi para la modificacidn por almacenamiento
E de la sub&rea, o bien, ocasto de salida de la subarea

para la modificacidn por almacenamiento en el tramo.
Los subindices numericos se refieren a distintos instantes
en el tiempo., Los coeficientes €© ,C y C llamados coeficientes

0 1 2
de almacenamiento, estan dados por:

c T e e (12 al
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C | e e e {12 b
1 K - kEn + 0.5 i
K - Ky - 0.5 ti
c it e (12 )
2 K = Kx + 0.5 ti
C +C +C =1 (13)
o 1 2

donde ti1 es el intervalo de tiempo.

l.a determinacidn del valor de ¥ vy de X crea incertidumbre en
la aplicacidn de estas ecuaciones, aunque el valor de K puede
suponerse igual al tiempo de viaje tv dentro de la subdrea v el
punto de calculo deseado, y el valor de X es iaual a cero, lo
cual indica amortiguacidn tipo embalse , es decir con control

tnicamente en la salida.

El valor de la constante K que aparece en lasg ecuaciones
anteriores presenta dificultades en su cdlcule, En principio

' . ./
puede suponerse que es iguwal al tiempo de concentracion t
[~
siempre y cuande su  valor sea menor de una hora, Clark, en

su trabajo original,sugirid utilizar la siguiente ecuacion:

c L
B = ee—— 14)

donde L y S s=son la longitud y pendiente media del cauce



principal, respectivamente ; L debe entrar en km § € es un
P N e - . :
coeficiente que varia entre 0.5 vy 1.4 . De sus estudios, Linsley

: 4 . - ”
encontrd que es mejor usar la siguiente expresiof:

b mememme—e (15)

donde A es el Arma drenada en km y b un coeficiente que varia
entre 0.01 y 0.03, y es funcidn de 8. Segdn Linsley el

coeficiente aumenta al disminuir la pendiente.

4. El diagrama modificado del punto anterior se multiplica

por el factor:

(SR p— (16)

el resultado es el gasto expresado en m /seg del hidrograma

. N N ”
unitaric instantaneo de la cuenca.

5. La reduccion a un hidrograma unitario de durazion finita

t , se bhace mediante el promedio de las ordenadas separadas t ,
h h
{ver fig 10 b), Como esto es una aproximacidn, conviene elegir t
h

pequefas y obtener los hidroagramas para otras duraciones mayores,

mediante la aplicacidn de la curva S,

El método puede aplicarse directamente a la obtencidn de

hidrogramas totales , =i se conoce la lluvia efectiva.
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Efectivamente, si el

. . I
diagrama de tiempo-area

(ver fig 1O c ) se
multiplica por cada wuno de los valores de la lluvia efectiva
correspondientes vy por el factor Eu ( ec 16 ), se obtiene un
hidrograma de gastos totales , que puede mnodificarse par
almacenamiento, por el método de Muskingum, para obtener de esta

manera

el hidrograma total.
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FIGURA 9, METODO DE C. O. CLARK
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) HIDROGRAMA. UNITARTO TRIANGULAR

Si es poca la informacidn disponible y la forma del
hidrograma de escurrimiento no se necesita definir en forma
exacta , se puede utilizar el hidrograma unitario triangular
(HUT). Fara definirlo s8lo se requiere conocer las principales

caracteristicas fisicas de la cuenca v de la tormenta.

. T 1.67 7,
T8

FIGURA 11. HIDROGRAMA UNITARIO TRIANGULAR

De la geometria de la fig 11 , se obtiene el gasto pico, q , del

p
HUT como

A
q = 0,208 --- €17
p T

a]
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donde

-
~

q gasto de pico, en m /seg/mm
p
2
A drea de la cuenca, en km
T tiempo de pico, en h
p

El tiempo pico se obtiene con

T = 0.5t + t i)
P h R
}donde
t duracidn efectiva de la tormenta, en h
h
t tiempo de retraso, en h
R

El tiempo de retraso t se estima con
R

o= 0.6t (19

) . , .
donde t es el tiempo de concentracion, en h. Para definir t se
c c
_pueden utilizar los criterios vistos en el inciso 2.2.1.

zustituyendo la ec 17 en la ec 18 queda:
T =0.5 ¢ + 0.6 ¢t ) (20}

P h c

- 49 -




Fara fines de disefo, S1 Nno se conoce la duracidn efectiva

. - : , o~
esta puede estimarse con la siguiente edpresion:

donde t y t se miden en h.
h c
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) HIDROGRAMA UNITARIO ADIMENSIONAL

Este modelo avuda a definir la forma del hidrograma
utilizando los resultados obtenidos por el SOIL CONSERVATION
SERVICE de 1los Estados Unidos, sintetizados en la fig {2. El
hidrograma adimensional propuesto fue hecho en base al resultado
del an&lisis de um gran ndmero de hidraogramas unitarios obtenidos
para un amplio rango de ireas de la cuenca vy distintas localiza-
ciones geugr5¥ica5. Para aplicar el método sdlo se necesita
calcular el gasto y tiempo pico. EIl gasto:de pico se obtiene con

. . L
la siguiente expresion

q
u 4.78' T

donde

q gasto de pico, en m /segq
u

.
2

-
A area de la cuenca, en km

T tiempo de pico, en h
=)
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FIGURA 12. HIDROGRAMA UNITARIO ADIMENSIONAL

El tiempo de pico se calcula utilizande la ec 29 vy, =i se
desconoce el valor de la duracidh efectiva, la ec 21 . Conocidos

qQ v T , el hidrograma se obtiene de la siguiente manera:
u [a)

1. S escoge un valor de T / T vy con la fig. 12 se obtiene g/g
o] : Lt

2., De gq/q se despeja g, va que S8 conoce q .
u u

3. Del valor de T/T seleccionado se despeia T,ya que se conoce T
P : P

L N .
4, Se constuye una grafica con los valores de g v T obtenidos en

-

los pasos 2 y 3 respectivamente,

5. Se repiten los pazos 1 a 4 tantas veces como S€a necesario

para definir la forma del hidrograma.



a) HIDROGRAMA DE EAGLESON

El hidrograma propuesto por Eagleson, estd basado en el de
Snyder {para cuencas naturales), con la diferencia de que 1la
calibracidn de las constantes gue intervienen en el fueron hechas
en cuencas urbanas . A continuacidn se describe la manera de
obtener dicho hidrograma, para ello su cilculo se hace por partes

y los valores que se indican para las constantes son validas para

2

areas entre 0.2 Yy 19 km. En 1a fig I3 se muestran las variables
que intervienen en 1a obtencidh del hidrograma unitario , a

continuacidh se deseribe cada una de ellas.

'R
-
th
Wos
Wso
L .| hand
t wo ] t

FIGURA {3 HIDROGRAMA UNITARIO SINTETICO




Tiempo de retraso

En este tiempo se considera 1la forma de la cuenca., la
pendiente, la rugnsidad, el volumen de escurrimiento y la lluvia

efectiva. La espresidn para calcular este tiempo es:

0.5

t =C (L (] . (23)
R t ca
donde
t tiempo de retraso, en h
R
L longitud del cauce principal, en km
L longitud medida entre el punto mds cercano al
ca centroide de la cuenca y la salida de dsta, en km
c coeficiente que representa las variaciones de la
t pendiente vy el almacenamiento de la cuenca; para
para zomas wbanas segun Eagleson, varia entre
Q.16 y 0.24,
Duracidn

La duracidn de la 1lluvia en exceso , t , es funcidn del
h
tiempo de retrasa, ver fig 13, y se define con la siguiente

expresion:



Para obtener oéros hidrogramas unitarios que tengan asociada
otra duracidn de lluvia en exceso diferente para el cual fue
deducido el hidrogtrama unitario, se tiene que corregir primero el
tiempo de retraso con la. siguiente expresicon y utilizando la

ec 24.

} = 0,985 ¢+ 0,28 t (25)
R R h

donde

t? tiempo de retraso ajustado para la nueva duracidn
deseada, en h

t tiempo de retraso original calculado con la
R ec 2%, en h

t duracidn para 1a cual se desea obtener su
h hidrograma unitario, en h

Basto de pico

El valor del gasto pico del hidrograma unitario para una
duracidn dada,estd relacionado con las caracter{sticas f{sicas de
la cuenca, segun Snydqr se define como

A
Q@ = Q0,275 C - (26)
p p t

R

donde



i

Q gasto pico en m /seq/mm

<]

2

A drea de 1a cuenca, en km
t tiempo de retraso, enp h

R
c coeficiente Que es funcign del tiempo de retraco,
p duracich de la 1lluvia Y del drea efactiva que

contribuye aj gasto de Pico vy de) drea drenada;
Para cuencas Naturaleg varia entra 0.56 v 0,49 v
Para :onas Urbanag varia entre 1,74 Y 0,63
(Eagleson, 1962) .,

Tiempo base

La duracidh del tiempo base de] hidrograma unitarig, se

- . . : -
calcula con la Slguiente expresidn:

donde

t tiempo base del hidrograma unitario, en dias
B

t tiempo de retraso, an h
R

l.a ec 27 da valores aceptables en grandes cuencas perg para
cuencags Pequeriag ga valoraeg grandes. £n general, se acepta comp
recomendacidh que  parg Cuencas Pequefias g} tiempo base 52 haga
variar entre 3 vy 5 veces ol tiempo de pico para praobar
despues de calcul ar @y gasto y tiempo pico, que e] hidrograma es

ﬁnitakip.



Tiempo de pico

El tiempo de pico se calcula con la siguiente eupresiéﬁ

T =0.5t + ¢ (28)

donde

t duracion de la lluvia en exceso, en h
h

t tiempo de retraso, en h
R

Anchos del hidrograma unitario

Fara determinar la forma del hidrograma uwpitario se pueden

definir tres anchos del mismo, ver fig 13 y, que son W , W y W
75 90 0
en los cuales W es el ancho para el cual el gasto es igual a
Q
cero ( es semejante a £ ) 3 W y W . 80N los anchos que
: R 50 73
correspaonden al S07Z y 754 de G .

Con ayuda de la fig 14 se pueden calcular los valores de W
mencionados , la cual fue obtenida a partir de las mediciones

realizadas por Eagleson.
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FIGURA 14. ANCHOS FARA EL HIDROGRAMA LINITARIQ

Construccion del hidrograma unitario

FPara definir la forma del hidrograma se utiliza la siguiente

secuencia de calculo:
a) Se calewlan los valores de t

b) Se calculan los anchos de W , W y W con ayuda de la
75 S0 Q
fig 14,

Estos valores se ubican con respecte al tiempo de pico en

una relacién de 1:2, colocando el tiempo mds corto a la izquierda

del pico del hidrograma. Si la cuenca es grande en lugar de W . . se

Q
puede utilizar el valor de t .
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Se dibuja el hidrograma vy se comprueba que el &drea bajo
la curva es igual al drea de la cuenca por | mm de
lluvia . 8i esto ne se cumple, el hidrograma se modifica
ligeramente hasta cumplir gue sea unitario.

Se multiplican las ordenadas del hidrograma unitario por
la lluvia en exceso y se obtiens el hidrograma de
pscurrimientu directo.

§i we degean otros hidrogramas unitarios para duraciones
de tormenta, se utiliza la ec 25 para calcular el nuevo
tiempo (£ vy se repite el procedimiento descrito.

R

SO
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METODO DEL HIDROGGRAMA UNITARIO

El hidrograma unitario que caracteriza una cuenca dada, se
define como el hidrograma de escurrimiento directo que resulta de
una lluvia de | mm que cae uniformemente en la cuenca durante un
intervalo de tiempo llamado duracidn en exceso. Como se versd el
hidrograma unitario representa una funcidn de transformacidn de
las lluvias efectivas en escurrimiento directo. El hidrograma
unitario obtenido con el método tradicional, ver inciso 2.3.1
tiene limitaciones impartantes, entre las que destacan las

siguientes:

a) 88lo sme conoce el hidrograma unitario y por tanto la
funcicn de transformacidn, para lluvias que tengan la misma

;e N . -
duracidn que se empleo en su calibracion.

b} No =e toma en cuenta la variacidn de la intensidad de la

lluvia corn el tiempo.

. . . . : . -1
La primera limitacidn se resuelve utilizando el método de la
curva o hidrograma 8§, ver inciso 2,.3.1, vy la segunda con el
- I3
hidrograma unitario inst&ntaneo (H.U.I.). Este dltimo es el que

se describe a continuaciah

Suponiendo que en una cuenca dada se conoce el hidrograma




uni atrio asociado una duracidn muy pequefa, At , de acuerdo con
los principios del hidrograma unitario tradicional, se podrian
calcular las ordenadas del hidrograma de escurrimiento directo
producido por una tormenta cuye hietograma de lluvia efectiva
estuviera formado por n barras de altura Pl, P2,...,Pn, con la

siguiente espresidn general ver fig 15.

Q = Fl U + F2 U + PI U + .ee *+ FL U (29)
i i i-1 i-2 1

suieta a

i= 1,240.44N@ ; Pi =0 para i> NP § Ui = 0 para i> NU
NU = N@ - NP + 1

donde

Q ordenada del hidrograma de escurrimiento directo

Ui ordenada del hidrograma unitario
Pi altura de precipitacidn efectiva
NU ndmero total de ordenadas del hidrograma unitario

NE nimero total de ordenadas del hidroagrama de
escurrimiento directo

NP numero total de barras de lluvia efectiva
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El conjunto de ecs 29 permite calcular las ordenadas del
hidrograma de ecscurrimiento directo cuando se conocen las del
hidrograma unitario y el hidrograma de lluvia efectiva, o bien.
en la etapa de calibracion , determinar las ordenadas del
hidrograma unitario a partir de mediciones del escurrimiento

directo v de lluvia efectiva en  la cuenca en estudio. Fara esta

dltima condicidn se tiene la desventaja de ser muy sensible

a pequenns errares en los datos de partida. Para superar esta
desventaja , Eagleson propone utilizar el siquiente sistema de

ecuaciones simultdneas.



©NU
4 (Tr= % wg (T -4+ 1) (30 a)
FQ i=1 PP
sujeta a T‘=o,...,<Nu-1);T’>Nu g Yy =o0
PR
NR
2 Y = P @ (30 b
FQ 2=1 1 g+¥
sujeta a Y=o, s tNU - 1) 3 13 NP P =g
1
NP
A e)=3 p g (30 o)
PF =1 k k+@
sujeta a e=o,...,<NP—1>;e>(NP—1) A ey =aq
PP

Fara eijemplificar 1la homenclatura del sistema de ecs 30

considé?ese. por ejemplo, que N@ = 4 y NP = 2, por tanto NU = 3,



El desarrollo owedaria expresado como
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Se demuestragque £ (1, =248 (=1) , B (2) =g (-2) atc.

PF PF PP PP

PO +P@ =U(F +PP) +U(RF +PP) +U (M
'-) n = =

1 22 1 11 22 2 12 23 21
FPQ +FPO =U0U((PP +FFP)+UPP +PF ) +U(PP+PP)
12 23 1 12 b 2t 22 3 12 23
PR +FO =U 0 +U (PP +PP)+ULPP+PP,
1 3 24 1 2 12 23 3 11 22

Comao 'se conocen los @i y PFPi se resuelve el sistema de

ecuaciones lineales para obtener 1os valores de Ui.

Este méEoda s el mads recomendable para obtenar el
hidrograma unitario , sin embargo su desventaja estriba en el
hecho de que se necesita informacifn de la lluvia y del

escurrimiento.



2.3.4 HIDROGRAMAS SINTETICOS A LA SALIDA DE UN SISTEMA DE
COLECTORES SECUNDARIOS.

Fara analizar el funcionamiento de la red primaria de
drenaje, es necesario determinar primero los hidrogramas que
ingresan a los diferentes puntos de la red. Estos hidrogramas en
realidad son las descargas de la red secundaria, y se determinan
en la préctica mediante métodos simplificados. Para entender
mejor las bases - del método que s@ propone considerese

el siguiente problema:

Sobre una superficie impermeable e inclinada (fig l4a) ae
presenta una lluvia uniforme (fig 1é6b).
8i la velocidad del escurrimiento sobre la superficie fuera,
por ejemplo, V = 100 m/min , resultar{a que al cabo del primer
minuto toda el drea )| estar{a contribuyendo a la descarga, por lo
que el gastb en ese instdnte seria Ql= ic A . Si la'lluvia
LI §

continda durante 4 min , los gastos sucesivos en los minutos 2, I

v 4 ger{an

=i (A+A), O=i (A+A+A) vy @=1i (A+A+A+A)
2 o 1 2 3 @ 1t 2 3 4 0 1 2 3 3

Al cesar la lluvia, la parte mds baja de la supeficie deja
de contribuir a la descarga vy poco a poco lo van haciendo también

las partes mds altas, de manera que los gastos sucesivos en  los

- &b -
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minutos 9,6,7 y 8 serian

Q=1 A+ A+ A, B =131i (A+A ), =1 A)Y, O =0,
3 © 3 4 o & 0 3 4 7 0 4 8

respectivamente.

El hidrograma que resulta se muestra en la fig 16 ¢

T -
0 1 2 3 L]

Tiempo, en min

(6)

Q=9 (A|+A2+A3 +A4)

0 2 4 6 8
Tiempo, en min
{c})

. FIGURA 16. EJEMPLO PARA EL CALCULO DE HIDROGRAMAS SINTETICOS

El ejemplo anterior seria una apoximacidn de lo aue sucede
an una red secundaria . Mediciones realizadas en sistemas reales
muestran, sin embargo, que tal aproximacidn es bastante util si
se2 hacen pequeras modificacionss relacionadas con dos hechos

importantes.
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-—~ La terminacidh de la lluvia es, en general, menos brusca de
lo que se considerd en el ejemplo, por le que la rama de descenso

del hidrograma es un poco m&s larga que la del ascenso,

~-— Debido a.que la red primaria se disefa generalmente para un
periodo de retorno mayor gque el considerado para la secundaria,es
probable gue esta ltima llegue a trabajar llena, en cuyo caso la
capacidad de descarga se limita, lo que dé‘arigen a hidrogramas

tuya forma se asemeja mas a un trapecio que a un triénguln.

Por lo anterior , se. recomienda calcular el hidrograma de
descarga a la salida de una red secundaria mediante el siguiente

procedimiento.

1. Se ecalcula primero el volumen de la avenida como el producto
de la precipitacidn seleccionada por el coeficiente de
: . -
escurrimiento y por el area de la cuenca.
2., Se estima el tiempo de concentracion t de la cuenca,
c

utilizando la fSrmula de Manning para calcular el tiempo de

traslado dentro de los colectores.

3. Se supone un hidrograma triangular con un tiempo pico igual al
calculado en 2 y un tiempo base igual a 2.4 veces dicho tiempo,
fig-i7,

4. Se calcula el gasto m3kimo 0 dividiendo el volumen calculado

. s~ :
en | entre 1.2 veces el tiempo de concentracion calculado en 3.
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5. Se compara el gazto mf:imo con la capacidad de conduccion del

sistema secundario (la capacidad de conduccidn puede
&alcularse aproitimadamente con la fdrmula de Manning,
suponiendo que la pendiente hidrdulica es +al que no se
provocan derrames aguas arriba. 5i no se conoce el perfil del
terreno a lo largo del cauce principal, puede suponerse que la
capacidad del sistema corresponde a un gasto con periodo de

retorno de T afos). Del resultado se derivan dos opciones:

a) 51 el gasto maximo es menor o igual que la capacidad del
: N . -~
sistema secundario, 0%, dicho gasto maximo es el correcto y

(=3
el hidrograma es triangular como el de la fig 17.

Q. gasto miximo del hidrograma

- t_ tiempo de concentracidn

cs 2.4 x tiempo de concentracidn

V= (24 e, Qp)/Z

FIGURA 17, HIDROGRAMA TRIAMGULAR

b) 8i la capacidad del sistema es menor gue el gasto maximo

@ calculado inicialmente, se utiliza el siguiente criterio:
P .
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- S@ obtiene el cociente K = 0 /&0
1 P S

- Con ayuda de la fig. 18a se cbtiene el factor F
1

- Se obtiene una capacidad teorica 0% , a partir de la cual
p

se determina la forma del hidrograma (fig 18 b).

i
B Q ) Q= F Q
dy =h
p p
oy |- 1 4
P ! - ) v:(127,4d,) Q)
i
} { . - ¥
: l e d-r——, —"ZTP
| 4
I : | .
1 2 3 q [ % I I “’bl Q
Gasto mdximo Qp
Copacidad del sistemo’ Qs

o) , ' b)

FIGURA 18, HIDROGRAMA SINTETICO CUANDO LA CAPACIDAD DEL SISTEMA
) ES. MENOR QUE EL GASTO MAXIMO.

- 70 -



2.4 MODELOS ANALITICOS

2.4.1 METODO DE CHICGAGO

En la ciudad de Chicago. despuds de la Segunda Guerra Mundial
se desarrolld un programa de construccidn de obras de alcantari-
llado para el que se requerian inversiones de -millones de dSlares,
por lo que se considerd apropiado desarrollar estudios detallados
en los gque se analirara la valide: del mé€todo raciconal (utilizado
hasta entonces como herramienta basica de disefo) y se viera la
posibilidad de desarrollar nuevos métodos. El resultade de estos
estudios fue el llamado método de Chicagon. mediante el cual se
reproducen cada uwno de los componentes que intervienen en la
transformacidn de lluvia en escurrimiento, su calibracidh  fue
hecha para las condiciones particulares de la ciudad mencionada.
Debido a que e@s un método muy detallado su uso esta condicionado
a la disponibilidad de mucha informacidn sobre las cuencas v como
fue calibrado para una zona muy diterente a nuestro medio, se
le considera inadecuado aplicarlo en nuestro pais. A continuacidn

. L
se describe a grosso modo las etapas del metodo.

Fazo § : TRAZO DE LAS CALLES Y USO DEL SUELOD

Se dibuia el sistema principal de drenaje, sefalando el area

de influencia de cada uno , tambien se debe indicar la



localizacidh de las alcantarillas. El uso mis comin del suelo
(designado por los autares como tipe S) se representa por una
. 2
area de aproximadamente 40,000 m , de los cuales el 46.7 % es
impermeable, de este porcentaje el J6 % corresponde a todas las
zonas directamente conectadas de las azoteas de las casas a las
alcantarillas y para pavimentos drenando también en éstas, el
10.3 7% restante es para los techos de garages o pasillos que
- s
descargan en areas permeables. For lo anterior se hacen lasg
: . : . D -
siguientes suposiciones: 13 Las casas que drenan en areas
permeables, son consideradas como parte de éstas: 2) las azoteas
N N . . : N -
de edificins se transforman en franias uniformes con areas
equivalentes y ®l1 escurrimiento que pasa a través de ellas se
supone que ingresa a las alcantarillas laterales por medio de los
dranajes cazeros i 3) los techos de los garages descargan en
. . . -
jardines caserns vy son  considerados como parte de areas
permeables, PFara otros tipos de uso del suelo estudiados, parte

o todo el flujio de los techos de garages son sumados directamente

al flujo por cunetas.
PASO 2. TORMENTA DE DISENO

Se determina wuna tormenta de diseho, definiendo primero el |
perindo de retorno de la misma, para ello se calibra una curva

intensidad-duracidn que tiene la siguiente forma

i e (1)



donde

i intensidad de la lluvia para una duracidn d

a.b  constante que se calibra con los dataos de la estacion
pluviogrdfica m&s cercana a la zona de estudio.

Fara desarrollar el suministro de agua pluvial a 1a red debe
e haber un higtograma de lluvia efectiva , con avuda de &1y
conocida la 1lluvia total , se pueden nbtener los valores de la
infiltracidn v del almacenamiento en depresionesz. Para una
duracicn dada, los factores mds importantes que afectan los

valores del gasto maximo son:

1.~ Volumen de agua que cae durante un periodo méximo de tiempo

2.~ Cantidad de lluvia antecedente

oy

Z.- lLocalizacidn del tiempo donde ocurrid la intensidad de liuvia

.
MAXIMA.

El primer factor, puede obtenerse de una curva intensidad-

duracidn-periodo de retorno.

l.a mavoria de los patrones de lluvia conocides muestran que
el gasto makimo se presenta, a lns 3/8 de la duracich totel de la

tormenta.

: N -~ .
{ichenta v tres estaciones pluvicometricas fueron empleadas

para determinar los valores principales de lluvia antecedente v

-
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la localiracidh de los picos, para duraciones de 15, 30, &0 vy

120 min.

Una duracidn total de T h se adoptd para el patroh de lluvia
sintgtico, equivalente al mayor tiempo de concentracidn de cual-

quier sistema de drenaje de Chicago.

Como esta duwracidn es un poco grande para el disefo de un
sistema de drenaje urbano, se asume que cualguier cantidad
peguena de lluvia adicional anterior a dste periodo de 3 h no
ge significativo, por lo tanto se desprecia cualquier antecedente

de lluvia.

El patrd% de los 3/8 fue determinado para datos actuales de
la ciudad de Chicago, por lo tanto no puede situarse a otras

localidades.

FABO J. VALORES QUE SE ILE RESBTAN A LLOS VALORES DE LLUVIA

- Infiltracidn

Siempre que la intensidad de 1lluvia es menor que la
capacidad de infiltracion , 1a absorcidn del suelo se limita a
la cantidad de lluvia actual. Se asume que l1a lluvia en exceso
comienza cuando la cantidad de lluvia iguala a la capacidad de

infiltracidn.

En resumen el tiempo de desfasamiento horizontal de la curva.

de capacidad de infiltracidn se obtiene al desplazar eata,
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hasta que se haga tangente a la curva de la tormenta de
disefo. FRestando las ordenadas de la curva de infiltracién
desplazada, a los valores de lluvia. se obtiene la curva de fluio

supeviicial v el suministro del almacenamiento en depresiones.

- Almacenamiento en depresiones

Se empiraron aprorimaciones analfticas para determinar la
nrobable relacidn tirante-distribucidn de depresiones de un
tirante dada un punto aleatorio, v se zelecciond una distribucicn

de probabilidad normal.
FABN 4, FLUIG SUPERFICIAL

l.a figq {9 muestra la curva del suministro del flujo super-
ticial para dreas permeables despue® de deducir los almacenamien-—

tos en depresiones e infiltraciones asumidas.

LLas relaciones y procedimientos bdsicos desarrollados por
Izzard A{ver. inciso 2.4.1.1), fueron adaptadag a un procedimisnto
trénsito-almazenamiento para obtenar el hidrograma de escurrimien-
to del flujo guperfictal » partiende de las curvas de suministro de
flujé supexrficial . Esta misma Ffig 19 también muestra los
resultados de transitar el flujo gupevficial a traves del
almacenamientn retenido , para varios tramos de €ste . en

suparficies con cdsped.

Fara superficies impermeables los procedimientos son iguales
pero la curva de suministro, reflejard menos almacenamiento en

depresiones v considerablemente menos almacenamniento retenido.
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FASO ©. TRANSITO FOR CUNETAS

La mezcla del flujo de pavimentos y prados se transita a
travéfs de la retencidh en las cunetas , para determinar el

hidrograma del flujo que entra a la alcantarilla.

Loz valores del escurrimiento unitario v de los hidrogramas
de flujc por tierra, de las franjas de pavimento y prados, son
multiplicados por su respectiva &rea tributaria, v los productos

son sumados para obtenmer el hidrograma final de entrada a las

cunetas.

En el hidrograma de entradas se supone que la contribucidn es



de manera uniforme en las aceras en todo lo largo de cada seccic*
calle-cuneta. El suninistro de la cuneta empieza en cero aguas
arriba de la primera seccion de dicha cuneta v se agrega @1 valor
instantdnea del hidrograma de entrada al final de la seccidn

aguas abajo, a la entrada del drenaje.

Tomando una seccidn  transversal tipica o representativa de
una cuneta, el volumen de almacenamiento en éatas punde determi-
narse como una funcidn de entradas y salidas, dicha funcidn junto
con la ecuacian de continuidad ps usada para calacular el transito

a través de las cunetas.
FASO &. TRANSITO A TRAVES DE LAS ALCANTARILIAS LATERALES

Despuds de examinar varios métodos se llagd al uso de un
método de tiempo-desplazamiento horizontal, debido a su sencillez.
En el cual, cada hidrograma de entrada es desplarndo el tiempo
requerido  para gque el agua viaje desds este punto de entrada en

el drenaie hasta el punto de diseno,

fPara reducir 1la labor de combinar una gran cantidad de
hidrogramas tanto de cunetas como de drenajes. las ordenadas de
todos los hidrogramas de entradas son  sumados, v el gasto total
se divide en peouencz hidrogramas iguales, asumiendo entradas

lJaterales, a intervalns unifaormes, &l hidrograma.

Los desplazamientos horizontales son distribuidos en tiempos

cde flujo desde el punto de entrada hasta el punto de diseno.



PASD 7. TRANSITO A TRAVES DE LA ALCANTARILLA PRINCIPAL

Lon la suposicifn de que el hidrograma promedio, de todos
los hidrogramas laterales, entran a la alcantarilla principal a
intervalos uniformes, el m&todo tiempo~desplazamiento horizontal

fue utilizado como ejemplo para las alcantarillas laterales.

Para un uso del suelo variado o un espaciamiento de las
alcantarillas laterales no uniforme, los hidrogramas de entradas
.~ .
que penetran en una union son  sumados y transladados por tiempo
de viaje hasta la siguiente unidn, donde los hidrogramas locales
”~ n
de entrada son sumados, y asi sucesivamente hasta que el punto de

diseno es alcanzado.
FASO 8. FLANDS DE DISENO

Del trd&nsito de, los hidrogramas laterales a través de las
alcantarillas principales, fueron desafrullados varios juegos de
hidrogramas para diferentes tiempos de viaje , trazando los
valores de 1os gastos maximos de escurrimiento de dichos
hidrogramas versus el por ciento de impermeabilidad directamente
conectada, para cada cuatro tipos de uso del suelo se obtiene una
familia de curvas, ver fig 20, para varios tiempos de viaje
‘en la alcantarilla principal ( a cada una se le suma un tiempo de

concentracidn de 10 min para e} viaje hacia la salida lateral).
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CONECTADAS

PASO 9. PERFIL DEL HIDROGRAMA
Loz pasos anteriores dan un valor del gasto makimo, pero

ocasignalmente se necesita saber el perfil total del hidrograma,

“tal come lo requiere el disenp de estaciones de bombeo, ramales

de alcantarillado , etc. Para esos casos las curvas masa para
gastos de salida laterales de dreas uniformemente desarrolladas,

fueron contruidos para determinar wun hidrograma completo de

" diseMo.

FASO  10. VARIACION DEL AREA DE LLUVIA

El promedio de lluvia dentro del area de drenaje, disminuye
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en cuanto el area aumenta. Luego entonces un factor de reduccion

debe ser aplicado al valor del escurrimiento determinado en los

pasns anteriores.

El método de Chicago y el método racional han sido
programados por computadora, y de esa manera, sistemas de drenaje
complejos existentes, pueden ser analizados facilmente o disenar
nuevos. Tambi#gh se encontrd que solo uwnos cuantos factores
involucrados en el método de Chicago afectan significativamente

los valores del gasto maximo.



2.4.1.1 METODD DE IZZARD

Mediante el desarrollo de las ecuaciones de flujo variado
para escurrimiento en una superficie de ancho finito y del
andlisis de 1los hidrogramas resultantes de lluvias simuladas de
rangos constantes , Izzard encontrd que la forma del hidrograma
puede ser representado por una simple curva adimensional, como se

muestra en la fig 21, la notacidn utilizada es:

q descarga del flujo superficial, en pies cilbicos por
segundo por pie de ancho; al tiempo t desde que

comienza la lluvia.

q descarga del flujo superficial, en pies cﬁbiﬁos por
segundo por pie de ancho, en el equilibrio, En la
condicidh de equilibrio, el suministro de la lluvia
@s igual a la descarga del gasto de salida. 81 i es
la intensidad de lluvia en pulg/h y L es la loﬁgitud

del flujo superficial en pies. entonces:

_ il :
q = e (32)
e 43,200 ‘

Debe notarse que la condicidh de equilibrio se

alcanza asintdticamente.

- 81 =



t tiempo desde que comienza la lluvia, en min

t tiempo de equilibrio, en min

iD

10,

0.9

o /

V

0 Q! 02 03 04 05 Q6 07 Q8 Q9 {0
Htq

FIGURA 21. HIDROGRAMA ADIMENSIONAL. DEL FLWJIO POR TIERRA

Como la condicidn de eguilibrio se alcanza en forma

asintgtica, el tiempo t debe ser determinado
a
arbitrariamente. En la fig 21, t se define como el
e
el tiempo al cual g alcanca ¢.97 g 3 es decir
e
q/q = 0,97 . De manera empf}ica s@ encontrd que el
e
. -
volumen de agua (representado por De en pies cubicos,

en el fluio superficial sobre una franja de ancho
unitario en el equilibrio [el drea sobre la curval?
gs substancialmente igual al volumen de agua que fue
descargado en el tiempo requerido para alcanzar el

equilibrio (corresponde al area haio la curval. Luego




entonces, el tiempo del eguilibrio es eupresado por:

volumen de retencidn de agua en el flujo superficial
en una Ffranja de ancho unitario en el tiempo t

desde que la lluvia comienza, en pies cubicos.

volumen de retencidn en el equilibrio, en pies cdbicos

Pe manera empfrica se encontrd que este valor puede

ser expresado en general comos

De hecho, se en:nntrg que @1 exponente variaba

" desde 0.2, para pavimentos muy lisos hasta casi 0.4
para césped. £1 valor de K depende de 1a intensidad
de lluvia i, de la pendiente del terreno 5, y del

coeficiente de rugosidad c, de manera que:

00007 1 + ©
I (35)



Esta ecuacidn fue desarrollada para pendientes no
mayores de C.04, El cosficiente de rugosidad fue

evaluado de la siguiente manera:

TABLA 6. VALORES DEL COEFICIENTE G

TIPD DE SUPERFICIE VALOR DE ¢
Pavimento asfdltico muy liso 0, 0070
Favimento de arena y chapopote Q. 0075
Pavimenta de concreto (condicioh normal) Gu 0120
Pavimento de chapopote v grava Q. QL70
Césped recortado 0. 0460
Fragto denso O, 0600

Cuando la lluvia termina el escurrimiento decrece. El

tiempo t , desde el comienzo de hidrograma de recesiéﬁ, hasta el
h
punto donde q / g =r es
e

P {(36)

-~
en donde D es la retencidn correspondiente a De despugs de que
Q
l1a lluvia cesa, que es la retencidn cuando i=0 ; y donde:

- 2/7%

Fir) = 0.5 ir -1 (273
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L.a ecuacidh 34 se deriva matemdticamente partiendo del hecho
de gue la retencidn en la curva de recesidn es proporcional a la

descarga elevada a la un tercio; esto es:

1/3
D q 1/3
oz | a— = r (38)
D q
[¢] 2]

Utilizando el hidrograma adimensional y las ecuaciones
anteriores, @s posible ' construir un hidrograma de escurrimiento
sﬁperficia], correspondiente & una lluvia de una determinada
duracion e intensidad dadas. Las ecuaciones anteriores fueron
hechas bajo la condicidn de que se presentaba flujo laminar todo
el tiempo, los hidrogramas adimensionales son el resaultado de
multiples experimentos. Luego entonces, este método es de 1os
mejores para flujo laminar, y en concordancia con Izzard, debe
gser limitado & cazos en donde el producto de la intensidad de
lluvia en puloadas por hora vy el largo del cauce principal en

ples sean menores de 500,
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2.4.2 RUAD RESEARCH LABDRATORY HYDROGRAFY METHOD (RRL) .

El mfdelo descrito a continuacidn fue desarrollado como
resultado de un  exhausto programa de investigacidn del BRITISH

ROAD RESEARCH LABDRATORY v dado a conocer por Watking,

-, ”~ - .
Este meétodo es un mddelo conceptualmente sencillo comparado
. o :
con otros nodelos matematicos. BGeneralmente Bs  usado coma

herramienta de disefo en Inglaterra, que es donde se desarrolld.

El m&todo considera gue, en una 2ona urbanizada. el gasto
de disefo depende solamente de las superficies impermeables
conectadas al sistema de drenaie, no toma en cuenta las
superfticies parmeablns ni las impermeables que no estan conecta-

N L .
das con el sistema. El metodo consta de las siguientes partes.

1. Gr obtienen los Jdatos fisicos de la cuenca v se elabora un
plano de 2lla. en el cual se nuestre el sistema de alcantarillado

P . -
v las superficies innermeables conectadas a el.

I1. Se calculan los tiempos de transladn desde diverses puntos de
1a cuenca haste el punto de interéé. y s construve un plano de

.,
1B0CronNas .

111, Se calcula &l hidrograma virtual de entradas al sistema de

alcantarillado.



IV. He calcula la regulacidn del hidrograma virtual de entrada,

debida al almacenamiento en el sistema de alcantarillado.

fi continuacidn se explica mas ampliamente estbos puntos
1. Caracteristicas fisicas v plano de la cuenca

En un plano base, se delimita la cuenca de aportacidh de
superficieas impermeables, anotando. la lonaitud, pendiente Yy
rugosidad estimada, para cada subzuenca conectada a un punto de

ingreso al sistema de alcantarillado.

En cuanto al sistema de alcantarillado se anota la longitud,

di&metro, pendiente v coeficiente de rugosidad de cada tramo.
II. Tiempo de traslado

Fl tiempo de traslado se calcula como

t =t + & (393
t ts - ta
donde

t tiempo de traslado
t

b tiempo do traslado sobre la superficie
ts

t tiempo de traslado a través de alcantarillas
ta



Para las superficies conectadas con el alcantarillado el t
ts
se calcula con la siguiente férmula empirica propuesta por Hicks

a
: k1
t T e L4307
ts b '
i )
donde

t tiempo de traslado sobre la superficie, en min
ts
1 longitud de la superficie, en m
8 pendiente media de la superficie, en porcentaje
i intensidad de la lluvia, en mm/h

kya.b,tc coeficientes que se obtienen de la siguiente tabla

en funcion del tipo de superficie que se tiene.

VaLOR DE LOS COEFICIENTES k,a,b v ¢ , UTILIZADOS EN LA EC 40

tipo de superficie k a b [
. Pavimento asfiltico 1iso 15,13 0,323 0, 640 G. 448
Favinento asfaltico rugoso 31,74 U, S7E 0. 684 Q. 338
Fastos recortados 168,60 ©.298 G, 785 G307
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La calibracion de 1a ec 49 se hizo en elementos cuvas
lenoitudes varfan entre T v 31 @, con pendiente del 0% al Th, e
intensidad de la lluvia entre 12.7 v 177 man/h. Fara aplicaciones

fuera de los rangos mencionados se recomienda realizar mediciones

de campo.

FPara el tiempo de traslado en el alcantarillado se utiiizan

las ecuaciones 4 y S,

Una vez calculados los tiempos de traslado correspondientes
a cada elemento se anotan en el plano, v se dibuian las curvas

isderonas que son curvas de igual tiempo de traslado., ver +fig 22a.,

5 : - L e
Se recomienda construir el plano con 3 ¢ maximo & isdcronas,

para elemsentos de tiempo A t constante.

O A 4
. 5
. § &I’I
< A
Az
7777 Areas conectadas al A
7 reas corn s L ) —
72 sisterna de drenaje 0 10 20

-— — lsotrdnas, en min

FTOURA 22. ELEMENTOS DUE IHMTERVIEMEN FPARA DBTENER LA CURVA

AREAS VG, TIEMPO

. BQ o



1I11. Hidrograma. virtual de entrada.

£l  hidrograma virtual de entrada se calcula mediante los

siguientes pasos:

L. Se calculan las dreas entre isdcronas v se designan como
Al AZ,. .. 6N, de tal manera gue Al es el drea comprendida entre
la isdcrona m&s cercana al punto de interds y el propio punto; A2
el 4&rea comprendida entre la isdtrona anterior y la gue sigue,

etc, v posteriormente se grafican estos valores. ver fig 22a.

2, 82 construye un hietograma de precipitaciéh para un intervalo
de tiempo [& t igual al de la separacidn entre isdcronas. Los
valores de precipitacidn se designan como P1,F2,...,Pn, donde los

{ndices corresponden a los tiempos.

F,. Be calculan las ordenadas del hidrograma virtual de entrada

con las siquientes ecuaciones:

dl =0
g2 = A1 P
Q% = Al F2 + AZ FI : S 44n

= (Al P3 o+ AZ P2 + A3 PI

o
o
{3



l.as ordenadas del hidrograma virtual de entrada,. dado por
las ecuaciones (41!, estdn separadas entre sf. un intervalo l& t

lLog valores de A1,RA2,...,R3i~1 se obtienen con ayuda de la fig 22b,

IV. Reoulacidn en el alcantarillado.

La regulacidh del hidrograma virtual de entrada en el

alcantarillado se calcula de la siguiente forma:

7 N . . . 7
1. Se efectdan cdlculos previos para definir la relacion
almacenamiento-descarasa que, junto con la ecuacidn de continuidad,
. ” . s : s
permitir® calcular el trénsito de cualquier hidrograma virtual de

entrada por el almacenamiento secundario, ver fig 23 b,

Fara determinar la curva gue relaciona a cada posible gasto

de descarga o con &1 almacenamiento A en el alcantarillado. se
D

supone que el regimen es uniforme, y para cgllo =ze seleccionan
varios gastos de descarga {(un nmero adecuado es, por ejiemplo, 4)
para condiciones que van desde que el tramo conectado al punto de
estudio e;td’ pré&ticamente vacio, hasta oue esta completamente
lleno. .

Un procedimiento para obtener la curva é ~ & consiste en

o

: . . - :
tomar valores para el tirante en funcidn del didmetro consideran-—

do que &n cada tramo del sistema ce debe congervar la micma
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relacidn tirante contra diametro, por ejemplos

Yi ! Y i Yi

Di 4 Di 2 Di

donde Yi y Di significan el tirante y didmetro en el tramo i.
Escagida la relacidn  Yi/Di se calcula =1 drea de la seccidn que
peupa o1 valor de VYi , para hacer estos puede utilizarse el
apendice A del libro de V. T. Chow (ref. 4 ), y ol volumen se
qbtiene al multiplicar cada drea par la longitud del tramo i por
ditimo se sumaﬁ 1ns volumenes de todes los tramos v se aobtiene el
valor de #. El valor de @ se calcula a partir de la ecuacion de
continuidad 6=V Ay A es 21 area gue ocupa el tirante de agua en
la descarga (fltimp tramo del sistema) y para calcularla se
utiliza la relacidén Y/D escogida para obtener el valor de 3 A
es la velocidad aedia del flujo v su valor se obtiene con la
- ecuacidn de Manning. Se grafican los valores de @@ v ¥ v ge
obtiene la curva mostrada en la fig 23 b, ’

8i se cuenta con mediciones, es preferible obtener la curva
de @ contra % , a partir de las curvas de recesidn de los

D
hidreogramas: para ello se procede de la siguiente manera:

al En cada hidrograma se ubica el gasto para el cual se
inicia la cuwrva de recesidn. Ecte punto indfca que la lluvia va

no tiene influencia en el escurrimiento.



) / . X .
by El drea bajo la curva de recesidn es igual al volumen
de almacenamiento gue se tiene en Ja cuenca en ese momento, y

corresponde &l gasto definido en a.

c) A partir del punto donde ee inicia la recesidh se toma
otro punto, diferente al indicado en &, y se vuelve a calcular el
- .
area bajo la curva v se obtiene otro volumen de almacenamiento y

su gasto correspondiente, ver fig 23Ia.

hicio de lo curve
de recesion

FIGURA 23. PROCEDIMIENTO PARA CHTENER LA CURVA GASTD DE DESCARGA
CONTRA VOLUMENES DE ALMACENAMIENTO.
di Se repite el paso ¢ tantas vECEs COMD 2RA NECESArLQ.
e) Se grafican las parejas de valores obtenidos v se unen,
formando con ella la curva gasto de descarga-volumen de

almacenamiento , ver fig 23b,



Si se cuenta comn varios hidrogramaz se puede definir la

curva de una manera mas precisa.

-

4 -
2., 3@ hace el transito del hidrograma virtual de entrada.

- Y
l.a fig 24 muestra las curvas (0 0 0 que representa un tramo
12

—
del hidrograma virtual de entrada, v O 51?1 que representa un

i : -~
tramo del hidrograms de salidas por el punto de inteares,

Expresando la ecuacidn de continuidad en incrementos finitos,

se tiene que

At At
—_— (0 + Q) s = (5 +E5) R - A (42
2 1 2 2 1 2 2 1

donde

Al vy A2 volumenes almacenados en los tiempos |y

t3

respectivamente.

Agrupande convenientemente los términos de la ec 42, puede

escribirse:

at At
—— (0 +0 -5 }+M =5 +H (43)
2 1 2 d 1 2 2 2



q,Q

" FIGURA 24, TECNICA PARA EXFPLICAR EL TRANSITO DEL HIDROGRAMA
VIRTUAL DE ENTRADA.

(2}

Conocido el valor del lado izquierdo de 1a ec 4 Y
asignandole un valor K, la ecuacidn puede resolverse por tanteos
encontrando una pareja de valares 82 v ®2 en la curva de gastos
de descarga contra volumenes almacenados definida en el paso 1,
que cumplan con la igualdads

At

b om e § + M (423

-
2 2 2

FPara que el miembro izquierde de la ec 47 spa siempre

conocido, @l problema se resuelve por nasos. de tal manera aue en

el primer paso 5 y % valen cero por lo gque v V  pueden ser
] 0 1 1

calculados. Fara el seqgundo pase se utilizan los valores

calculados asn el primero, v asi{ sucesivamente.



204,33 STORM WATER MANAGEMENT MODEL (SWMM?

El SWMM es un nddelo capaz de simular los escurrimientos
cuantitativa y .cualitativamente, facilidades de su tratamiento,

costos asociados v la calidad del agua captada.

Enm ezte wdtcdo solo se considera la cantidad de agua de

: . N e
Jluvia en secciones de simulacidn.

Un  "bloque de escurrimiento" es usado para simular el
ascurriniento desde cada subcaptaci6n vy un "blogue de transporte"
@5 usadp para transitar el escurrianiento a través del sistema de

drenaje pluvial.

El Flujo superficial se cimula por el almacenamiento en.el
trgnsitu, utilirando las ecuaciones de Manning y de continuidad
asumiendo que el radio hidr&ulico es igual al tirante, el cual se
supaong constante en toda la longitud del plano del flujo

super+icial en cualquier intervalo de tiempo dado.

El almacenamiento en depresiones es tratado de tal manera
aue =1 Fflujo superficial no empieza hasta que se llena el

. .
almacenamiento en la depresidn.

5in  embargn &l 28% {u otra cantidad, sealn especifigue el
. . - N .
weuarior del area i1mpermwable se le asigna un almacenamiento en

depresiones nulo para simular el escurrimiento inmediato.
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La infiltracidn en las dreas permeables es representada por
la ecuacidn de Horton y debe ser satisfecha por la lluvia durante
un cierto lapso de tiempa, €l tirante del almacenamiento retenido
en un lapso de tiempo previo o bién por el agua del almacena-

miento en depresiones.

£1 SWMM supane que cada calle se alimenta sdlo por el agua
captada aguas arriba a ésta, por lo gue reduce la simulacidn de
un flujo espacialmente variado no-permanente a un flujo uniforme
del almacenamiento en el +tré&nsito , usando las ecuaciones de

Manning v la de continuidad.

El flujo en las tuberias debe ser simulado en la misma
‘manera que el flujio en las calles (bloque de escurrimiento) o
puede ser simulado por el almacenamiento en el trdnsito, usando
las ecuaciones de Manning v de continuidad , basadas en la

pendlente de la linea de energia (blogue de transporte).

El blogue de transporte se utilizd en preferencia al blogue
de escurrimiento para el trédnsito., porgue aparentemente ofrece
una mejor simulacidn gque el proceso actual. Ademds requiere menos

tiempo de procesamiento en computadora.

El blogue de escurrimiento calle-tré&nsito en tuberfés, es
ajecutads por iteraciones (nétodo de Newton-Raphson), mientras
aque @l hlogue de fwransporte uiiliza valores tabulados de un &rea
vy una descarga proporcional. lo cual hace posible que el

. ] .
trdnsito en las tubertfas se lleve a cabo por interpolacion
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entre valores conocidos,

El bloque de transporte tiemns otras ventajas en cuanto a que
log efectos del remanso son  tomados en cuenta v otros conductos

I'd
aparte de las tuberias pueden ser analizados.

e logra mantener un vaolumen constante durante la sobrecarga
guardando el  volumen en exceso al final de aguas arribs de la
tuberfa hasta que la sobrecarga cae por debajo de la capacidad

del tubo.
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2.4.4 UNTVERSITY OF CINCINNATI URBAN RUNOFF MODEL (CURM:

Este método considera el mismo proceso de captacidn que usa
el SWMM pero difiere en las técnicas de simulacién. El CURM sdSlo
acepta captaciones que sean totalmente permeables o totalmente
impermeables, elio significa que cualguier subcaptacién tiene que
ser rapresentada por dos subcaptaciones equivalentes (una permea-

ble v 1la otra impermeable).

El CURM consta de cinco submodelos que simulan individualmen—
te los procesos involucrados en el escurrimiento. Estos submode-
los son: la infiltracidn, la retencioh en la superficie, el flujo
superficial, el flujo por cunetas y el transito del escurrimiento
en las alcantarillas, los cuales son combinados secuencialmente
‘con ayuda de una computadora para calecular el hidrograma de
escurrimiento a la salida del sistema de alcantarillado o en

puntos pre-seleccionados dentro de este.

l.og cinco submodelos que componen al CURM se describen .a

continuacion:s
SUBMODELG DE INFILTRACION

l.a infiltracidn es el proceso durante 21 cual el agua penetra
los estratos superficiales del suelo y desciende hatcia el nivel
fredtico. . El agua primero satisface la deficiencia de humedad del

suelo y despuds cualgquier exceso pasa a formar parte del agua
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”
cubtertanea.

l.La cantidad mdxima de azoua que puede absorver un suelo en
determinadas condiciones se llama capacidad de infiltracidh., Se
considera que la capacidad de infiltracidn en subcaptaciones

N . " .
permeables sique la ecuacion exponencial propuesta por Horton:

-kt
+
f=4f+ (£ -f 1 e AT
c 0 ©
donde
f capacidad de infiltracidn, en pulg/h
t tiempo, en minutos transcurrist desde el comienzo de la
f curva de capacidad de infiltracion
f constante en la cual f se hace asintdtica con el tiempo

+ capacidad inicial de infiltracidn. cuandg t = O
0 £

k cte. positiva del rango de caida de infiltracidn, en I/min

: . R -
La ventaja principal de la ec 45 es que ¥ , f y k estan
Q [
relacionados con las caracteristicas fisicas del tipo de suelo
por lo que si existen curvas disponibles, es posible oredecir la

capacidad de infiltracion de tioos de suelo para 1os cuales no se

harn obtenido datos experimentales.

Si no exiszten datos disponibles concernientes a la capacidad
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. . e .
de infiltracian de la cuenca en estudio, k , f s v f 4y pueden

. Q c
evaluarse de las curvas de capacidad de infiltracidn de Jens, las

cuales fueron hechas para campos aéreos en pastizales v fueron

vzadas para prados en ciudades.

Evaluaciones de capacidad de infiltracion para diferentes
suelpos v clasificaciaones de tipos de swperficie pueden sncontrar-

se en las referepcias (S5 y 1é&.

La precipitacién antecedente juega un papel importante en la
afinacidn de las curvas de capacidad de infiltraciédn., Para
condiciones de humedad previa, el suelo presenta una capacidad
decreciente de infiltracidn, v la curva de tapacidad de infiltra-
cidn cae rdpidamente. Sin embargo en el caso de ireas impermea-
bles, la dnica importancia de las precipitaciones antecedentes es

la de humedecer la superficie vy llenar depresiones.

)
Los techos de las casas, las calles y suelos mecanicamente

. . : ”
compactados son considerados con capacidad de infiltracion

.

despreciable,

El drea bajo la curva de la capacidad de infiltracidh repre-

senta la masa infiltrada, y se calcula como:

fc ¢ fO - f¢ ) - Kk tf
F om e b f 4 e ————— (] — e ) (463

donde
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F  tirante total, en pulgadas de infiltracidn hasta el tiempo t
.f
Si la lluvia comienza v continda com una intensidad 1 * f,
entonces el tiempo ¥ en las ecs 45 vy 46 es también el tiempo t
f .
en min desde el comienzo de la lluvia.
Luego entonces la curva de capacidad de infiltracion v el

s N . N -~
hietograma de lluvia empiezan simultaneamente.

Sin embargo si  al comienzo de la lluvia l& intensidad es
menor que la capacidad de infiltracidn, entonces el actual range
de infiltracidn es menor que la capacidad de infiltracidn vy la

curva que representa a €sta, serd defasada por un tiempo t .

0
Entonces tf en las ecs 45 v 46 es el tiempo desde el

comienzo de la curva de capacidad de infiltracidn, v el correspon-

diente tiempo t desde el comienzo de la lluvia ahora pasa & ser

igual a
=t +t (47)
En este c¢aso cuando la lluvia comienza. la curva actual de

infiltracidn sigue la curva de intensidad de l1luvia hasta inter-

ceptarlia en el punto A, tal como se muestra en la fig 2T,



VAlog oo £ £ en Perelh

valor de t, en min

BAC Dpatrdn de lluvia
BAD rango actual de infiltracidn
EAD  capacidad de infiltracidn
FIGURA 25. FATRON DE LLUVIA Y CAPACIDAD DE
INFILTRACION CUANDO i < f
O Q
Considerando que la aportacidh del flujo sveerslclal v gl del
almacenamiento en depresiones comienza cuando el volumen de
lluvia iguala al volumen de infiltracidn, el tiempo defasado ¢t
[a]
puede ser definido como el tiempo necesario para gue el #rea BAGH

sea igual gue el area EAGF, ver fig 25
En realidad dos condiciones deben satisfacerse en 1 punto
de interseccidn A:
1. l.La intensidad de lluvia en A debe ser igual al ranngo de
infiltracidn.

2 £l volumen precipitado acumulade en A debe ser igual al

volumen infiltradeo acumul ado.
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La solucion al sistema generado por las condiciones antece-
dentes, vya sea por computadora o gré?icamente lleva a un tiempo
t con el cual , el cdlculo de la curva de infiltracién actual

O
puede prasequir, vy el valor almacenado de t  es usado para comen-
Q
zar el talculo de la retencidnh en 1a superficie.

SUBRMODEL.Q DE LA RETENCION EN LA SUPERFICIE.

La retencidn en la superficie incluye por ejemplo : la
intercepcidﬁ, 2l almacenamiento en depresiones v a la evapnracidﬁ
‘durante la tormenta. La intercepcidn por vegetacidH usualmente no
es significativa en un sistema de drenaje urbano. La evaporacion
en lluvias de carta duracidn es apanas significativa para el
digefio de los sistemas de alcantarillade, luego entonges para
simplicidad del modelo 1la intercepcion vy la evapor acioh se

‘. >
desprecian para dreas urbanas,

Algunos investigadores consideran que todas las depresiones
se llenan antes de que el flujo superficial comience. La situa-
cion real es de que casi inmediatamente despuds del rcomienzo de
la lluvia en excesa, las depresiones mds pequefas se llenan vy el

flujo superficial comienza.

La mavoria del agua si llena grandes depresionss pero parte

de ella se sigue de frente hasta las alcantarillas calectoras.

Basdndose en una relacidn exponencial propuesta por Linsley,

' s
tobler y Faulhus, autores de dute mdtaodo derivaron una ecuacidn



. . . .
que realaciona la aportacion del almacenamiento en depresiones con

el tiempo, la cual se escribe como

- (P ~-F )/ Sd

S=1{1i-f) e 487
donde
Gd capacidad total del vaso de almacenamiento en depresiones,
en pulg
F volumen acumulado de agua precipitada, en pulg
F valumen acumulado de agua infiltrada, en pulg
S aportacidn del almacenamiento en depresiones pulg/h

Si la informacidn respecto al almacenamiento en depresiones
no esta digponible, de acuerdo al trabajo hecho por Horton, Hicks
y recientes calibraciones, la capacidad total de almacenamiento
en depresiones puede aceptarse igual a 0.25 pulgadas (6,33 mm) en
Vd .
areas urbanas permeables que usualmente presentan depresiones

individuales con tirantes de O a 0.9 pulgadas (12.7 mm),

El almacenamiento total en depresiones en dreas urbanas
impermeables puede considerarse igual a 0.0625 pulgadas (1.39 mm)

con un tirante variable de 0 a 0.125 pulgadas (F.175 mm).

Estas suposiciones son confiables cuando haylpocos datos en
sitio de estudio , ya gue se basan en observaciones de lluvias

anteriores.




Restando los valores calculados de la infiltracidn y del
almacenamiento en depresiones, de la intensidad de lluvia en
cualauvier tiempo, se obtiene 1la 1luvia en exceso con la gue se

produce el flujo superficial.

SLURMODELO DEL FLUJO SUFERFICIAL.

Dada 1a comnlejidad de su calculo, este modelo generalmente
se simplifica en dos dimensiones: este es el planteamiento que
uso Keuwlegan, quiéh en {944, fue el primero que estudio el proble~-

ma del fluino espacialmente variado no-permanente.

Hortaon .e Iznrard estudiaron este tipo de flujo, por medio de
al darle pendiente a las superficies planas, sin embargo la ec de
Hortom para flujo superficial tiene poco apoyo experimental, y el
hidrograma de Izzard esta limitado a situaciones similares a lag

condiciones experimentales, ver subcapitulo 2.4.1.1

El suminisiro del flujo supertficial se cbhtiene, substrayendo
la infiltracidn v la retencidn en la superficie de la intensidad
de lluvia. Al aumentar este suministro, se forma una pelfcula de
agua sobre la superficie del‘suelm v esta comienza a fluir en
direccidn de las cunetas colectoras. A este movimiento de agua se
le conoce con el nombre de flujo superficial, y al wvolumen dé‘
agua en la superficie se le conoce como retencidn en la superfi-

cie.



Considerando wun flujo unitario en una superfticie com Pocea
pendiente (sen © = O ) y una distribucidn de velocidades uniforme,

la 2cuacidn de continuidad se puede escribir como

dag dy
[Rrr—— N et TT Pt {49)
dx dt
donde
¥ tirante, en pies

1]

q aasto unitario, en pies /seqg
3 2
r = {1 - f - 5} gasto de entrada, en pie /seqg/pie

l.Las investigaciones muEstran' que el flujo superficial en
laminas delgadas es totalmente turbulento o parcialmente laminar.
Fara superficies lisas parece que el flujo laminar existe con la
nosibilidad de cambiar a turbulento o viceverga en una distancia
corta. Para flujo a travee del pasto, la mavoria de lps datos
uperimentales, indfcan gue es principaimente turbulento por lo
que su  perfil puede suponerse aprodimadamente parabdlico. Medi-
riones experimentales de retencidh sunerficial muestran que 1as
Iluvias de alta intensidad con frecuencia dan  un ndmero de
Reynolds aque indica fluic turbulento. A crusa de la diticultad
que existe para establecer una divisidn entre los flujos laminar
y turbulenta, el flujo superficial se asume turbulento v es

uobernado nor la aceleracidn de la gravedad.



FPars flujo turbulento, la ecuacidn de Manning puede emplearse
considerando el radie hidr&ulico (R) igual al tirante (Y) ( se

. .
considera que la seccion es muy ancha)

q = e v (50)

LLag escs 49 y 850 representan un problema de la onda
cinemdtica, que fue resuelto por Eagleson, al aplicar el método
de las caracteri{sticas. para =0 v considerando i y ¥ constantes

tanto en el tiempo como en el espacio.

Sin embargo la exactitud ganada al emplear métodus laborio-
sos y complicados, para calcular el flujo superficial, es cues-

tionable dada la limitada exactitud de los datos de entrada.

L.uego entonces ha sido elegido un método analftico basado en
@l tiempo necesario para alcanzar el equilibrio vy una relacidn
empfrica entre el tirante del gasto de salida y el almacenamiento
retenido. en combinacidn con la ecuacidn para el trinsito de

avenidas.

Entre un tiempo cerco vy un tiempo de equilibrio., el gasto
“otal de entrada, serd igual al escurrimiento total (gasto de
salidar, mis la retencidn en la superficie (almacenamiento rete-

nidol, por lo gque 8sta relacidh conduce a
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U.h 0.6 Ok

e
donde
D almacenamiento retenido en el equilitria. en pulgadas por
e area unpitaria
r aportacidn del flujo superficial, en pulgadas por hora

S pendiente, adimensional
L longitud del flujo superficial, en pies

n coeficiente de rugosidad de Manning

La fdrmula empirica para calcular hidrogramas experimentalee,
(de una manara satistactorial) v que a la vez relacione el tirante

del gasto de salida con el almacenamiento retenido esta dada por

Y=D0 0 1.0+ 0,6 ( == ]} (52)
‘ donde
Y tirante del gasto de salida, en pulg

D almacenamiento retenide actual, en pulg por &rea unitaria
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For 1o gque la ecuacidn de Manning se puede escribir como

C1020.7 ) 0.5 573 D 3 5/3
Q = e s D £ 1.0 + 0.6 (===) ] (537
n L De

donde q estd en pulgadas por hora por drea unitaria, L en pies,
D vy D en pulgadas por drea unitaria.

e

Fara determinar el hidrograma de escurrimiento del flujo
superficial, se utiliza un procedimiento que calcula el almacena-

mientn durante el transito.

La ecuacidn de almacenamiento en forma de incrementos es’

igual a
irl + r2) gl D1 Q2 D2
~~~~~~~~~~ e - o R - L (54)
2 2 At 2 At
donde

r aasto de entrada
q gasto de salida
Y almacenamiento retenido

At intervaleo de tiempo
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Los subindices | v 2 indican valores al principio y al final

del incremento A t durante el transito.

Substituyendo la ec (52 en {54) se llega a

{ri + r2j al D! S10.35 0.5 /2 p2 I 573 DV
__________ e e i
~ -
(35)
donde D puede calcularse para cada r , obtenido en la ec Sl.
e

Todos los valores del! lade idizguierdo de esta scuacidn son

conocidos.

Haciendoa q =0 y D = ¢, en &1 primer incremento de tiempo,
1 1
el valor de D se calcula en la ec (5% y por lo tanto g se puede
2

™
2 2

calcular con la ec (53).

Entonces los valores calculados q y D pasan a zer los

e el
¥ -~

. . . . I

nueves q vy D, para &l siguiente intervalo de tiempo y asi
1 1

sucesivamente.

.o cual da el hidrograma del flujo superficial, en pulgadas

‘por hora, y puede ser comparado con las intensidades de lluvia.

Sim  enbargo para calcuwlar el gasto que entra a las cunetas
debido al flujo superficial, s mds ficil tener este en pies clObi-

cos por segundo por pie de ancho, esto puede hacerse multinlican-
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do los valores de g, calculado con el transito. por un factor,

por ejemplo:

pies clbicos seq L (pies) pulg/h
q - - ) = mmmme—e— g ( == )
pie de ancho 43 200 irea unitaria

Este método tiene la ventaja de utilizar el coeficiente de

rugosidad de Mossdisg—rara e TOal  ERxisten valores tabulados,

para diferentes tipos de condiciones.

El modelo del flujo superficial es compatible con el método
de Izzard, aungque presentan algunas diferencias debidas al hecho
de que el coeficiente de Manning (n = 0.35) " no corresponde al

coeficiente c = 0,06 empleado por lzzard.

SURMODELO DEL FLUJO FOR CUNETAS

l.as cunetas continuamente recolectan a todo 1o largo y ancho
de la cuenca el flujo superficial para luego alimentar las

alcantarillas colectoras.

Al  introducir iguales incrementos de flujo a intervalog-de
tienpo regulares, se ha demostrado experimentalmente gue existe
una diferencia entre la pendiente de la superficie del agua con
1a pendiente del terreno,la primera de ellas es mas pronunciada.
El tipo de flujo en las cunetas es espacialmente variado no

permanente, con gasto creciente. En este tipo de flujo la perdida



de energfh es relativamente grande e incierta, debido al mezclado

de agua turbulento a todo lo largo del flujo por las cunetas.

En este caso la ecuaci&n de momentum se adapta mejor que la
ecuacion de la energia, sin embargo no ha sido empleada debido a

que s6lo el gasto_aue entra por las alcantarillaa annac _shain ds

las cunetas la requiere, y el gasto @& al fipal de las cunetas se
obtiene usando solamente la ecuacidn de continuidad para flujo no

permanente con gasto lateral (ql) :

_____ 4 ommeee T o= g L 73

El gasto lateral ( gl ) disponible del submodelo de flujo
superficial , se considera constante a todo lo largo de la cuneta,

para un cierto intervalo de tiempo.

Ldego entonces (qL) en la ec (56) es una funcifn de t ma

m

no de . El ancho de la superficie del agua es (T).

Para una cuenca. urbana las longitudes de las cunetas son
relativamente pequefias, asi como la aportacich del flujo superfi-

cial, luego emntonces para intervalos peguefos, el tirante casi no

v
3

-
varfa en comparacidn con otros terminos de 1a ec (56) par lo qgue

omitiendo el tdrmino (dy/dt)T, e integrando esta gcuacifn tenemos:

D=ql +0 ' (57)




donde

L. longitud de la cuneta

0] gasto entrando a una cuneta, proveniente de las cunetas
G aguas arriba a é&sta. mads si no existe cuneta alguna
aguas arriba Q°= O

Una vezr que e obtiene el gasto gque entra a una alcantarilla
(hidrograma de entrada), de la ec (57), €ste serd transitado a
traves de la misma, hasta la prdiima aguas abajo, donde un nuevo
hidrograma de entradas serd sumado al transitado y asi sucesiva-

mente.

SUBMODEL.O DE TRANSITO POR ALCANTARILLAS

El mdtodo del almacenmamiento durante el transito puede
aplicarse satisfactoriamente, si existen (y estdn disponibles)
relaciones gasto~almacenamiento. Esto hace necesario el caleulo

de curvas de remanso instantdneas.

Comm solo se necesita el valor del cambio en el almacenamien-—
to parn resolver la ecuacifn de almacenamiento, se considera con-—
veniente asumir una condicidn de flujo uniforme para cada gasto y

para calcular el volumrn ocupado por el flujo en el conducto.

En un alcantarilla lateral generalmente existen muchos puntog

de entrada (admisiones, depositos colectores o ambos).
L}

Las unicnes con la alcantarillas laterales son consideradas

como  puntos de entrada a un alcantarilla principal. Fara cada
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punto de entrada, exicste un hidrograma de entrada ( calculado del

submodelp de Fluin por cunetas).

La computadora automaticamente transforma estas curvas suaves

el hiarograms  de entrada, en histogramas con gasto constante,

para cada incremento de tiempo de | minuto.

La ecuacidn de Manning pueds ser usada para encontrar el
tirante vy velocidad del $1lujo dentro de la alcantarilla, asumien~
do una condicidn de fluio uniforme para cada gasto. Luego enton-
cee la velocidad con la gue cada volumen de agua, viaja aguas

abajo, puede ser calculado.

81 un hidrograma de entrada consiste de n incrementos de
tiempo At ,-con sus correspondientes gastos, @(On , entonces el
promedio de wvelocidad con el cual el volumen total de entrada
(representado por £l Area Bajo el hidrogramal, viaja aquas abaio
hasta la provima admisidn, se considera igual al promedio pesado

de todas las velocidades narciales con respecto a2 su  correspon—

diente volumen

V o= e e e e e et - (583

donde Vi1, V2, ... , Vn son velocidades con las que lps volumenes

@aipt, 02at,...,0n0t viajan aguas abajo.
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Al  encontrar la velocidad promedio del fluio y la longitud
del tramo entre dos admisiones, el tiempo reguerido para gue el
volumen de entrada viaje dicha longitud, puede también encontrar-—

8.

S ——
e
e

Entonces _cade—iiTdrograma de entrada es defasado en tiempo,

A

sin cambiar la forma. Esto se encontrd conveniente produciendo
solo un gasto maximo ligeramente mayor al ocurrido, un tiempo

- 4
despufs que otros métodos mds exactos.

Luego entonces para una alcantarilla lateral con pendiente y
seccidn  transversal uniformes, la computadora defasa el primer
hidrograma de entrada el tiempo requerido para alcanzar la segun=-
da admisidn, entances esta agrega el nuevo hidrograma de entradas
vy Bl defasado, v defasa la suma de ambos, hasta la proxima entra-
da vy as{ sucesivamente , hasta alcanzar un punto critico. Se
consideran puntos criticos, por ejemplo, un cambio en la pendien-—

te o en la forma de la seccifn transversal,

Después de un punto critico el procedimiento se repite desde
el comienzo, considerando como primer hidrograma de entrada, al

calculado hasta este punto.

Esto continda hasta la unidn de la respectiva alcantarilla

lateral con la principal.

El transito a través de las alcantarillas laterales se hace,
primero para encontrar los hidrogramas gue entran a la alcantari-

lla prinpcipal en las juntas.

- 116 -



Estos hidrogramas son  usados come hidrogramas de entrada
para la alcantarilla principal v el mismo método se sigue para
encontrar los hidreogramas en puntos pre—seleccionados en la

alcantarilla principal.
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2.5 SELLECCTION DEL METODD AFROFIADO

En principio lo mds conveniente es seleccionar un método de
simulacidn continua , por ser estos los que realmente reproducen

el comportamiento de largo periodo y trabajan con la frecuencia

. . . s . L
de 1os escurrimientos. Sin  emhavnn 1o colosmcsids Limad a=taeg
influenciada por los siguientes aspectos adicionales:

N . . B . ”
1. Disponibilidad de datos. FPor 1lo general, mientras mas

elaborado sea el método, mayores son los requerimientos de datos,
1o cual, en zonas de escasa informacidn, favorece a los métodas
tradicionales , y en segundo lugar, a 10s de un solo evento. 8in
embargo por dispenibilidad de datos debe entenderse, no solo a
lJo= publicados, sino también a 1los que rapidamente se pueden

obtener.

- . -
2. Tamano y tipe del 4drea a estudiar. Los metodos
convencionales, en particular el racional, no dan resultados
aceptablez en d&reas no urbanizadas y de mediano y gran tamafo.
Asimismo, muchos de los modelos existentes no son aplicables a
N : . . s , -
zonas  rurales, aunque ninguno tiene limitaciodn de la extension

del 4drea.

T. Costo. La aplicacidh de un modelo de simulacidh es
aparentemente mds costosa que uno convencional, pero en definiti-—
va este puede ocasionar costeos adicionales (por ejemplo la

farmula racional, da por lo general, gastos mayores lo cual se
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traduce en mavores dimensiones de los conductos). Debe receordarse
que una ver desarrolladoe un medelo, particularmente de simulacidn
contfnua para una ciudad. este puede aplicarse repetidamente a
muy bajo costo, Alounaos  de los modelos dan dimensiones de los

colectores, disminuvendo de esta manera costos.
—Golectores, dis ;

e
WUn punto importants es recordar gue, No necesariamente. el

- . . - .
metodo mse  complejo g el mas  conveniente, v tambief aue la
laboriosidad de algunes métodos convencionales, puede reducirse

significativamente con el uso de camputadoras.
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3 EJEMFLOS DE AFLICACION

EJEMFLO  Z.1  METORO RACTIOMAL

ttilizando la formula racional, calcular el gasto total a Ia

SHITUE Ui aravtente—sistena urhann da alcantarillado (fia 26 a).
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Solucidn

Comsidere que C = 0.3 para dreas residenciales v C = 0.6 para

dreas no residenciales

Se concidera gue el tiempo de concentracidn maximo es de 20

min v se utilizara una tormenta con periodo de retorno de 5 afos

(fig 226 b).

.
Solucion

tramo 1-& a 1-9

lonaitud del tramo = 122 m
2
area = 0,0107 km
2
area acumul ada = 0.0107 km

tiempo de concentracich = 24 min

tiempo de viaje = 1.4 min

J
<

Con el valor de C = 0,3 v un tiempo de concentracidn de
min de la fig 26 b tenemns que
I = 9.4 cm'h
Por lo que el gasto unitarioc serd igual a

A s
-

g =2.78 C I o = 2.78 (0.3 (9.4 7.84 m /seg/km

fFfor tanto el gaste total vale

0 = 47.84) (G,0107) = C.084 m rseq




Repitiendo el proceso anterior para cada una de las &reas. en

la
asiguiente tabla se muestran los resultados para cada tramos
v
2 Oy Frew irea Tiempo tiempo coef.inten- Q
r del parcial acum. de de de sidad 3
a de a tramo 2 2 concen— viaje esc. de m/seg
m m lsm km tracion prom.lluvia
Q mm/h
-2 -2
1 1-6 1-5 122 1,07:x10 1,07%10 20,0 1.4 0.3 9.5 G.0B4
-2 -
) - -
1¢-5 1-4 122 1.46x10 2,33x10 21.4 1.2 .3 9.0 0,192
Feto -2 -2
1 1-4 (-3 122 1.57%x10 4.10x10 22.6 1.2 .42 8,95 0. 413
-2 =2
3 3-2 Il 122 2,25x10 . 25%10 20.0 1.1 .3 2.5 0.177
-2 -2
3 T-1 1-3 122 2.60:10 4,.85x10 21.1 1.1 0.3 2.0 Q. 369
-2 -2
1 1-3 1-2 122 1.59%10 10.53%10 23.8 1.1 0.39 8.5 €. 982
-2 -2
2 2-1 1-2 122 1.,02:¢10 1.02%10 20,0 1.4 0.3 9.5 0. 080
-2 -2
1 1-2 1-1 122 1.56%10 13.11ix10 24.9 1.1 0.41 8.0 1.214
-2 -2
1 1-1 salida 38 2.20410 15.32010 26.0 - 0.44 2.78 1.523
1
I = I
I a = 1.323 m /seq 1
I salida I
1 I




EJEMFLO 3Z.2 METODO DEL  8C%

Calcule el gasto de pico, asignado a un periodo de retorno de

15 afos, para una cuenca natural aue tiene las siguientes

-
caracterfsticas : el 4drea de la cuenca es de 20 km, el 20 %
0N pantirmiwswes—santocnen. w1 40 % son cultivos en surco recto

v &l 40 % restante son oraderas con rotacion {(surco rectors; el
suelo esta formado por arenas muy finas, limos v bastante arcillag
la pendiente del terreno es de 0,003, De estudins realizados en
la cuenca se considera que en los escurrimientos reaistrados se
tuve una lluvia antecedente promedio de 1 cm. Por medio del
ajuste que se hizo de los datos a un pluviometro localizado en la
cuenca se encontrd gue la curva altwa de iluvia-periodo de
O, 48
retorno esta dada por P = %54 ( Tr ) , donde P esta en om vy
Tr en afos. El tiempeo de concentracidn es de 3 horas. &i la

cuenca se urbaniza en wun 40 % :ACudl es el nasto de pito para el

mismo periodo de retorno 7

Solucidn

a) Para una cuenca natural se tiene que

- De acuerdo con la informacidn y con ayuda de la tabla 2 se
tiene que el suelo es de tipo C. Con ayuda de la tabla T v come

la pendiente del terreno es de 0.3 % se tiene que para los

pastizales N =70, para log cultivos N = 85 v para praderag
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N =8l . Como ce tienen varios usos de suelo se tiene gue

calcular un ndmero de escurrimineto pesado, que es iqual a
N=0.2 (70) + 0.4 ¢85 ) + 0.4 ( 81 ) = 80.4

Como la lluvia antecedente es de 1 cm , de acuerdo con la tabla 4

se tiene correccidh del tipo A. Para N = B0.4 Yy una correceidn

Y - -———"’"’_——« : Y
tipo A, de acuerdo con la tabla S——wi Factor de ajuste es igual
Pttt et

e e

a 0.8 , por tanto el numero de escurrimiento corregido es igual a

N’ BOLA (0,8 ) = 64.7

~ La lluvia de diseno para un periodo de retorno de 19 afios es
0,48

iqual a P = %4 ( 15 = 198 mm = 19.8 am

Con N'= 64,3 y P =19.8 cm , de la fig ! se obtiene gue la

lluvia efectiva es igual a Pe = 9.3 cm

-~ Con el tiempo de concentracidn de 3 horas, de la fig 2 se
b -2

o

obtiene que g = U.b5 m ssea/km /cm

- For tanto el gasto de pico es igual a

-
N

@ = Q.6 (20) 9.3 = 111.6 m /=seg

b) Fara la cuenca con un cierto grado de urbanizacidn se tiene que

- El porcentaje de frea impermeable es del 40 %

- 1 namera de escurrimiento sin considerar el efecto de la



urbanizacidn es igual a 64.3

- Con el porcentaje del 40 % y N = 64.2 , de la fig 3 se

obtiene que el N corregido por urbanizacidh es igual a 78

~ Con N igual a 78 y P de 19.8 cm , de la fig | se obtiene que

la lluvia efectiva es igual a Pe = 13.2 ecm

- Se tiene que para el tiempo de concentracidén de 3 horas y con
3 2

Ia t1g £, el gasto es 1gual a q = 0.6 m /seq/km /cm
~ Por tanto el gasto de pico es igual a

: 3
Q@ = 0.6 (20) 13.2 = 158.4 m /seg

Como se observa, al empezar a urbapizar una cuenca, el
escurrimiento es mayor que el que se tiene para condiciones
naturales. Por otra parte al corregir el ndmeroc de escurrimiento,
implicitamente se considera que el tiempo de concentracidn es
menor para la cuenca urbanizada. 8in embargo en ambos casos
recudrdese que el qgasto mdximo es para una duracidn de 24 horas y

periodo de retornp de 1S afos.



EJEMPLO 3.3 METODO GRAFICO ALEMAN

Calcular para la cuenca mostrada en la fig 27 el hidrograma
de escurrimiento en el sistema de colectores, para una tormenta

con un periodo de retorno de T afos. Los datos de que se dispone

sont

Longitud v 4frea de influencia de cada tramo de tuberia ( ver
tebla 7 ), curva altura de precipitacidh-duracich-periodo de
retorno {(ver fig 28) vy en 1a tabla 8 se indica la elevacidn
de los puntos indicados en la fig 27 ;1 ademds la cuenca astd

ubicada en una zona residencial.

TABLA 7 DATOS DE LA CUENCA

Tramn Area, en Longitud, Tramo Area,qen Longitud,
-

kmL en km km‘ en  km
A-1 0. 056 0.225 SR 0.074 0.370
1-2 0,048 0.270 &-C 0,092 0.420
2-3 0,039 0.280 4-7 0.091 G300
3-B 0.134 0.610 7-8 0. 062 0300
1-4 0. 042 0.275 8-9 0.078 0. 240
4-5 0,067 0. 300 9-D G109 0. 500
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“TARLA 8. ELEVACION DE LAS TUBERIAS

Punto Elevacién Punto Elevacién

1 2003.0 6 2012.0

2 2004.5 c 2014.5

3 2009.0 7 2009.5

’ B 2013.2 8 2011.5
‘ 2004.5 9 2013.0

0 2016.0

]
'l
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! ‘,__ P R R A T areo de lo
- . A 4
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FIGBURA 27. PLANO DE LA CUENCA
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FIGURA 28, CEURVAS INTENSIDAD DE LA LLUVIA—PERIODD DE RETDRNO-DURACIGN

Solucidn

1. Cflculo gep

tiempo de concentracidn para la cuenca
El tiempo de concentracidgh de la cuenca =a calculs con la
siguiente ecuacidh
0. 385
3
0.87 L
t Eal (el
[ H
la

longitud (. Que recorre ypa gota de

294a que cae entre e]
punto s

alejado Y la.salida de la cuenca es de 1.84 km Yy el
desnivel H entre los dog pPuntos anteriores eg de 14 m,

Por tanto
el tiempo de Concentracidh de la cuen

Ca es




t S = D.6% h = 41 min

2. Cileulo de la intensidad de 1luvia

Como se desconoce cual es la duracidn promedio de la lluvia

. . . . ' : L

en la cuenca, se iguala dicha duracidn al tiempo de concentracidn
de la cuenca; conacido el valor de la duracidn y con la fig 28

se obtiene la intensidad de 1lluvia i, que es iguxl a 5% mm/hr.
3. Cdlculo del coeficiente de escurrimiento

El coeficiente de escurrimiento se obtiene con la ayuda de
la tabla 1 ; que para una zona residencial (casas habitacidn)

el coeficiente es igual a 0.6,
4. Cdlculo del gasto maximo para cada una de las subcuencas

El cdlculo se hace aplicando la ec 1 y en ella los valores
de © e 1 son constantes., por 1o que sustituvendo los valores

calculados anteriormente la ecuacidn se expresa como
G =9.174 A

Con dsta Wltima expresidh se calcula el gasto para cada
subcuenca, substituyendo en ella el valor correspondiente del

drea. En la tabla 9 se indican los resultados obtenidos.

5. C&lculo del tiempo de concentracioh para cada subcuenca



Con los datos de los colectores se calcula su tiempo de
concentracion para cada uno de ellos, la ecuacioh que se utilizd
para ello es la misma que la del inciso 1. En 1a tabla 9 se
muestran 1ps valores obtenidos.

—————
—
TARLA 9, TIEMFPO DE CONCENTRACION Y GASTO DE CAUA SUBCUENSS———

Tramo Aré:“,‘ en Longi::d,en De::if:eh £, en min Q, en m*/seq
A1 0.056 0.225 1.0 10 0.5
1-2 0.048 0.270 1.5 1 0.5
2-3 0.039 0.280 4.5 7 0.4
3-8 0.138 0.610 4.2 19 1.2
1-4 0.042 0.275 1.5 1 0.4
a-5 0.067 0.300 5.0 8 0.6
5-6 0.074 0.370 3.5 1 0.7
6-C 0.092 0.420 2.5 15 0.8
a-7 0.091 0.300 5.0 8 0.8
7-8 0.062 0.300 2.0 1 0.6
8-9 0,078 0.240 1.5 9 0.7

8-D 0.109 0.500 3.0 17 1.0



b. Ca/lculca del hidrograma

Con  los dato.e del gasto y tiempo de concentraciocn se

construyen los hidrogramas, para las condiciones mostradas en la
e s
. - — . N M
fig 27 v mpostocissgeTie 656 suman  todos. En la tabla 0O se
g el ¥

muestran los resultados obtenidos vy en la fig 29 el hidrograma

resultante.

10
8
- g 9D
4 -
Rd
oy ~ 09
€ TVee
¢ °r ———
o 7-8
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j T \ Hidrogroma
I I e \/-resultante
B \
S I \
; -2 \
° A N N
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t,en min

FIGURA 29. HIDROGRAMA OBTENIDO CON EL METODO GRAFICO ALEMAMN
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EJEMPLO 3=.4 METODO DE CLARK-MILLER

Se desea determinar el hidrograma unitario, para una
duracidn en exceso de 2 h y Para una cuenca con &rea de 170 km,

que por su forma vy topograffa tiene una L de 15 km, una Lc de

i -lim oy wna nendiente S= 0.20/1000, Por otra parte, exiten tres

B TV U,

cuencas similares cuyas caracteristicas corresponden a los
valores de la tabla 11 , y los hidrogramas de dichas cuencas
para t idgual a 2 b , estan indicados en la tabla 12.

h

TABLA 11. CARACTERISTICAS DE LA CUENCA

A L Le '1',,
CUENCA {am?) (xm) {em) S (n)
' 200 30 ro 0.10 2.00
2 1es 22 " o.10 178
3 190 s 7 0.20 1.00

TABLA 12. HIDROGRAMAS UNITARIOS DE 2 H

1 GASTOS EN mYssg /mm t GASTOS EN m¥ seg/mmn
th) "CUENCA NO (n ) CUENCA N
1 2 3 1 2 3
o o o [+] ] 3.3 1.6 2.3
1 . L 3. 3.4 ] 2.6 1.0 1.8
z (K} 148 | 180 10 Ty s . Vo-
.3 142 8,7 ‘ 59 n 1.8 [} ; 0:8
4 8,1 62 6,e 12 0.9 —_— ‘l (]
8 L1 ] 4,6 8,1 13 0.8 — —
L} “"7 3,3 5.9 X} 0.2 re— —
71 30 2,¥ 3.0 18 0 — —
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Solucidn

En base a las caracterIsticas f{sicas de las tres cuencas
similares, se dibujo la +fig 30 a, donde la recta representativa

tec 10) esta dado por

donde L y Lc estan en km, y T en h. Tomando t igual a 2 h
[} h
Yy los T de la tabla 11, se dibujaron los tres hidrogramas
o}
adicionales (fig 30 b)), donde V es 1 mm multiplicado por cada

s
area.

El hidrograma unitario adimensional promedio , se trazo
visualmente , conservando la forma y estableciendo la magnitud y
ubicacion del gasto pico del promedio de los correspondientes a
las tres cuencas. Esta ubicacidn del gasto picp resulta ser igual

a %

100 ¢

TRUT + 0.5t
P h
— Te00 = 0.74

- 13§ -




El valor de f para la cuenca @n estudio eg de 2 h y @)
h
de YV serg”

1) b 3
V = 4,001 170 w16 = 0.17 % 10 m

asimigmo T resulta en 1,25 h, de acuerdo a 14 fig 3¢ s para

p
las taracteristicas de

1a nuoua L INT- TP

e

L Le (151 (11

E TTTRImITe- = 3po
Ys G200

Con estos valores, resulta (ver fiqg

O by, que el hidrograma
uhitario tiene un 9asto pico de 13.5% /seqg, a las 2,05 h.
El resto de las abscisag Y ordenadas dej hidrograma unitario de
2 h para la cuenca en estudio, sa obtiene en forma similar a log

valores anteriores {ver tabla 130,

TABLA 13, HIDROGRAMA UNITARIN FINAL.

H.U. t H.U.
(h} 1 Q{m¥aeg)] (a 1 1 QimYreq)
° ° ? 2,8
1 30 8 7R
] v, 4 9 1.3
3 10,2 to a9
-4\ (181 [N o.8
_:“ ) 4 12 0.3
. LR} s o

(*) YALORES AJuSTADOS & VALORES ENTEROS
QEL THENPO £ L3N




EJEMPLO .5 METODO DE DALRYMPLE

Determinar el gasto mdximo para S0 afios vy su corraspondiente
hidrograma, para la cuenca del eiemplo 3.4. Para las tres cuencas
similares de dicho ejemplo se tienen registros de gastos ma’ximos,
que cubren un periodo comin de 20 afos. Estos pastos ordenados de

mayor .a menor con los mostrados en la tabla 143,

TABLA 14. CRECIENTES ANUALES MAXIMAS

oROEN Qm en % ueg ORDEN i’.‘.‘ en a%ssq

(m) CUCNCA3 N® (m) CUERCAT N°
] 2 3 1 2 3

1 200 390 750 1" 380" 00 410

B 760 5 980 730 12 514 s1a | 438
3 780 850 (11 13 ATO0 370 430
4 140 (L1 a0 14 a8 580 400
[} r20 [11] a0 13 430 348 160
< st o 448 549 14 4Q0 90 3ISG
? e40 440 830 17 3Ian 70 340
] eos 430 330 te 3130 198 120
L] 870 398 310 19 210 320 230
] (14 30 410 20 220 180 200
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.
Solucion

El perindo de retorno para cada cuenca se calculo mediante

la siguiente scuacion

n o+ 1
T = mem—— (59}
. " //_//
P
MWW
donde
T periode de retorno
R
Il mimero de affins de registro
m rango del evento, al ser 1los valores ordenados en

orden decreciente.

siende n igual a 20 ahos. Los resultados se indican en la fig 3la,
donde se han ajustado las curvas visualmente. Siguiendo el proce—~
dimiento indicado en el inciso c. De dicha figura se obtienen los

<

loz valores de () siendo estos de S8O0 @ /seg para la cuenca i, de

3 3
4180 m Seeg para la 2 vy de S05 m /seg para la I

Cada wvalor de @m de la tabla 14, so dividid por el
raespectivo 5 Yy la relaciones para igual orden se promediaron.
Estos promedios de am/8 se dibujan en la fig 31 b, contra
el T correspondiente a cada valor del orden ver ec 59.
Finalmente en 1la +fig 31 c se representa 1a relacidh entre el
&rea drenada contra el valor de @. Fara determinar la curva se
han agregado tres puntos (4, 5y &), correspondientes a otras

cuencas cuyos caleulos no se indican en este sjiemplo.
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Para el &rea de la cuenca en estudio ( 170 km ), se obtiene
-r
A

de la fig F1 ¢, un valor de o igual a 460 m /seq. Asimismo,

para T igual a S0 afios 1la fig *1 b indica un valor de om/8
R 3
de 1.60 , aue relacionado con el anterior da un & de 740 m /seq,
=1e

@s decir es igual a 460 por 1l.6.

El andlisis de laz lluvias de la reqidn permite adoptar el
hidrograma unitario de 2 horas, obtenido en el ejemplo 3.4. 5i
fuese otra la duracidn, se camnbiaria el hidrograma anterior en
base a la curva 8., El hidrograma referido tiene un pico de 135.5
mslseg/mm, luego entonces la l8mina media de lluvia efectiva es
48 mm aproximadamente. En consecuencia multiplicando las ordenadas

del hidrograma por 48 mm resulta el hidrograma de escurrimiento

total (ver tabla 195).

TAELA 15. HIDROGRAMA FARA T = 50 ANOS
t Qso t Qso
th ) (m¥eeg) (%) ( m3/2eg)
-] o T 129
144 a2
2 tén t ] .2
3 4%y 19 LY ]
4 oz 11 i
9 210 t2 I e . []
L] 138 s 0
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EJEMPLO 3.6 WMETODO DE C.0. CLARK

r 2

FPara una cueca de 583 #m  se quiere calcular el hidrograma

total producido por wuna lluvia efectiva distribuida de la
I
siguiente manera: 10 mm en la primera hnra.ﬂgﬂ~$a~@ﬁ”T§’§Eﬁﬁgaa Yy
Mera hora.

10 mm_en La—%frfﬁ?if’ﬁﬂ~ﬂ‘~—#v~’

] 1o mmen

Solucidn

t-a construccidn del diagrama semejante al de la fig 10 ¢

se muestra en la tabla 146. Los valores par ejemplo de @ en
3 10

m /seg, debides a la primera 1lluvia, se calcularon mediante la

siguiente formula

&
A (448) % 10 mm x 10

10 1000 t
i

el
donde A es el drea total de cuenca (650) expresada en km vy t &l

i
intervalo de tiempo, en este caso 3400 seg.

Fara el calculo de @ , s0lo se reemplazaria a la 1luvia de

20
10 mm por la de 20 mnm. Ndtese ademds en al tabla, que la suma se
ha efectuado desplazande los hidrogramas parciales el intervalo

entre isdcronas, que es de 1 h.

Finalmente, la modificacidn por almacenamiento se muestra en

la tabla 17, cuyos valores de @ son el hidrograma total, que




-

tiene un gasto mdximo de 923 m /seq.

TABLA (6. HIDROGRAMA TOTAL DE ENTRADA
3
t m>/ seg Q roraL
th? Qo Q20 Qo (m¥ 3eg)
[+] [+] Q [+ Q
1 362 ) ) 36z
2 533 724 [+ 1337
3 2T2 1268 162 1900
4 382 44 633 1539
3 181 124 272 1177
8 (M 382 362 T24
7 —— [+] 181 181
N _ —_— 0 0
TABLA 17. HIDROGRAMA TOTAL RESULTANTE
t m®/ segq Qse
(n Qr 0,11 Qp2 | 0,110y | 0,78 04y | (mV/seg)
o o 0 ° 0 °
1 362 40 Q o 40
2 1387 149 40 31 220
3 1900 209 149 172 330
4 1539 169 209 413 721
3 M"nrz 7-7.2_9 169 ar7 918
] T24 ‘—-.;O 129 T14 - 923
7 101 20 a0 T 20 8420
) 0 0 20 6 40 660
9 a— —_— [s] 518 515
10 -— —_— —_— 402 402
" — _ —_ 313 313
12 —_— _— — 244 244
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EJEMFLO T.7 CALCULO DEL HIDROGRAMA UNITARIO TRIANGULAR

Obtener el hidrograma unitario triangular para una cuenca

2

que tiene un drea de BO km y el tiempo de concentracidn

4 h.

Solucidn

1. Se calcula la duracidn efectiva.de la lluvia

t =2yt = 2VYa = an

h [=
2. Se calcula el tiempo de pico

T =0.3t + 0.6t
[u] h [

-
i

=11,5 (4) + 0.6 (4) = 4,4 h

F. Ge calcula el gaste de pico

. A
q = (¢,208 ~——
P T
p
=0 3
q = 0,208 =-—=- = 3.8 m /gseg
P 4.4

- 142 -
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4, Sa calcula el tiempo de retraso

t = 0,4 b = 0.6 (4) = 2.4 n
R [

5. Se talcula. el tiempo de receso. +

h

t =1.67 T = 1.67 (4,4 =7.%7 h

6. El hidrograma tnitarip triangular Se muestra en 14 fig 32

g
o
w
3
M 4
v
2
& 2-
(L]
o Illlll;_
02468l0!2

Tiempo,en h

FIGURA 32, NI DROGRAMA TRI ANGULAR
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EJEMPLO .8 METODO DEL HIDROGRAMA UNITARIO ADIMENSIONAL

Caleular 21 hidrograma unitario adimensional para una cuenca
2

-

de 209 km , la duracidn efectiva es de 4 h, y el tiempo de

— T
retraso de 7.5 h, —"__*—*————-—“-_~_«-‘__“_‘~__~_ﬁm___~

Splucidn

1. Se calcula el tiempo de pico

T = 0.5t +t =09 4 + 7.9 =99h
p h R

2. Se ecalcula 21 gasto de pico

A 200 3
QG = mmemmeeme 2 —eeeee—ee—— = 4.3 M /s0Q
u 4.878 T 1.87€ (7.5

J. Con la fig 12 se define la forma del hidrograma mediante los

sigulentes pasoss

t
a, para ~---— = 5 , g dafine 2l tiempo base del hidrograma
T
p
t =95 7T =% (9.9 = 47.5 h
b P
t a
b, para -—-- = 0,5 y -——= = 0,43
T? a,



t = 4.75 h qQ= 1.9 m /seq

t q
c., para -——=- =1 Yy m——— =]
T q
o w
t = 9.5 h g =4.3 m /seq
t q
d. para ——-= =2 Y ———— = 0,32
T q
p u
3
t = 19.0h q=1.4 m /seq
t q
@. para -——-- =3 Yy ——— = 0,075
T q
R u
t = 28.5 h g = v.32 m /seq

f. los valores obtenidos en los pasos a) a el se

para obtener el hidrograma unitario de la fig 33.

- 145 -
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Tiempo,en h

FIGURA 33, HIDROGRAMA UNITARIO AL TMENS TONAL
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EJEMFLO 3.7 HIDROGRAMA UNITARIO INSTANTANED

Calcular el hidrograma unitario instantdnen para

siguientes datos.

los

1 1

1 HIETOGRAMA 1 HIDROGRAMA

1 | S

1 tiempo, i Altura de 1 tiempo, 1 Hidrograma de
I en I precipitacidn I en I escurrimiento
1 horas 1 efectiva F, en mm 1 horas 1 3
I 1 I I directo @ m /seg
) 1_ I 1__ _1

1 1 I 1

1 -2 1 1 I ] 1 Q

1 1 1 1

1 2-4 1 3 1 2 1 3

1 1 1 1

1 4 -6 1 2 1 4 1 12

1 1 1 1

1 1 1 -} 1 23

1 i 1 1

1 1 1 a8 1 20

1 i 1 1

1 1 1 10 1 10

1 1 1 1

1 1 1 12 1 2

1 1 1 1

1 1 1 14 1 4]

1 1. 1 1

Ped et el e e bl B et B g b bt et et B ey B et P g R



Solucidnt

Como NP

-

hidrograma unitario es

obtiene que

4

u
1

#

u
1 pp

u g
i pp

]
PP

1

PP

(0)

(1)

(2)
PP

For 1o que el sistema

- 148 -

de ecuaciones lineal es queda expresado como

——

y N& = & el valor del ndmero de ordenadas del
NY = 4 , Desarrollando las ecs 30 , se
O) + U g (=1y + U0 # (-2 +U F (B =g (O
PP 2 pp 3 pp 4 pp pQ
U g (1 +U g G FUTE e -2 = g (1
1 pp 2 pp 3 pp 4 pp [
(2 +u g (D +Uu F W0 +Uu g -1)=g (D
2 pp 3 pp 4 pp pa
(S + U g (2 +U0 g (1) U fF (0)Y =g (D)
2 pp 3 pp 4 pp pQ
=P P 4+ P P 4+ P P = {{{) + 3D + 242) = 14
11 202 3 3
=@ (-1) =P P +P F = 1(3 + 3(2) =9
pp 1 2 2 3
=@ (-2 =p F = 1(D) =2
PP 1t s
=g -3 =0
pp
=P @ +F @ +P B = 1(3) + 3(12) + 2(2% = 89
1t 2 2 3 3
=P @ +F 0 +P 8 = 1(12) + 325 + 2(20) = 127
1 2 2 3 34
=P Q@ +P @ +F O = 1(25) + 3(20) + 2{10) = 105
1 3 2 4 3 s
=P O +P @ +P Q@ = 1(20) + 3(1M + 2(2 ) = 54
1 4 2 5 3 6



L z 3 4
2O+ QU 418U +9U = 105
1 2 > 4
ZU + S U+ 130 = 54
2 3 4

resolviendo el sistema se encuentra qgue las ordenadas del .

hidrograma unitario valen

kS

U= 2,335 n /seg/mm

-
U =59.67 n /seqg/mm

U =267 m /seg/mm

U = .37 m /seg/mm

Conocidas las ordenadas del hidrograma unitario v la lluvia

de disefio se obtiene el hidrograma de escurrimiento directo.
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EJEMFLO 10 METODO DEL ROAD RESEARCH LABORATORY {(RRL)

Utilizando el mdtodo del RRL diseRar una pequefa red de
alcantarillado pluvial en la zona urbana ejidal Iztapalapa (ZUEI),

ver fig 34.

lLa red consiste en una serie de colectores cabecera
paralelos gue aportan a una red principal en la que se va
incorporando el flujo hasta descargar en la confluencia de los
tramos (8) y (rj. Las longitudes vy dreas de aportacidn de cada
tramo se indican en la tabla que aparece en dicha figura. La des-

cripciéh de la solucidn se hara en forma detallada.
1. CALCULOS FRELIMINARES

1.1 LLuvia de diseno

En su cdlcule se aplicd el criterio propuesto en la ref. 5
que sirve para cuencas ubicadas en el Distrito Federal y su des-

cripcidn detallada puede verse en dicha referencia.

Fara el disefio se considerd un periodo de retorno de dos

afps, por lo que, se 1legf a los siguientes resultados:

a) Fara las coordenadas del centro de la cuenca, entrando a

la fig 3% se obtiene



Tramo | Longitud, Area,
en m en Ha

a 171 0.740
b 92 0.378
c 171 1.129
d 93 0.460
e 171 1.148
£ 94 0.460
Z 17t 1156
h 94 0.460
i %2 S 1.148
i 92 0.443
k 171 1.140
1 92 0.443
m 171 1.146
n 93 0.456
0 171 1.149
P 94 0.464
q 171 0,889
r 57 0.697
8 156 0.552

FIGURA 4.
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P = 1 min
S afos, T0 min

b? Ajustando por periode de retorno, fig 36 , se obtiene
F = Rl o 0.74 = 22.9 min
2 anos, 30 min

c) El &rea impermeable de loz lotes comprende el 477% de)

drea total,por 1o que la lluvia efectiva. PE, resulta
ser igual a

FE = Z2.9 x

2 anos, T0 min

1.2 C&lculo de valores utiles para el tri&nsite de los

hidrogramas virtuales por los tramos de la red.

FPara facilitar el cflculo de las curvas capacidades—gasto,

neacesarias para transitar avenidas, se construyeron las tablaz 18
: . . -~ N N N

a 20, En la primera se indican las areas y radios hidraulicos pa-

ra diferentes relaciones de llenado, Y/D , en una tuber{a de did-

metro unitario. En l& tabla 19 se indican las &reas, en m , para
tuber{as de varios didmetros, Finalmente , en la tabla 20 se
muestra el cdlculo de la curva capacidades % contra gastos o]
para los tramos de cabecera, que tienen una longitud de 171 m vy
gue, por no tener aportaciones aguas arriba, se disefan ton un

didmetro de 30 cm vy pendiente mfnima (S) igual a 0.002.



g9° 18’ 99° 0 99° 05’ 99° 00’

I &
19°30' j G ] \ %\ 7’ < r/
. IR AN AW _
i 3
~ONVR L bols [ W T [T lesel | A
N \ ; z% LAGO
\_ & DE  }—
\ 5\ & ‘*A 295315 TEXCOCO
19025 16 P23 293 e i
“ 38 bol x \7{%(? ‘[\-
S N T & B v e B e e e R
~ iRV N AT
N NI 3 ‘}W 26.8 N
N\ X ™ RN AN
A i A N “ 30
\ @ - Py mm
19020 U \ \J ~ -~
/ U?\‘ \ S
36 \,%‘LERIFERICO \ v“d‘r
%
\\ .‘ \\ A ,L/32 mm
o1& \ i 1] h\ ®\ l'/
19° 15 \ 1 o LN L
\ \ N -~ =T
\ 28| 133 Yo
L N
,l \\ -\ . 34 mm
19210 I \‘
36 mm " 385 mm T
A Alomeda Central
E Cerro de la Estirelia
U Ciudad Universitaria
X Xochimilco

FIGURA 35. ISOYETAS PARA d= 30 min y T = 35 afos
R



1 II]THT] 1 Il\Hﬂ‘ i Kl}l“ll

e

1000

r, en aftos

100

N - — OO
Pum—o~Naln

D

o O ®

i

(o]
(o]
o
»

1.8

Factor de ajuste

FIGURA 36, FACTOR DE AJUSTE POR PERIODO DE RETORND

TAERLA 18. RADIOS HIDRAULICOS Y AREAS PARA TUROS DE UN

METRQ DE DIAMETRO

¥/D RH, en m A, en n?
0 0.000 0.000
1/6 0.102 0.086 :
2/6 0.136 0.229
3/6 0.250 0.393
4/6 0.291 0.556
5/6 0.304 0.699
I 0.250 0.785




TABLA 19. AREAS ABOCIADAS & LIFERENTES RELACIONES DE LLENADO Y
VARIDS DIAMETROS

Didmetros, en m

Y/D 0.30 0.38 0.45 | 0.60 | 0.76 0.91

0 0 0 o | o 1 o 1 —e—
| 146 L sroos—1 0,002 | o0.017 | 0:031 | 0.050 0.071

2/6 0.021 0.033 0.046 | 0.082 | 0.132 0.190

3/6 0.035 0.057 0.080 | 0.141 | 0.227 0.325

4/6 0.050 0.080 0.113 | 0.200 | o0.321 0.460

5/6 0.063 0.101 0,142 | 0.252 | 0.406 0.579

1 0.071 0.113 0.159 { 0.283 | 0.453 0.650

TABLA 20. RELACIDN ALMACEMAMIENTO-GASTO PARA TUBOS DE 3§71 M
' CON DIAMETRO DE 3¢ CM Y FENDIENTE ©.002

X/D A, en RH, en Vv, .en Q, en ¥, en
me m n/seq m3/seg m3
0 0 0 0 0 0
1/6 0.003 0.031 0.339 0.003 1.368
2/6 0.021 0.038 0.389 0.008 0.591
3/6 0.035 0.075 0.612 0.021 0.985
4/6 0.050 0.087 0.675 0.034 0.550
5/6 0.063 0.091 0.696 0.044 10,773
1 0.071 0.075 0.612 0.043 12.141




2. DISENO BE LOS TRAMOS

2.1 Disefo del tramo a
£l trame (a), como todos los de cabecera, se consideran con

7 . . s
area de aportacidn nula, por lo gque se diseRaron con el didmetro

A \ -y B . <. oo
minimo <30 cmr vy pendiente minima del terreno (Q.002).

2.2 Disefo del tramo (b)

Este trame drena un &rea de ¢0.74 Ha en un tiempo de 10 min
(tiempo de entrada). La curva duracidh-drea se muestra en la

fig I7.

Dividiendo el tiempo en cinco intervalos y considerando el

incremento de dFeas correspondientes, se obtiene:

d, en min Area acumulada, Incremento dq area,
en Ha en Ha
2 0.148 0.148 = A
4 0.296 0.148 = A,
6 0.494 0.148 = Ay
8 0.592 0.148 = A,
10 0.740 0.148 = Ag

P .~ . .
la precipitacion para el tiempo de concentracidn

correspondiente al tramo b (10 min), se obtiene como (fig 38)

P = 10,76 (0.&) = 4,47 min
1O min



El hietograma correspondiente se obtiene distribuyendo el

valor anterior para intervalos de 2 min, o @ea:

o= (0,09 = O,.58 min
i

Fos= P {0.20) = 1,29 min
2

FPo=F (0.50) = 3.24 min
s

= (Q.15) = O.97 min
4

Fo= P (0,087 = O.39 nin
1

TeraL = 6.4F min
Considerando las unidades, las ordenadas del hidrograma

virtual de entrada resultan:

01 = (Pl A1)/12 = 0,007 mo/seg
a2 = (F2 Al + Pl A2)/12 = 0.023 m&/seg
03 = (PZ Al + F2 A2 + Fl AT /12 = 0,063 mi/seg
P4 = = 0,075 mi/seg
Q5 = = 0,080 mo/seg

R6 = Q4 = Q. 079 m s/seq
07 = QA3 = O, 067 m /seg
Q8 = 02 = 0,023 m /seg

Q% = 81 = 0,007 m /seg

Cabe observar que con la fdrmula racional, tambigh el- gasto

< . - .
maximo seria igual

-

B =ci A= L[6.87/(1/623{0.74)/360

e

i

G080 m /seg



TRANSITU DEL HIDROGRAMA VIRTUAL DE ENTRADA

ELEV. @ ENTRN 2 ZALE
(m) m*/s) (m*/a)
1 018577473 1. 7S000E-03  5.5734SE-05
1.A72126592 2.SO0D0E-02 2. 19585E-04
1.161356154  5.25000E-03 4. 840675E-04
1.281120912  7.00000E-63 &, 45376E-04
1.45429758 0.011 1.36291E~63
1.791359420  6.015 2.10414E-93
5, 0103402 3.919 3.05424E-53
SvR4510011 0,023 4,22564E-03
s demseEle
2.6028 £:559469127  0.033 5. ?77751E-83 ‘
3.5373 2.37€146159 0.043 7.85B82E-63
4.652 3. 443689985  0.053 0.813771411
5,580 3.956185513 - 0.063 0.020434314
7o 4.437380138  0.056 0. 026695401
8. i 4.531409664  0.869 06.032461650
9,312 5.342973279 . 0.872 0.037431562
16,32£09 5.798961964  0.07S 0.041991115
11.25229993  5.350365447 0,07625 .047511720
12.04214746  5.3I0663347  0.0775 0.053315112
12.71652567  7.423499389  0.67575 0.058242341
13,26751023  T.043642553  0.03 0. 062442689
©.164869086  0.07875 0.065652418
6.331672724  0.8775 6.067919218
8.554511504  B.07625 0.069546904
2.I€5027572  8.075 0.070651490
14.5752268  £.716824538  0.072
14.56770460  £.725136399  B8.069 0,069
14.58770460  8.725136399  0.865 0.065
14.58770458  £.725138393 8,063 08.06%
2.725136399  0.053 0.053
2.70512639% 0,043 0.043
€I 7I5135%9% 0,938 1,033
5.TE5136393  ©.023 0,025
& 3.019 8.066544741
S05E 7. 0.015 B.056572116
1134740510 & 9,611 9.048135135
10, ZEGETE0Y 5 7.00000E-03 0. B41729215




Con 1la curva volumenes—gasto (tabla 20), se transitd el
hidrograma virtual de entrada mediante un programa para microcom-—
putadora. Los resultados que aparecen en el listado anteviemues-—

. 3
tran que 21! gasto md&imo se redujo de 0.080 a 0.071 m /seg.

€i se considera un coeficiente de friccidn, n= 0.013, para

la fdrmula de Manning, el didmetro v la pendieénte el tramo debas

cumplir con la relacidn

D 20,0417 [ ——=m- ] (60

.Con la pendiente del terreno (& = 0,002), el gasto de diseno
(@ = 0,071) puede drenarse con un diametro D = 0.36 m, por lo que,

para un diametro comercial, finalmente se obtiene

D = 0,38 m (15 pul) S = 0,002
b b

2.3 Diseno del tramo ¢

For ser tramp de cabecera carece de area de aportaciong

entonces

D = O.30m S = J,002



2.4 Disefo del tramo d

Recibe la aportacidn de 0.378 Ha mds 1.129 Ha que correg-
ponden & los tramos b v ¢, en un tiempo de 1¢ min, ademds de 0.74
Ha del tramo a, que comienza a ingresar con un retraso de 2.1 min.

La curva duracidn-4rea resulta, por tanto (fig 37):

A, en Ho

2.5 A

20 A

0-5 -4

Q.0

T
13 t,en min

FIGURA I7.
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(7 4, en Sren acumelada, Incremento de area,
=in ¢r Ha en Ha
2ol .58 0.38
4.84 (Y] 0.54
e 1.46 .54
9.¢ 2.01 0.55
12,10 2.247 0.237

. . s - : : Y
La precipitacion para el tiempo de concentracidh total es

igual a (ver fig I8)

- = 10.76 (0.66) = 7,13 min
12.1 min

Distribuyendo en intervalos de 2.42 min, se obtiene

Pl = (.64
P2 = 1,43

PZ

i
o
o
~

P4 = 1,07

PS = Q.43
As{, las ordenadaz= del hidrograma virtual de entrada resul tan

=

G1 = (P1 AL)/(6 u 2.42) = 0.243/14.52 = 0.017 n /seg
=

02 = (P2 AL + P1 A1/ (&6 4 2.42) = 0.889/14.32 = G.061 @ /seg

-

B3 = (PZ AL + ... + P1 A3 /(6 % 2.42) = 2,474/14.52 G. 170 m /seqg

L

i

Q4 = (P4 AL + ... + P1 A4)/(6 % 2.42) = 3,759/14,52 0.238 m /seq
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hod
-

Q3 = (PS5 AL + ... + Pl AS) /(6 w 2.42) J.6U7/14,02 = 0.248 m /seq

n

06 = (F3 A2 + ... + F2 AS) /{6 w 2.42) = 3.112/14.52 = 0.214 m /seq
3
Q7 = (PO AZ + ... + PT ASI /(6 3 2.42) = 1.667/14.52 = 0. 115 m /seqg
3
BB = (FS5 A4 + ... + P4 AS) /{6 % 2.42) = 0.490/14.52 = 0.034 m /seq
Q9 = F5 AS/(6 % 2.42) = 0.102/14,32 = 0,007 o /seg
[= PR TN _z:./l..-f-\_._‘_'ln racimnal _aes abtonde{as

k4

O=ci A= (7,17 mm/12.1) (2,247 ha) = 0,221 mdfseg
Fara consgtruir la curva volumenes-gasto, se consideré'que el
volumen se almacena en los tramos a, b y'c ,» paro que el gasto de
ingreso al tramo d es el descargade solo en los tramos b y ¢, con

gsta base ze construyd la siguiente tabla:

Y/D Volumen de Gasto de
a+b+ec, en m? b+c, en m3/seq
0 -0 0
1/6 3.840 0.008
2/6 10.218 0.074
3/6 17.214 0.062
4/6 24,460 0.098
5/6 30.840 0.127
1 34.676 0.125

E£]1 tr&nsito del hidrograma virtual de entrada por los tramos
a, byc, permitid que el gasto maximn se redujera de 0.248 a

0.216 m /seg, por lo que, =81 se adopta la penuiehte del terreno

(8 = 0, 002), de acuerdo con la ec &0 se obtiene
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D 2 ¢.58 m

For tanto, el disefo final resulta

D = 0J.60m 5 = Q.02
d d

2.5 Disefo del tramo e

Este tramo es de cabecera; por lo que

D = 0.30 m 5 = 0,002
=] e
A
d
400 -
300 |-
e« 200 |-
£ F
034
S 100 |- 0.60
° - 0.75
€ _F 00
s SO} 1.20
e - 133
oo | -
o)
10k
-3 A T T O I 1

i4 12 10 08 06 04 0.2
Factor de ojuste

FIGURA =8,



3.855%

A, en Ho

e i . Sy

359

E 128

FIGURA

0.74
T T T T T T L T T B T T T T
1,2 3 4 85 6 T 8 9 6 ¥ ,12 13,14
1.8 37 .6 3.7 (mm)
| ) t 1 |
274 5.48 822 1098 3.7

I9.
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2.6 Disefo del tramo ¥

Para construlr la curva tiempc~é?ea (fig Z9) se consideraron
las aportaciones de todos los tramos anteriores (desde el a)hasta

el ®); los valores numéricos correspondientes son:

d, en Area acumulada, Incremento de area,
min en Ha en Ha
-2.74 - 0.59 0.59
5.48 1.60 1.01 R
8.22 2.67 1.07
10.96 : - 3.59 0.92
"13.70 3.86 0.27
De la fig 38 , para una duracidh de 13.7 min, se aobtiene un

factor de reduccidh F = 0.69, por 1o que la lluvia efectiva
resultas

P = 10,76 (0.69) = 7.42 mm
13.7

El hietograma correspondiente es

Pl = Q.67 mm P2 = [.48 mm P2 = 3,710 mm

1.11 mm PS = 0.45 mm

i

pa

Corn 1o que el hidrograma virtual de entrada resultas

21 = ., 024 oz 0.27

€. 094 Q

i
i

@4 = 0,40 05 = .42 06 = 0040
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Q7 = Q.27 (8 = 0.094 a9 = 0,024

Al transitar el hidrograma virtual de entrada, el gasto

e <

= 2
m&ximo { ©.42 m /seqg ) se reduce a @ = 0.39 m /seqg, que puede

conducirse por un tubo de 74 cm de did&metro en una pendiente de

CG.002; esto es

o
]

.76 m & = 0.002
f i

2,7 Disefo de los siguiente tramos

Se aplicd’ el metodo del RRL para diseffar los tramos g hasta
r , con el procedimiento que se utilizd en los tramos a hasta +.

En la tabla 21 se resumen los resultados obtenidos.
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TABELA 21. RESULTADOS DE LA AFLICACION DEL METODOD RRL

Tramof{ P tc IA Q 43te6r1'.<:o ¢l:ezzl v e s
) (2) (3) (4) (5) (6) (7) 8) 9

a . 0.30 0.002
{9 6. G7 10 0,740 | 0.07116f 0.36 0.38 0.720 | 2.1 0.002
< 0.30 " 0.002
d 7.13 12.1 2.247 } 0.217 - 0.58 0.61 0.971 1.6 0.002
e 0.30 0.002
f 7.42 13.7 ] 3.855 § 0.3946 0.6873 | 0.76 1.1370] 1.4 0.002
4 0.30 0.002
h 8.015] 15,1} 5.471 | 0.5284 0.7345 ] 0.76 1,.2710] 1.3 0.0021
i 0.30 0.002
h] 8.431] 16.4 { 7.079 | 0.6593 0.7502 | 0.76 1.504 | 1.1 0.0035
k 0.30 0.002
1 8.715] 17.5] 8.662 | 0.7710 0.8189 | 0.91 1.570 | 1 0.008
m 0.30 0.002
n 8.931] 18.5 ]10.251 | 0.9226 0.875 0.91 1.570 | 1 ¢.003
o 0.30 0.002
p 9.2321 19.5 { 11.856 1.01066} 0.906 0.91 1.570 ] 1 0.003
q 0.30 0.002
r 9.425] 20.5 [13.209 | 1.05798] 0.8958 | 0.91 [ 1.690 | 0.6 0.0035

(1) Precipitacién efectiva, en mm (6) Didmetro comercial, en m

(2) Tiempo de concentracidn, en min (7) Velocidad a tubo lleno, en

(3) Area total de aportacidn, en Ha n/seq

(4) Gasto de disefio, en mi/s (8 :i::op? gs :l:{:slado en el

(5) Didmetro tedrico obtenido con la (9) Pendiente del tramo

ec 1, en m
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TABLA 22. GASTOS DE DISEND OBTENIDDS CON Léa FORMULA RACIONAL

tramo P te A Qrac QRRL
(1) (2) (3) (4} (5)
a Ty T | L
b 6.47 10.0 0.740 0.080 0.071
c .
d 7.13 12.1 2,247 0,22 0.22
e
£ 7.42 13.7 3.855 0.35 0.39
. .
h 8.02 15.1 5.471) 0.48 0.53
i .
3 8.43 16.4 7.079 0.61 0.66
. .
1 8.72 17.5 8.665 0.72 0.77
m
n 8.93 18.5 10,251, 0.83 0.92
o
P 9.23 19.5 11.856 0.94 1.01
q
r 9.43 20.5 13,209 1.01 1.06
{1} Precipitacidn efectiva, en mm
{2) Tiempo de concentracidn, en min
(3) Area total de aportacidn, en Ha
(4) Gasto de disefio para el mé&todo racional, obtenido con Q=ci A= é-%?ﬁ
c

(5) Gasto de disefio obtenido con el método del RRL
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CONCLUSIONES

Algunos de los métodos de relacidn lluvia-escurrimiento,

. - ~ . . :
deccritos en el cap. I, estdn suietos a las condiciones propias

para las cuales fueron deducidos, por ello no deben usarse en
forma indiscriminada hasta no tener un conocimiento adecuado de

e

la cuenca que se estd estudiando v con base en elleo poder

seleccionar el que se apeque mads al problema real, ver cap. 3..

El métode del hidrograma unitario instantdneo es el mds
util, pero, desafortunadamente para su uso se necesita calibrarlo

previamente.

Fara utilizar adecuadamente los diferentes modelos de
1luvia-escurrimiento dascritos ,serfé conveniente agrupar de
manera resumida los principales pardmetros que se requieren como
datos de entrada, por ejemplo, los coeficientes de escurrimiento,
la infiltracidh , el tiempe de pico y de concentracidh, etc. e
indicar las caracteri{sticas f{sicas de la cuenca donde fueron

deducidos o calibrados.

Foar otra parte si dichos criterios se quigieran emplear a
cuencas dentro del Valle de Mético, es recomendable disponer de
un  arupo de cuencas experimentales con diferentes grados de

. - . . . . ~
urbanizacidn ( desde nula urbanizacidn hasta 100 % de &reas

impermeables 1, un valor adecuado zer{a del orden de 15y en las
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cuales se conbtdra con mediciones simultdneas de 1luvia y
. N ~ .

escurrimiento , vy ademéds se conociera detalladamente el tipo de

superficie, aFeas verdes, caracteristicas del sistema de drenaje,

- o . ‘ : e
ete. ya que ello permite definir con mayor precisidn la relacién

lluvia-escurrimientn, Egtas cuencas experimentales deber {an
mantenerse en operacidn por lo menos 5 afos en forma contfnua ya
gue @llo presenta las ventajas de calibrar adecuadamente las
constantes aque intervienen en un determinado método y observar

s PR . 7
come  influyen lag modificaciones en la cuenca sobre la relacion

lluvia-escurrimiento.

Para la aplicacich adecuada de los criterios expuestos, se
necesita del conocimiento de las caracteristicas estadisticas de
las tormentas para definir la lluvia o gasto de disefo y del

escurrimiento.

El método RRL es una herramienta altamente utilizada para
entender el escurrimiento en cuencas urbanas; los dos Factore;
principales en su aplicacidn son la curva tiempo-&rea y la
relacidn gasto-almacenamiento. Ambos factores pueden calcul arse
satisfactoriamente con ayuda de las ecuaciones de Manning, Izzard
e Hicks. En el cdlculo se considera gue el escurrimiente en  una
cuenca urbana es sdlo producido por las  freas impermeables
directamente conectadas al sistema. Con respecto 3l ejemplo
desa_rrollado con €ste método en el cap I, en &l =e considerd una
cuenca pequena para poder permitir mostrar el desarrolle de los

pasos del método, aunque en la pr3ctica no es recomendable
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: . N d
utilizarlo en cuencas tan chicas, para la cuales el método

racional da resultados satisfactorios. Es de notarse tambidn,

7, N s
que el cdlculo conduic a didme_tros demasiado grandes, leo cual no

ez imputable al mé€todo
— T T
exposicidn, se ‘consideraron tiwmpes—de entrada de 10 min,

» __entra en
—_—

RRL en si, sino que, para facilitar !

i

lugar de los 15 & 20 que se considerarian en un disefo real.
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