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1. lNTRODUCCION 

Considerando la importancia que tienen las carreteras en el desarrollo 

económico y social de un país, es importante analizar algunos aspectos 

de su ploneaciOn y diseño, a fin de hacer estas v{as mis eficientes, ee

guras y a un costo que pueda ser justificado y acorde a la utilidad que 

representarán. 

Por este motivo se presenta un análisis del drenaje en carreteras que, 

basado en otros métodos, diferentes que los empíricos, permita diseñar 

en fama racional las estructuras para recoger, conducir y desalojar el 

agua superficial que se acumule sobre o cerca de los caainos, esto sin 

pretender dar reglas generales que puedan ser seguidas. y aplicadas indis

criminadamente tratando de reeaplazar el buen juicio y conociaiento que 

debe tener el ingeniero. 

El di•eño de las estructuras de drenaje en carreteraa est& determinado 

por varioa factores• entre los que se incluyen gastos úxi.os • coaporta

miento hidrlulico, trazo, la adecuada elección estructural, loa costos 

de con11trucciOn y mantenimiento• etc. 

Este trabajo contiene un anilieis en base a doa aspecto• de interés au.!!. 
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que no por esto los otros tienen menor importancia. 

En el cap 2, se presentan algunos métodos que permiten realizar el ani

lisie hidrológico de la zona por drenar a fin de determinar la magnitud 

de loe escurrimientos mbimos para periOdos de retorno seleccionados. 

En el cap J se exponen algunos criterios del diseño hidráulico que pre

tenden lograr determinar las dimensiones de las componentes para desalo

jar, esos volúmenes de agua estimadas de manera eficiente. 

En el cap 4 se presentan ejemplos de aplicación de lo presentado en los 

capa 2 y 3. 



2, ASPECTOS HIDROLOGICOS 

2.1 Analiaia hidrol6gico 

2.1.1 lntroducci6n 

La Hidrologta e.a la ciencia que trata de loa procesos que rigen el agota

miento y recuperaci6n de loa Tecursos del agua en iireas continentales de 

la tierra. Estos procesos se refieren a la ocurrencia y movimiento del 

agua sobre y debajo de la superficie terrestre. 

La Hidrología es de especial interls para loa ingenieros proyectistas de 

caminos, sobre todo aquella parte que trata de la frecuencia e intensidad 

de la precipitaci6n y la frecuencia con que ee presentan loe tnáxinoa es

currimientos que igualan o u:ceden ciertos valorea cd.ticos. TaabiEn ea 

importante conocer la distribuci6n de la pTecipitaci6n en la cuenca, con 

ayuda de un grupo de estaciones, ya que la lluvia influye en el crecimi"!!. 

to de paato1, arbustos y otru plantas Gtilee para el control de la ero

si6n, ya que si existe '8ta se pueden azolvar las estructuras de drenaje 

de un camino • 
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En este capitulo se describirán la precipitación y el escurrimiento para 

posteriormente presentar los diferentes métodos que existen para detenni

nar la avenida de diseño con la cual se va a dimensionar el drenaje de 

uns carretera. 

2. l. 2 Precipitaci6n 

La precipitación se presenta, por ejemplo, en forma de lluvia, nieve, 

granizo, etc, en nuestro medio sólo se toma en cuenta la primera de ellas. 

'l'res características de la precipitación son fundamentales para un análi

sis hidrológico y éstas son: 

1) Intensidad, Es la cantidad de agua que se precipita en un determina

do tiempo, generalmente, se expresa en mn/h. 

2) Duración. Es el intervalo de tiempo en que está presente la precipi

tación, se expresa en h, 

3) Frecuencia. Es el número probable de veces en que la precipitación 

se repite, se puede expresar como probabilidad o en años. No debe 

interpretarse lo anterior como periodicidad. 

La duración y la intensidad de la precipitación para cada zona de estudio 

son notablemente diferentes. De aquí que los datos de precipitación re-

gistradoa en diferentes lugares al de la zona en estudio, solamente ofre.! 

can una aproximación de la precipitación en la zona inmediata a donde se 

realizó la medición, Estas variaciones son todavía mayores a lo largo de 

un camino. 

Para fines de diseño loa datos obtenidos de la precipitación se pueden 

agrupar en curvas que representan las caracteriaticas del fenómeno para 

diferentes zonas. Estas curvas son la de intensidad-duración-pedodo de 

retorno (i-d-Tr) para cuencas pequeñas y la de altura de precipitación

área-duraci6n (P-A-d) para cuencas grandes. 



Según Chow una cuenca pequeña es aquella que es sensible a lluvias de al

ta intensidad y corta duraci6n, es decir, que predominan las caracter!sti

cas fisiográficas de la cuenca sobre las del cauce. Chow fijó como lllnite 

para considerar como cuenca pequeña aquella que fuera menor de 130 km2 1 

sin embargo, para I-Pai-Wu y Springall este límite es de 250 km.2• Para 

cuencas grandes el efecto de almacenamiento en el cauce es muy importante, 

por lo cual deberá darse mayor atención a las características de éste. 

Para fines prácticos se propone la siguiente clasificaciOn de tamaños de 

cuencas 

Tamaño de la 
cuenca, en lan2 

25 

25 a 250 

250 A S00 

SOO a 2500 

2500 a SOOO 

> sooo 

DescripcHin 

Muy pequeña 

Pequeña 

Tntemedia-pequeña 

Intemedia-grande 

Grande 

Muy grande 

2.l.2a Curvas intensidad-duración-periodo de retorno (i-d-Tr) 

Son resultado de un análisis por estación, es decir, son de tipo puntual. 

Permiten conocer la variación de la lluvia en relación a su frecuencia de 

incidencia. La intensidad y duración se obtienen a partir de los registros 

de pluviógrafos y deben corresponder a los valores máximos de intensidad de 

lluvia. 

La forma más usual de representar a estas curvas es mediante la ecuaci6n a! 

guiente (ref S) 

donde 

KT h 
i • __ r_ 

db 

intensidad de lluvia 

K,h,b constantes, cuyo valor depende de la cantidad de datos 

(2.1) 
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d duraci6n 

T r período de retorno 

(2.2) 

donde 

n número de datos de intensidad 

m orden del dato de intensidad de lluvia, asignado por un ordena
miento descendente 

Expresando la ec 2.1 en términos de logarítmos se tiene 

log i • log K + h log T r - b log d (2.3) 

esta ecuación es la de une recta de le. fol:'t!'.a 

(2.4) 

donde A
0 

• log K A¡ • h 

Los parámetros A01 A¡ y A2 se obtienen a partir de un análisis de loe datos 

de intensidad, duración y periodo de retorno. Para ello, de acuerdo con el 

método de mínimos cuadrados se tiene que 

Ey • A
0 

N + A¡ EX¡ + A2 EX2 

EX¡y • A0 EX¡ + A¡ EXf + A2 ZX¡ X2 

EX2Y • A
0 

EX2 + A¡ EX¡ X2 + A2 EX~ 

donde N es el número total de parejas de datos 

Ey - Elog i • EX¡ - Elog Tr 

(2.Sa) 

(2,Sb) 

(2.So) 

Una vez obtenidos los parámetros se selecciona un periodo de retorno, de 

acuerdo con el tipo de obra que se va a diseñar, y una duración y se calcula 



la intensidad correspondiente con la ec 2o l . En el cap 4 se presenta un 

ejemplo detallado del cálculo de estas curvas. 

·2.1. 2b Curvas altura de precipitaci6n-ií.rea-duraci6n (P-A-d) 

Resultan del análisis conjunto de un grupo de estaciones, es decir, de ti

po espacial. Con estas curvas se trata de representar la distribución de 

la lluvia con respecto al Brea para diferentes duraciones. El anBlisis se 

debe hacer para las tomentos mas desfavorables <ref 24). 

Para cuencas grandeR Re recomiendA obtener estas curvas para una duraci6n 

de 6, 12, 18 y 24 horas. En la obtención de estas curvas se usan los re

sultados obtenidos de aplicar los métodos de Isoyetas y Polígonos de 

Thiessen. 

Si se van a utilizar las curvas obtenidas en otra cuenca a la zona en es

tudio, se deberá realizar un ajuste para las condíc~ones del sitio, fisto 

se conoce como transposición de tonnentas. 

En el cap 4 se presenta un ejemplo del cálculo de estas curvas. 

2. l. 3 Escurrimiento 

De la lluvia que cae una parte se evapora, otra regresa a la atmósfera por 

la transpiración de las plantas, otra se infiltra en el suelo y el resto 

fluye sobre la superficie de la tierra en forma de una lámina delgada lle

gando a loe cauces, y progresivamente crece con la aportación de los pequ,!_ 

ños tributarios. Si el área de drenaje es grande, el agua que alimenta la 

corriente se va acumulando produciendo almacenamiento en el cauce y al vol

verse este insuficiente se inunda la zona adyacente a G.1. A esta porción 

del agua de lluvia, se le conoce como escurrimiento superficial. 

Existen numerosos factores que tienen influencia sobre el escurrimiento. 

Algunos de los mis importantes son la topograf!a, tipo de suelo, uso del 

suelo, tamaño y pendiente de la cuenca y condiciones del suelo que antece-
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den a la precipitación. Todos estos factores constituirán elementos que 

determinan las pérdidas dentro del proceso lluvia-escurrimiento. 

El agua que constituye el escurrimiento en época de avenidas y de estiaje 

es la que deberá desalojar una estructura durante el período de lluvias. 

Sin embargo, el problema en el diseño de estructuras de drenaie no se rea

liza en base al monto total de agua por drenar, sino en la determinación 

de una avenida de diseño que permita calcular la capacidad de drenaje re

querida. 

2.1.4 Relación lluvia-escurrimiento 

Prácticamente las aplicaciones de la Hidrología en el diseño de estructu

ras de drenaje, dependen de la relación que exista entre la precipitación 

y el escurrimiento. Los análisis hidrológicos acerca de esta relaci6n 

abarcan mediciones directas, estimación de condiciones que no sean direc

tamente medibles y cálculos de la probabilidad de ocurrencia en base a r.!,. 

gistros históricos, ésto es, las bases más confiables para determinar el 

escurrimiento para una área de drenaje son las de registros históricos de 

mediciones del flujo en corrientes, Sin embargo, rara vez une estructura 

de drenaje propuesta se encuentra localizada cerca de una estación medi

dora yn que por lo general estas estaciones se localizan en las corrien

tes principales o en grandes tributarios y relativamente sólo una pequeña 

cantida de datos se encuentran disponibles. 

En ausencia de datos de flujo medidos directamente, la observación de es

tructuras ya existentes en la corriente aguas abajo o aguas arriba del si

tio pueden proporcionar información suficiente para el diseño. Sin embar

go, esta forma de obtener información deberá utilizarse con cuidado ya que 

los acontecimientos pasados son de confiabilidad cuestionable y aún cuando 

sea posible utilizarlos el ingeniero deberá tener cuidado al realizar di

cho análisis atendiendo entre otras cosas a factores importantes como el 

tamaño, la fama y la pendiente de las estructuras, as! como de las condi

ciones aguas abajo y arriba de la estructura. 



Los métodos para calcular el pico del flujo a través de estructuras exis

tentes dependerá del tipo de estructura, si está operando con flujo lleno 

o parcial, de las condiciones que controlan el funcionamiento, etc. 

Cuando no se tengan disponibles estos tipos de estructuras, el método de 

sección-pendiente basado en la ec 2.6. puede avudar en le estimaci6n de 

la descarga en cualquier punto (ref 7). 

El método sección-pendiente es el mejor recurso de aproximación confiable. 

Si se le desea utilizar obteniendo su máxima efectividad se deberán tener 

en cuenta los siguientes puntos, 

1) Se tendrá cuidado en la selección particular de la extensión del canal 

que será utilizada como prototipo en los cálculos. Un largo de 60 m 

es generalmente aceptado como uúnimo. Los tramos deberán ser lo más 

rectos posibles y lo miis cercano al sitio propuesto para construir la 

nueva estructura. La superficie y ribera deberán ser unifomes. 

2) La pendiente S, que interviene en la ec 2.6 se obtiene constn.iyendo 

un perfil con las máximas marcas de agua dejadas por le avenida en 

ambos lados del cauce. Estas marces deberán ser seleccionadas de aque

llas que sean las más claras y confiables, preferiblemente en puntos 

donde las velocidades no sean sensibles, 

Con la ec 2. 6 se calcularé la descarga para varias secciones o 8.reas toma

das normalmente a partir del perfil de la avenida. Las p6rdidas por fric

ción, se calculariin estimando el factor de rugosidad con ayuda de la table 

2.1 • 



TABLA 2.1 Coeficiente de Rugosidad. 

Tipo y descripci6n del canal 

Arroyos (ancho de la superficie libre del agua 
en avenidas < 30 m) 
a) Corrientes en planicies 

1. Limpio, rectos, sin deslaves ni remansos 
profundos 

Z. ~V~~~a que el anterior m.1s rocosos y con 

3. L1mp1o, curvo, con algunas Irregularidades 
en el fondo 

4. Igual que el anterior, algo de hierba y 
roca 

5. Igual al anterior pero menor profundidad 
y secciones poco eficientes 

6. 1gua1 que e 1 caso 4 pero mh rocoso 

7. Tramos irregulares con hierbas y estan
ques profundos 

B. Tramos con mucha hierba, estanques profun· 
dos o cauces de avenidas con ralees y plan 
tas subacu4ticas -

b) Corrientes de montanas, sin vegetaci6n en 
el cauce; taludes muy inclinados, Arboles 
y arbustos a lo largo de las m.1rgenes que 
quedan sumergidos en las avenidas 

l. Fondo de grava, boleo y algunos cantos 
rodados 

2. Fondo de boleo y grandes rocas 

Planicies de avenida 

a) Pastura sin arbusto 

1. Pasto bajo 
Z. Pasto alto 

b) Area cultivadas 

1. Sin cosecha 

Z. Cosecha en tierra lavada y praderas 
3. Cosecha de campo 

!Mx nonn 

0.025 0.030 

0.030 0.035 

0.033 0.040 

0.035 0.045 

0.040 0.048 
0.045 0.050 

o.oso 0.070 

0.075 0.100 

0.030 0.040 
0.040 0.050 

0.025 0.030 
0.030 0.035 

0.020 0.030 

0.025 0.035 
0.030 0.040 

m1n 

0.033 

0.040 

0.045 

o.oso 

0.055 
0.060 

0.080 

0.150 

0.050 
0.070 

0.035 
0.050 

0.040 

0.045 
0.050 
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TABLA Z. l (Continuaci6n) 

c) Arbustos 

l. Arbustos diseminados y mucha hierba 0.03S o.oso 0.070 
2. Pocos arbustos y árbo 1 es, en invierno 0.03S o.oso 0.060 

3. Pocos arbustos y árboles, en verano 0.040 0.060 0.080 

4. Mediana a densa poblaci6n de arbustos, 
en invierno 0.04S 0.070 0.110 

s. Mediana a densa poblaci6n de arbustos, 
en verano 0.070 0.100 0.160 

d) Arboles 

l. Poblac16n densa de sauces, en verano 0.110 0.150 0.100 
2. Terrenos talados con troncos muertos 0.030 0.040 o.oso 
3. Igual que el anterior pero con troncos 

retonales o.oso 0.060 o.oso 
4. Arboles de sombra y avenidas debajo de 

las ramas 0.080 0.100 0.120 
5. Igual que el anterior con avenidas que 

alcanzan las ramas 0.100 0.120 0.160 

Rfos (ancho de superficie del agua en aveni-
das> 30 m). El coeficiente n es menor que 
los arroyos de igual descripci6n porque las 
orillas ofrecen menor resistencia 

l. Secciones regulares sin cantos rodados 
ni arbustos o.ozs 0.060 

2. Secciones rugosas e Irregulares 0.03S 0.100 
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La primera apro"Kimación de la descarga se obtiene empleando la f6rmula de 

Manning 

dcmde 

Q • _L A Rh2/3 sl/2 
n 

Q gasto, en m3/s 

A :área de la sección transversal, en m2 

Rh radio hidraúlico de la estructura, en m 

pendiente, en m por m 

n coeficiente de rugosidad de Manning 

(2.6) 

El valor que resulte de dividir el Q entre el área promedio de la sección 

transversal al inicio, A
1 

y final, Af del tramo de la extensión selecciona

da dará el valor de la velocidad al final del tramo. 

La diferencia entre cargas de velocidad, V, se calcula como 

6V2 • r< Q/A/l - [( Q/A('l 
2g l 2g 2g 

(2. 7) 

En la primera oproximaci6n se asume que la pendiente del cauce es igual a 

la pendiente del gradiente de energía determinado por les huellos del agua. 

Restando la diferencia entre cargas de velocidad, ver ec 2. 7, de la pendie~ 

te usada proporcionará el nuevo valor de la pendiente con la cual se reali

za la segunda aproximaci6n de la descarga. El proceso se repetir& hasta l.!!_ 

grar que el error entre aproximaciones sucesivas esté en el rango de tole

rancia aceptado. Al final podrfi realizarse un promedio para obtener la de.! 

carga en el sitio en cuestión. 

2. 2 Determinación de la avenida de diseño 

2. 2. l Antecedentes 

Realizar un análisis hidrológico se hace más necesario desde el punto de 
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vista económico ya que un sobrediseño o un diseño escaso involucran siempre 

costos excesivos ya sea por construcci6n en el primer caso y por daños en 

el segundo. 

Así uno de los problemas más importantes que se presentan en el diseño del 

drenaje en carreteras y de puentes es el referente a la obtenci6n de la 

avenida máxima que con una deteminada frecuencia puede presentarse en el 

sitio de interés. 

Para el diseño de este tipo de estructuras es fundamental conocer el gasto 

miximo (gasto pico) producto de la avenida y en muchas ocasiones la distri

bución de ésta respecto al tiempo. 

La magnitud de la avenida de diseño seré función directa del período tlts r.!_ 

torno, Tr' que se le asigne. El período de retorno dependerá a su vez de 

la importancia y la vida útil de la obra por proyectar. 

Para elegir el período de retorno que se le debe asignar a una tormenta se 

puede utilizar la ec 2.8 

donde 

r • 1 - (l - q)n (2.8) 

r probabilidad o riesgo de que ocurra, al menos una vez en n años 
de la vida útil de la obra, la avenida seleccionada 

q probabilidad de que ocurra la avenida en cualquier año 

l 
q • -T- (2. 9) 

r 

donde el periodo de retorno está dado en años. 

Eligiendo un valor del periodo de retorno y conociendo la vida útil de la 

obra por diseñar se puede calcular el riesgo que se acepta correr tal y 

como se muestra en la tabla 2. 2 • 
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TABLA 2.2 Riesgo de que ocurra, a 1 menos una vez en n años 
de la vida útil de la obra, la avenida de diseño. 

Riesgo, en % Vida Ot11, en años 
5 30 50 70 100 

Perfodo de retorno, en años 

40 10 59 98 138 196 

50 B 44 73 101 145 

60 6 33 55 77 110 

so 4 19 32 44 63 

99 l. 7 11 16 22 

Un ejemplo de aplicaci6n de la ec 2, 8 se presenta en el cap 4 • 

Para la selección de la avenida de diseño se requiere por una parte de un 

an&lisis hidrológico que la fundamente y en base a éste hacer el análisis 

econ6mico del problema. Conforme se incrementa el tamaño de la avenida de 

diseño, el costo de la obra aumenta y al mismo tiempo, la probabilidad de 

riesgo disminuye. 

A pesar de que la selecci6n fin!l-1 del periodo de retomo para una estructu

ra en particular se deja a criterio del ingeniero es recomendable tener en 

cuenta lo siguiente: 

Importancia del camino o carretera 

Magnitud de la estructura 

Posible daño a propiedades adyacentes 

Costo de mantenimiento 

Amortizaci6n del costo de la estructura de drenaje durante la vida Gtil 

de la carretera 

Inconvenientes para el tráfico 

Riesgo por perdida de vidas 

Tomando todo ésto en cuenta se recomiendan los siguientes valores (ref 8) 

para diferentes tipos de estructuras, en años. 
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- Puentes sobre carreteras importantes donde el remanso no cauce daños 

excesivos, por inundación u ocasionar falla. Caminos subterráneos o en 

depresiones donde el agua sólo puede removerse con drenaje de tormen-

ta. 50-100 

Puentes en caminos troncales, alcantarillas en caminos Ü!rportantes. 25 

- Alcantarillas en caminos estables o vecinales, drenaje pluvial o contra-

cunetas. 5-10 

- Drenaje lateral de los pavimentos, donde pueda tolerarse enchaTcmniento 

de lluvias de corta duración. 1-2 

- Tormentas para proyectos en aeropuertos. 

Existen nmnerosos métodos para determinar la avenida de diseño, unos de me

nor dificultad que otros. 

El ingeniero proyectista deberá comprender las limitaciones de cada uno de 

los métodos, que se presentarán a continuación y seleccionará aquel que sea 

miis acorde a su problema. As! mismo tendrá en cuenta que la.e predicciones 

de escurrimiento para el futuro siempre esté presente la incertidumbre que 

se tiene sobre loe datos y sobre estos fenómenos que están sujetos a las 

leyes de probabilidad. 

2. 2. 2 Métodos para determinar la avenida de diseño 

2. 2. 2a Métodos empíricos 

Existen gran variedad de mGtodos emptricos que tienen gran difusión por su 

sencillez en cuanto a aplicación ya que sólo requieren como datos el área 

de la cuenca a drenar y de un coeficiente de escurrimiento. Pero ya que 

el proceso de escurrimiento no es tan simple como para reducirlo a una fór

mula directa, deberá tenerse cuidado en su aplicación e interpretación de 

resultados ya que en ocasiones pueden obtenerse valores exagerados de escu-
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rrimiento, aún cuando se utilicen valores exactos de intensidad de lluvia 

y fac torea adecuados. 

Es tos métodos sólo proporcionan el gasto de pico máximo instantáneo. 

LoR erroreR considerados al no tomar en cuent11 otrnR factoreA comn el afer.

to de almacenamiento, las condiciones antecedentes del suelo, etc, se ven 

acentuados al aumentar el tamaño (no mayores de 4 km2) y se recomienda 

usarlos cuando no sea posible utilizar otros de mayor confiabilidad. 

En general casi todos los métodos empíricos derivan en el método racional 

propuesto por primera vez en Irlanda en 1851 (ref 10) que se expresa con 

la ecuación 

donde 

(2.10) 

Qp gasto pico, enm3/s 

e coeficiente de escurrimiento, adimensional 

intensidad de lluvia, se calcula. para una duración igual al 
tiempo de concentración, en tmn/hr 

Ac área de la cuenca, en lan2 

Esta expresión dimeneionalmente no es correcta pero proporciona resultados 

numericarnente correctos con un error del 8% por las unidades involucradas. 

El área de la cuenca (área de drenaje) se determina a partir de planos to

pogriificos, fotografía, área, etc. 

El valor numérico del coeficiente de escurrimiento dependerá del ttpo de 

área de drenaje, del uso del suelo, etc, y se obtendr¡ con ayuda de la ta

bla 2.3 • 

Si el Brea de drenaje está constituída por diferentes tipos de cubierta y 

superficies, el coeficiente e puede obtenerse en funci6n de las caracterís-
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ticas de cada porción del área como un promedio pesado que se calcula con 

la fórmula siguiente 

e • 

donde 

e¡ A¡ + c2 A2 + c3 A3 + ... + ci Ai 

Ai + A2 +. • .+ Ai 
(2.11) 

c1 1 c2, •• ,ci coeficiente de escurrimiento que corresponde a cada área 
parcial 

A¡ 1A2, •• ,Ai área parcial que tiene un cierto tipo de superficie 

TABLA 2.3 Valores del coeficiente de 
escurrimiento. 

Tipo de área de drenaje Coeficiente de 

Pavimentos de concreto o bituminosos 
Caminos de grava abiertos 

Tierra desnuda (valores mayores para pendien
tes agudas) 
Praderas de césped 

Campos cultivados 

Areas de bosque (forestal es) 

escurrimiento (c) 

0.8 0.9 

0.4 0.6 

0.2 0.8 

0.1 0.4 

0.2 0.4 

0.1 0.2 

La intensidad de lluvia -se obtiene de los registros de estaciones climato16-

gicas con pluviógrafos y ellos se pueden resumir en gráficas como son, por 

ejemplo, las curvas intensidad-duración-periodo de retorno. La selección 

real de valor de i descansa en la estimaciOn de la frecuencia de ocurrencia 

de ella y de la duración. 

Una de las suposiciones básicas de este método es que la tormenta de diseño 

debe tener una duración suficientemente grande para pemitir que el agua 

llegue hasta la salida de la cuenca desde todas las partes del área de dre

naje simultáneamente. La mínima duración de la intensidad de lluvia Selec

cionada ser8 igual al tiempo de concentraci6n, te • El tiempo de concentr!. 

ción es el tiempo que requiere el agua para fluir desde el punto tnás aleja-
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do del 8.rea de drenaje al sitio de interis. En el diseño de drenaje de ca

rreteras el tiempo de concent~ación será la. suma del tiempo utilizado por 

el agua para recorrer la zona pavimentada o la de terreno natural más el 

utili:tado por el flujo a través de bordillos y lavaderos o contracunetas 

hasta la entrada a la alcantarilla. Eate: Gltimo se puede estimar a paTtir 

de la velocidad ID.edia que adquiere el agua en su recorrido, y queda impues

ta por el diseño hidráulico de cada estructura. 

El tiempo de concentraci6n se puede calcular por fOrm.ulas, a partir de las 

características de la cuenca o de observaciones. 

Pat'a calcular el tiempo de concentración en México se usa la fónnula de 

Kirpich (1940) la cual eeti dada por 

[ ;,,_s )o.n 
t

0 
• 0.0003245 • , (2.12) 

donde 

te tiempo de concentración, en h 

L longitud del cauce principal, en 111 

S pendiente media del cnuce principal, en m por m 

Par.a cuencas con áreas hasta 40.5 km2 , el tiempo de concentración está dado 

por 

donde 

o. 886 t 3 
te • --H--

te tiempo de concentración, en h 

o. 365 

L longitud del cauce principal, en k1!I 

(2.13) 

H desnivel entre los puntos que definen el cauce principal, en m 

Para comprender las limitaciones en cuanto a la aplicaci6n del m6todo raci~ 

nal es pertienente tener presentes las pt'incipalee hipótesis en que se basa: 

o) El tiempo del máximo de precipitación coincide con el tiempo pico del 
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escurrimiento. 

b) La intensidad de lluvia es unifome en toda la cuenca durante una dura

ción igual al tiempo de concentraci6n. No se toma en cuenta la influe.!! 

cia sobre la precipitación de factores topogréficos de la cuenca, como 

son la elevaci6n, pendiente, etc. 

e) Todas las partes de la cuenca contribuyen a la magnitud del pico del 

escurrimiento. 

dj La capacidad de infiltración es constante en todo tiempo. 

e) Se desprecian las condiciones de hmedad y almacenamiento de la cuenca, 

previas a la lluvia. 

f) Ocurren grandes inundaciones con la misma frecuencia que la lluvia en 

exceso, Esto es vilido sólo para zonas urbanas o en sitios donde exis

ta uno superficie impermeable. Sin embargo, existen otros casos en que 

no es valida tal proposición ya que dependerá de si el terreno natural 

está ya saturado por la lluvia con anterioridad. De tal manera que el 

escurrimiento miximo ocurrirá solamente en combinaci6n de lluvia en 

exceso y lluVias anteriores. Entonces, si el diseño se hace para una 

precipitación con Tr • años la probabilidad de inundación es de (l/10) 

veces 1/5 igual a l/50 . 

En el cap 4 se presenta un ejemplo de cálculo del gasto de diseño con el 

método racional. 

Uno de los métodos aás conocidos derivados del método racional es el que 

desarrolló Creager y que se conoce como método de las envolventes de 

Creager, ver fig 2.1, que se resume en la ecuación 

(2.14) 
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donde 

Qp gasto máximo, en m3/s 

A e área de la cuenca, en kJD2 

e constante 

a • 
n.936 

~ 
(2.15) 

Los valores de la constante C son conocidos como valores de la envolvente. 

El valor mundial es C • 100 . La SARH ha efectuado estudios para este coe

ficiente en forma regional, para la República Mexicana. Los valores para 

cada región hidrológica aparecen publicados en los boletines. En la tabla 

2.4 se muestran algunos de estos valores y en la fig 2.2 un mapa donde 

aparece la regionalización hidrológica. 

En el cap 4 se presenta un ejemplo de cálculo. 

TABLA 2.4 Valores de la envolvente de gastos rn4ximos. 

Región Hidro 
lógica -

3 

8 

9 

10 

11 

12 

Estación 

Cerca de Nestor California 
El Ojo de Agua 
Pftiquito 1 

Santa Teresa 
El Agu11a 
El Orégano 

Punto de Agua 
Tres Hennanas 
Huites 

Bodiraguato 
Baluarte 
Acaponeta 

Los Fresnos 39 
Peñuel itos 20 
Yago 

Corriente 

Rfo Tijuana 2.947 
Rfo Purfsirna 1.163 
Rfo la Asunción 5.000 

Rfo Altar 12.000 
Rfo Vaquf 16.000 
Rfo Sonora 6.000 

Rfo M.1tape 5.000 
Rfo Mayo 33.000 
Rfo Fuerte 58.000 

Rfo Bodfraguato 59.000 
Rfo Baluarte 99.085 
Rfo Acaponeta 110.000 

Rfo Andarnácuaro 14.000 
Rfo de la Erre 14.000 
Rfo Santiago 19.000 
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TABLA 2. 4 (Continuación) 

Región Hidro Estación Corriente e 
lógica -

Paso de Analco R1o Santiago 13.000 

La Cuña R1o Verde 6.000 
La Boquilla R1o Juch1pila 5.000 

El Caim6n R1o Bolaños 5.000 
Huayanamota 11 Río Huayanamota 11.000 
Tarandacuao Arroyo Tarandacuao 10. 320 

13 Jumat6n R1o Ingenio 3.000 

El Refil ión R1o Huicicila 5.000 
Paso de Arocha R1o Hucicila 27 .000 

14 Puente Ameca R1o !'meca 1.000 
La Vega R1o Ameca 1.000 
Pijinto R1o !'meca 7 .000 

Las Gaviotas R1o Ameca 9.000 
Puentes FFCC R1o Ahualulco 3.000 
El Salitre R1o Cocula l. 000 

San Mart1n Hidalgo R1o San Mart1n 5.000 
Corri nchi s R1o Mascota 7 .000 
La Desembocadura R1o Mascota 9.000 

18 A-9 El Molino R1o Ixtlahuaca 23.600 
19 Tecpan R1o Tecpan 46. 000 
20 El Salitre R1o ()ni tlan 64.000 

22 Os tu ta R1o Ostuta 49.000 
23 Suchiate R1o Suchiate 53. 810 
24 ori en. Cerca del rio Arroyo Pinto 91.800 

te 
Sabinas R1o Sabinas 12. 500 

24 po~!en. El Cuchillo R1o San Juan 37 .830 

25 La Esperanza R1o San Rafael o 73.600 
El Carrizal 

26 Tempoal Rlo Tempoal 41.000 
Terrerillas R1o Calabozo 37 .ooo 
El pujal R1o Tampaon 32.000 
Temamatla R1o Amajac 29.000 
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TABLA 2.4 (Contlnuaci6n) 

Regi6n Hldr.Q. Estación Corriente e 
16glca 

Maglscatzin Ria Guayalejo 23.000 

Panuco Ria P!nuco 21. 000 

Los Adjuntas Ria P!nuco 21. 000 

C. Ml!xico-Lare<Jo Rfo Guayalejo 75.000 

C. Tampico-Mante Ria Guayalejo 54.000 

Gal indo Ria Gal indo 15.000 

Venados Ria Metztitlan 37 ·ººº 
Tepeji Ria Tepeji 

7 ·ººº 
Tlautla Ria Tlautla 6. 000 

Las Rosas Ria Las Rosas 
7 ·ººº 

27 Poza Rica Ria cazones 61.000 

Atepatahua Atepatahua 85.000 

Martlnez de 1 a Torre Ria Bobos 53.000 

Raudal Ria MI santl a 47 .000 

28 Jalcomulco Ria La Antigua 38.000 

29 Las Perlas Ria Coatzacoalcos 38,880 
30 Canasayab R lo Champo ton 13.600 

34 La Trasqui lla Ria del Cannen 3.000 

36 Presa Lazara C~rdenas Ria Nazas 28.000 
37 Los Pilares Arroyo La Parada 0.900 

El Grito Arroyo Grande 6.206 

El Tule Arroyo El Tule 2.000 

Tul a Ria Tula 3.000 

Presa el Peaje Arroyo Grande 19.400 

Presa San José Ria Santiago 17.000 
Presa A 1 varo Obreg6n Arroyo Aloquines 42.800 
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Arec de lo cuenco,en km2 

Fig 2.1 Envolvente de :::-e:lger cap A.1.5 "Relación lluvio 
escurrimier~:· ! 'l'l:m"JO! e FE) 

Fig 2.2 Regiones hidrológicos de lo RepÚblico Me1dcono 
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2. 2. 2b Métodos estadísticos 

Se han propuesto numerosas aproximaciones estadísticas para predecir el 

gasto pico de la avenida de diseño. Para poder aplicar estos mEtodos se 

requiere contar con registros de gastos máximos anuales, lográndose mayor 

precisión a medida que se cuente con un mayor número de datos. 

Todos los métodos para evaluar el gasto máximo para un per!odo de retorno 

dado se basan en considerar que el gasto mliximo anual es una variable ale!, 

toria que se ajusta a una cierta función de distribución de probabilidad. 

Por lo general, en nuestro país contamos con pocos regia tras por lo que 

la curva de distribución de probabilidad de gastos máximos se tiene que 

prolongar en su extremo a fin de poder inferir un gasto mucho mayor a los 

registrados. Un problema se presenta ya que existen muchos tipos de dis

tribución que se apegan a los datos pero que difieren en sus extremos. 

Esto dá lugar a numerosos métodos estadísticos dependiendo de la distribu

ción que se considere. Por ejemplo Gumbel y Nash consideran una distribu

ción de valores extremos; Lebediev adopta una distribuci6n del tipa III de 

Pearson; otros como Moran sugiere analizar varias distribuciones eligiendo 

aquella que mejor se ajuste a los datos. 

Otros tipos de funciones de distribución de probabilidad comunes son: 

La no mal, la exponencial, la gamma y la log normal. 

En la tabla 2. 5 se indican las funciones de densidad de probabilidad de 

uso mas común en la Hidrologia (ref 12), 



Nombre 

Exponencial 

Normal 

Lognormal 
(dos paráme 

tros) -

Garrrna (dos 
parámetros) 

Gumbel 

TABLA 2. 5 Función de densidad de probab11 idad de 
uso común en Hidrolog1a. 
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Función densidad Parámetros• 
de probab11 idad 

f(x) = + e-x/a 

-a-u! 
f(x) =--1- e 2? 

o/n:n 

f(y) =-1 __ 

o y//2rf 

( -(y-µ jZ ) 
exp -i--i/T 

f(x) 
xª e-x/P 

Pa+l r(a+ 1) 

f(x) = a exp (-a(x-u-e-a(x-u) J 

X = a 

X = u 

X= Py 

x • P(a+l) 

¡¡ = u + o. 5672 
a 

s2 = a2 

52 = 02 

s 2 =o/ 

s2 = p2(a+l) 

s2 =b 6 a 

• Los parámetros de la función densidad de probabilidad se obtienen con el méto
do de los momentos. 
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Si F(x) es la probabilidad de que x tome un valor menor o igual a x
0 

y 

tiene como función de densidad f(x), a la función P(x) se le denomina 

función de distribución de probabilidad la cual se define como: 

F (x ) • Jm f (x) dx • q (x < x ) 
O -m - O 

(2.16) 

donde f(x) es la función densidad de probabilidad. 

Por tanto 

(a :5. x :5. b) • F(b) - F(a) (2.17) 

También se cumple que 

dF(x) • f(x) ---;¡;;---- (2.18) 

En forma gráfica lo mencionado queda representado en la fig 2. 3 • 

La función distribución de probabilidad así obtenida permitirá calcular 

el gasto máximo para un determinado per:íodo de retorno. 

Para elegir el tipo de distribución se requiere saber que tan cierto es 

que la distribución propuesta se pueda utilizar como representativa del 

conjunto de datos o muestras disponibles. 

En estad!:etica existen criterios y técnicas para probar lo anterior, 

dependiendo del tamaño de la muestra, e inferir cual es la distribución 

más adecuada para una muestra de datos. Algunos ejemplos de estas técn! 

cae son la Prueba Chi cuadrada (Xi2), Prueba Kolmogorov-Smirnor, reali

zar un ajuste por mínimos cuadrados a fin de tener diferentes tipos de 

curvas de ajuste de loe datos o dibujarlos en el papel correspondiente 

y seleccionar la de mejor ajuste de acuerdo con la distribuci6n de prob.!_ 

bilidad que corresponde, 



Xo 

o) 

f ( x) 

e) 

F(1) 

1.0 

Xo X 

b) 

X 

Fig 2.3 Funciones de densidod y distribución de probabilidad 
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Una vez ele1tida la mejor distribuci6n de probabilidad se selecciona el 

período de retorno de acuerdo con la estructura a proyectar y así poder 

calcular el gasto máximo que le corresponde a partir de los gastos máxi

mos anuales registrados. 

Sin embargo, la determinación del escurrimiento máximo a partir de los 

registros históricos de gasto es difícil y con una gran variedad de va

riables por manejar. A la incertidwnbre inherente para predecir el gas

to pico se debe añadir la escasa infonnación registrada. 

En el cap 4 se presenta un ejemplo de elección del tipo de distribución 

de acuerdo con el mejor ajuste que se obtenga de los datos. 

Como ya se dijo los métodos estadísticos s61o proporcionan el gasto m.5xi 
mo de la avenida. Ahora bien, ei se desea definir la fonna del hidrogr!!_ 

me para la avenida de diseño se haré lo siguiente 

1) Disponer del registro de la avenida máxima histórica registrada. 

2) Hacer cociente entre el Qp calculado y el Qp medido. 

3) Multiplicar cada una de las ordenadas de la avenida mñxima registra

da por el cociente obtenido, a este proceso se le llama 11mayorar la 

avenidaº. 



Avenido rrié•ima 
histórica regi1trado 

Fig 2.4 Avenida de diseño mayorada usando la avenida 
máxima registrada 

2. 2. 2c Método relaciiln lluvia-escurrimiento 
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En las corrientes que drenan una cuenca, el escurrimiento total origina 

fluctuaciones de gasto, las cuales pueden registrarse por medio de un 

hidrograma. A partir de éste se puede obtener el hidrograma de escurri

miento directo (obtenido de la separación del gasto base del total). 

El problema que se presenta a continuación es como relacionarlo con la 

lluvia que produjo dicho escurrimiento, es decir la cantidad e intensi

dad de lluvia que tiene efecto directo sobre el hidrograma. Esta rela

ción puede ser obtenida mediante el método del hidrograma unitario tra

dicional cuyo fundamento es teórico-empírico y fué propuesto por 

Shennan en 1932 (ref 13). 

Este método requiere mayor cantidad de datos, Si bien se necesita tener 

registros continuos de escurrimiento y precipitación se tiene la ventaja 

respecto A los métodos anteriores de que permite predecir la forma del 

hidrograma de la avenida de diseño así como el gasto máximo. 
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El hidrograma unitario de una cuenca se define como el hidrograma de es

currimiento directo producido por un milímetro de lluvia en exceso que 

cae con intensidad uniforme sobre toda la cuenca durante un tiempo cono

cido como duración en exceso. 

Se ha demostrado que dentro de límites razonables, las precipitaciones 

similares con una misma duración y distribución producen ll.U. similares 

en forma. Entonces puede suponerse que, durante un tiempo espectfico de 

tormenta la escala de tiempo en el H.U. será constante para una cuenca. 

Las ordenadas serán aproxi.aadamente proporcionales a los volúmenes de 

escurrimiento. Todo ésto constituye las bases de la teoría del H.U. 

Así el H.U. proporciona un medio para relacionar los escurrimientos que 

deben esperarse de tormentas de tipo similar pero diferente intensidad. 

El área bajo la curva del R.U. debe eer igual al área de la cuenca por 

1 mm de lluvia efectiva. 

Mediante el H.U., el ingeniero incluso podrá hacer predicciones de escu

rrimiento de zonas sin registros a partir de las mediciones de cuencas 

hidrológicamente similares, al resultado de este proceso se le llama Hi

drograma Unitario Sintético. 

Dadas les hipótesis en que se basa el método del hidrogroma unitario tr_! 

dicional se tienen dos principales limitaciones. 

- No toma en cuenta la variación de la lluvia con respecto al tiempo. 

Para superar es ta limitación se recomienda el uso del hidrogramn uni

tario instantáneo. 

- El hidrograma unitario se aplica a lluvias efectivas que tengan la mi!. 

ma duración en exceao. Si se quiere calcular otro hidrograma de escu

rrimiento directo para una duración efectiva diferente a con la cual 

se calculó el hidrograma unitario se recurrirá al uso del método de 

la curva S. 



Para calcular el ll.U. tradicional se hace lo siguiente 

1) Se obtiene el hidrograma de escurrimiento directo y se calcula el 

VED (volumen de escurrimiento directo). 

2) Se calcula la lluvia en exceso (P .;l, dividiendo el "'ro entre el 

irea de la cuenca. 
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J) Se obtienen las ordenadas del H. U. dividiendo las ordenada• del hi

drograma de escurrimiento directo entre la lluvia exceso (Pe). 

Hidrograma unitario instantáneo (HUI) (ref 14). 

El hidrograma unit11rio inAtant8neo permite tomar en cuenta la distribu

ci6n de la lluvia en el tiempo. 

Si la duración de la lluvia en exceso tiende a ser infinitamente pequeña, 

mientras el volumen de egua permanece ·constante, la entrada a la cuenca 

se vuelve un pulso y el hidrograma resultado de este pulso es el llamado 

hidrograma unitario instantáneo. Así dicho hidrograma es independiente 

de la duraci6n de la lluvia en exceso. 

Esto por supuesto, es una situación ficticia que permite hacer una abs

tracción matemática. 

El concepto de hidrograma unitario presupone a una cuenca caracterizada 

por un hidrogreme unitario instantáneo único, invariable en el tiempo e 

independiente de los eventos del proceso de la lluvia. 

La forma de la descarga total, es decir la del hidrograma unitario insta!!. 

táneo as! como la del hietograma de lluvia efectivo es la suma de todos 

los elementos de entradas inetsnt&neos. Ea te tipo de procesos quede re

presentado por un sistema lineal de coeficientes constantes de la forma 

A ....ó'.._+A ~+ n dtn n-1 dtn-1 •. • + Aoy • x(t) (2.19) 
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Existen varios modelos conceptuales propuestos por diferentes autores para 

delinear el hidrograma unitario instantáneo. Todos ellos consideran como 

componente de la simulación el tener almacenamientos lineales, canales li

neales, etc. Por ejemplo, Nash propuso un modelo que considera a una cue.!!. 

ca de drenaje como una serie de n almacenamientos lineales idénticos que 

permiten calcular la forma del hidrograms unitario instantáneo. 

Para este tipo de simulación se designa a y • Q(t) función salida y a 

x(t) ... I (t) función de entrada. El sistema tiene una función de respuesta 

de impulso de tiempo variable u(t). Ahora, si la entrada es una sucesión 

de entradas instantáneas infinitesimales de volumen x(T}dT a I(T) dt, cada 

una de estas añadirá su contribución I(T) u(t-r)dT a la razi5n de salida 

Q(t) en el tiempo t, teniéndose que 

J
t 1 <t 

Q (t) = -
0 

I(T) u(t-T) dT 
to 

(2.20) 

Llamada integral de convoluci6n o integral de Duhamel que para nuestro ca

so representa la ordenada del hidrograma de escurrimiento directo en un 

tiempo, t. Es decir cuando una lluvia efectiva de funci6n I(t) de dura

ción t
0 

se presenta, cada elemento infinitesimal de su hietograma produ

cirá un hidrograma unitario instantáneo expresado por u(t-t). 

En la integral de convolución, u(t-T) se conoce como función de núcleo y 

t' .. t cuando t.::, t
0 

y t' .. t
0 

cuando t > t
0 

• 

La forma del hidrograma unitario instantáneo representa un hidrograma con 

un sólo pico. Si la lluvia en exceso y el escurrimiento en la integral 

de convolución son medidos en las mismas unidades las ordenadas del hidro

gra.ma unitario instantáneo serán las de tiempo -l 



!(T)k=B 
-; I'": dT 

l(T) 

O'--~-""---'~~~~~~~~-.. 

~: 
to ! 

Q(t) 

QIL..~~~~--1..~~~~~....:::::::-.~-... 

1-
Fig 2.5 Definición esquemático del hidrograma unitario 

instantáneo (publicación no.146 1.1) 

33 

Las propiedades del hidrograma unitario instantineo son las siguientes: 

a) O ~ u (t) ~ un valor pico positivo para t > O 

b) u(t) • O 

e) u(t) .. O 

d) [ u(t) dt • 1.0 
o 

para t ~O 

para t .., 00 
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e) [ u(t) t dt • tT 

donde tr el tiempo de retraso del hidrograma unitario instantáneo 

Existen numeroeos métodos para determinar el hidrograma unitario instan

táneo dado un hietograma y un hidrograma. Chow usa un procedimiento para 

detenninar aproximadamente el hidrograma unitario instant&neo. El proce

dimiento se basa en el hecho de que el hidrograma S, eu obtención se pre

sentará después, es una curva integral del hidi-ograma unitario instantB

neo, es decir, sus ordenadas en el tiempo t son iguales a la intcgraci6n 

del Brea bajo la curva del hidrograma unitario instantáneo del tiempo O 

al tiempo t. El hidrograma unitario instantáneo así obtenido es sólo 

aproximado. 

Otro procedimiento para obtener el hidrograma unitario instantáneo es el 

basado en el modelo conceptual propuesto por Naeh. 

Utilizando este modelo y realizando el tránsito del flujo de entrada uni

taria a través de los almacenamientos se puede obtener una expresión mat,!. 

mática para calcular el hidrograma unitario instantáneo. 

El modelo de Nash, como se muestra en la fig 2.6 consta de n almacenamie.!l 

tos lineales con el mismo coeficiente de almacenamiento K. 

Por otra parte se considera que el alm.acenamiento es directamente propor

cional a la salida 

donde 

y • KO 

11 voluaen de almacenamiento 

O salida del almacenamiento 

(2. 21) 



JS 

Fig 2.6 Modelo lineal de almacenamiento propuesto por Nosh 

La ecuación de continuidad, en su fonna general• indica que 

(2.22) 

donde 

1 entradas al almacenamiento 

dY dt cambio en el almacenamiento 



de la ec 2. 21 tenemos 

Para el primer almacenamiento I • O 

cuya solución es 

O¡ • _L e-t/K 
K 
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(2.23) 

(2.24) 

(2.25) 

Este flujo de salida es usado como flujo de entrada para el almacenamiento. 

Para el segundo almacenamiento I 2 .. 01 por tanto 

(2.26) 

d02 1 -t/K 
- 02 • K dt- K e (2.27) 

cuya eoluci6n es 

(2.28) 

Continuando este procedimiento de tránsito, el flujo de salida para el 

~nésimo almacenamiento será 

• O • __ ! __ [ _!_K ln-1 e-t/K 
u(t) n K(n-1): (2.29) 

que simula el hidrogrmna unitario instantáneo para una cuenca de drenaje, 

matemáticamente representado por la distribución Gamma. 

Los valores de K y n ea este modelo pueden ser valuados por el método de 

Momentos. El primer y segundo momentos del hidrograma unitario instanté-
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neo con respecto al origen del tiempo 1 t 

M¡ • nK (2.30) 

M2 • n(n+l) K2 (2. 31) 

El primer tno11ento, Mp representa el tiempo de retraso entre los centroi

des del hietograma de lluvia efectiva y el hidrograma unitario instantáneo. 

Si Mll!E y MllnJI son los primeros momentos del hietograma y del hidrogr.! 

ma unitario instantáneo con respecto al origen de tiempo, t 

(2.32) 

(2.33) 

donde M
2

HUI y M
211

E son los segundos momentos con respecto al origen t, 

del hidrograma unitario instantáneo y del hietograma de lluvia efectiva, 

respectivamente. Como el primer y el segundo momento del hietograma y del 

hidrograma pueden ser calculados dado el hietogrema y el hidrograma, loe 

valores de n y K que definen el hidrograma unitario instantáneo pueden ser 

encontrados con las ecs 2.32 y 2.33 . 

Debe tenerse siempre presente que el análisis se basa en un modelo lineal 

donde el coeficiente de almacenamiento K no var1a y que el modelo no invo

lucra el concepto de translación de flujo. 

Otro método que pretenden determinar el hidrograma de escurrimiento direc

to teniendo como datos el hidrograma unitario y el hidrograrna de lluvia 

efectiva es el llamado m€todo matricial (ref 12) que representa la forma 

del hidrograma con la expresión general siguiente 

(2.34) 

Para P • O para i > NP 
ei 

u
1 

• O para i > NU 
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i • 1,2, ••• , NQ 

NQ 

NP 

ordenada del hidrograma de escunimiento directo para el 
i-Gsimo intervalo de tiempo 

ordenada del hidrograma unitario 

altura de precipitación efectiva 

número total de ordenadas del hidrograma unitario 

número total de ordenadas del hidrograma de escurrimiento 
directo 

número total de barras en el hietograma de lluvia efectiva 

ésto Gltimo se relaciona entre sí en la forma siguiente 

NU•NQ-NP+l 

En notación matricial la ec 2. 34 se puede escribir como 

Q • p u 
e 

(2.35) 

(2.36) 

Ahora si se desea obtener el hidrograma unitario conociendo el hidrograma 

de escurrimiento directo y el hietograma de lluvia efectiva, seré necesa

rio resolver el sistema de ecuaciones siguiente 

u • (P T P ¡-1 P T Q 
e e e 

(2.37) 

Las ordenadas del hidrograma unitario se podrán obtener e! y sólo eí exis

te la matriz inversa del producto de la transpuesta y original de las llu

vias. 

El hidrograrna unitario es muy sensible a pequeños errores en los datos de 

partida. A fin de superar ésto Eagleson propone el uso de un ml!todo de 

covarianzas (ref 15) que pretende que el error sea 1d.nimo. La ecuación 

general está dada por 



NU 
+p Q (T) ª i~l Ui 9 P P (T-i+l) 

e e e 

Para T • 0,1, ... ,(NU-1) 

Para y• O, 1, .. .,(NU-1) 

T > NU ¡ + p Q(T) • 0 
e 

¿ > NP p - o e¿ 

NP 
• p p (p) - k~l p pe. . 

e e "k lttP 

Para p • O, 1, ... (NP-1) 
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(2.38) 

(2.39) 

(2.40) 

En el cap 4 ee presenta un ejemplo a fin de mostrar el manejo de estas 

ecuaciones. 

Método de la curva S (ref 14). 

Este método permite obtener un H.U. con duración en exceso d¡ a partir de 

un H.U. conocido con duración de, es decir de~ d¡ . 

La curva S ea el hidrograma de escurrimiento directo resultado de una llu

via efectiva de 1 nnn con duraci6n infinita. 



p 

de de 
lmml 

de de 

1 
1 
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lrH.U.conocido 

Q 
Curvo S 

G equilibrio 

Fig 2.7 Hidrogromo o curvo S 

El método para obtener la curva S consiste en lo siguiente: 

a) Se desplaza el H.U. conocido varias veces: 

La separación entre cada uno de los H.U. debe ser igual a ln duración 

en exceso, de • Se suman las ordenadas de los hidrogramas para obte

ner la curva S. 

b) Se desplaza la curva S la duración di 1 para la cual se desea calcular 

el H.U. 

e) Se restan las ordenadas entre ambas curvas S. 
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Q 

Fig 2.B Curva S desplazada 

d) Se obtienen las ordenadas del H.U. para una duración dt, multiplican

do los valores del paso anterior por la relación de/d1 (para conservar 

que el irea bajo el H.U. sea igual a Ac x 1 m). 

Algunas veces, como ae muestra en la fig 2.9 la curva S presenta inestabi

lidad, por tanto hay que calcular un gasto de equilibrio, que será igual 

a 

(2.41) 

En el cap 4 se muestra el cálculo de un hidrograma unitario para una dura

ción diferente a la duración en exceso del hidrograma que se tiene como 

dato. 
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Q 

Fig 2.9 Representación esquemático de lo ines1obilidod que 
se puede presentar en el cálculo de lo curvo S 

Para aplicar el método del H.U. a problemas de diseño se procede como se 

indica a continuaciOn 

Cuencas pequeñas 

a) Se selecciona un per!odo de retorno y una duración de tormenta (d•tc) 

b) A partir de las curvas i-d-Tr se calcula la altura de precipitación 

(P) para diferentes duraciones menores o igual a te , recordando 

que i•P/d • 

e} Se calcula una cuYVa raasa de precipitación con los valoree obtenidos. 

d) Se calcula el hietograma de lluvia total para un intervalo de tiempo 

(At) seleccionado. 

e) Se obtiene el hietograma de lluvia efectiva y la duración en exceso 
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restándole al hietograma obtenido el índice de infiltración represen

tativo de la cuenca. Del mismo hietograma se calcula la lluvia efec

tiva total. 

f} Si la de corresponde a la del H.U. representativo se procede a obtener 

la avenida de diseño multiplicando las ordenes del H.U. por la lluvia 

efectiva obtenida en el punto (e). Si no ocurre ésto hay que usar el 

método de la curva S. 

Cuencas Grandes 

a) Se calcula el área de la cuenca en estudio, Ac 

b) Se selecciona la duración de diseño, d. 

e) A partir de las curvas P-A-d con los valores de Ac y d se obtiene 

la altura de precipitaci6n P. 

d) Para valorea de duración menores que la de diseño se obtienen loe 

otros valores de P que permitirán construir una curva masa de precipi

tación. 

e) A partir de la curva masa se calcula el hietograma de lluvia total y 

con el índice de infiltración representativos de la cuenca se obtiene 

el hietograms de llwia efectiva. 

f) Se calcula la avenida de diseño como se indicó en el inciso f del caso 

anterior. 

2.2.ad Método del hidrograma unitario sintético (H.U.S.) 

El método del H.U. es de loa mejores ya que permite definir el hidrograma 

de escurrimiento totalmente, sin embargo es difícil encontrar registros 

simultáneos de lluvia y de escurrimiento que permitan calibrar el H.U. 

para la cuenca en estudio. Si no se dispone de registros simultáneos se 

puede definir un H.U. sintético conociendo las características físicas de 

la cuenca utilizando para ello H.U. obtenidos en otros lugares. Los H.U.S. 



son de tipo empírico, y algunos de ellos pemiten conocer la forma del 

hidrograma de escurrimiento directo. 
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A continuación se presentarán una serie de criterios para determinar el 

gas to de diseño óptimo con el cual se podrá calcular la capacidad para 

una estructura de drenaje, sin tener que recurrir a algún juicio o expe

riencia previa del proyectista para aplicar métodos empíricos. Ejemplos 

del hidrograma unitario sintéticos son 

1) H.U. triangular (método del USBR) 

2) Soil Conservation Service cs.c.s.) 

3) I-Pai-Wu 

4) Chow 

5) Getty y Me Hughs 

6) Gray 

1) Método del H. U. triangular (método del US Bureau of Reclamation) 

En este método (ref 18) e61o se requiere conocer las caracter{sticas fi

siogrificas de la cuenca. Ha sido c!esarrollado para cuencas más o menos 

grandes, ver inciso 2.1.2, en la determinación de avenidas en aprovecha

miento superficiales. 

Permite obtener además del gasto máximo, la forma del hidrograma. El 

gasto pico se obtendrá con ln siguiente ecuación 

donde 

A 
q • 0.208 - 0

-
p tp 

Ac irea de la cuenca, en km2 

tp tiempo pico en hrs 

qp gasto pico, en ml/s/rrn 

(2.42) 
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(2.43) 

(2.44) 

El hidrograma de escur-rimiento directo se obtendrB multiplicando el qp ob

tenido por la lluvia efectiva, 1' e (en lllll). 

Q 

Fig 2.10 Hidrograma unitario triangular 

En el cap 4 se presenta un ejemplo. 

2) Método del Soil Conaervation Service (SCS, 1957) 

Permite calcular de manera detallada la forma del hidrograma de escurri

miento. Para aplicar este método es necesario calcular lo siguiente 

qp • 0.205 !J:__ 
tp 

(2.45a) 

(2.45b) 
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donde 

Ac irea de la cuenca.en lan2 

te tiempo de concentraci6n 1 en min 

tp tiempo pico, en min 

La foma del hidrograma quedará definido aplicando tantas veces como sea 

necesario la siguiente secuencia: 

a) Se escoge un valor de t/tp y con ayuda de la fig 2. 11 se obtiene Q/Qp 

b) Conocido Qp se despeja el valor de Q 

c) De la relaci6n t/tp que ae eligi6 se despeje el valor de t 

d) Los valores de Q y t así obtenidos se irán dibujando para definir el 

hidrograma. 

Punto t/tp q/qp 
1.00 

o o.oo 0.00 
b 0.10 0.03 
e 0.30 0.19 

0.80 
d 0.40 0.31 
• 0.60 0.66 

~ 
1 0.70 0.192 
G 0.80 0.93 

" h 0.90 0.99 
0.60 ¡ 1.00 1.00 

1.10 0.99 
120 0.93 
1,30 0.86 

0.40 m 1.50 0.68 
n 1.70 0.46 
o 1.90 0.33 
p 220 0.21 

0.20 
q 2.60 0.11 

320 0.04 
5.00 o.oc 

1.0 2.0 3,0 4.0 5.00 
tllp 

Fig 2.11. Ordenadas del hidro~omo unitario odimenslonol propuesto por 
el Soil Conservotion rvice 
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Para una descripción más completa acerca de este tipo de hidrograma se 

puede consultar en la ref 16. 

3) Método de I-Pai-llu (ref 17) 

Este método tiene la ventaja de que permite calcular además del gasto 

máximo, la forma del hidrograma correspondiente. El Htodo se presenta 

tal y como fue deducido por su autor para aplicarlo a cuencas pequeñas 

de Indiana. E.U.A. Este método se basa en el modelo lineal propuesto 

por Nash para obtener el hidrograma unitario instantáneo. En este mode

lo, como se mostró con anterioridad, el gasto de salida para el enésimo 

almacenamiento está dado por 

1 [ t )n-l -t/K 
Q(t) Q K(n-1) ! K e (2.47) 

Basado en el razonamiento que se hizo para obtener dicha expresión I-Pai-Wu 

propone calcular el gasto pico con la ecuación siguiente 

donde 

A P 
Q • 2. 78 ~ f (n, t ) 

p p p 

Qp gasto pico, en m3/s 

Pe lluvia efectiva, en cm 

Ac iírea de la cuenca, en Jan2 

tp tiempo pico, en hrs 

(n-1)º el-n 
r(n) 

donde n para la zona de estudio el autor la obtiene como 

donde K coeficiente de almacenamiento. 

(2.48) 

(2.49) 

(2.50) 
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TABLA 2.6 Funci6n Ganma para valores de la variable x 
Func16n Gamna 

r(x) = [ tx-~ e-t dt •para l ~ x ~ 2 
o 

r X X r X 

1.00 1.00000 l. 50 0.88623 
1.01 o. 99433 l. 51 0.88659 
1.02 o. 98884 l. 52 0.88704 
l. 03 0.98385 l. 53 0.88757 
1.04 0.97844 l. 54 0.88818 
1.05 o. 97350 l. 55 0.88887 
1.06 o. 96874 1.56 0.88964 
1.07 o. 96415 1.57 0.89049 
1.08 0.95973 1.58 0.89142 
1.09 0.95546 1.59 0.89243 

1.10 0.95135 l.60 0.89352 
1.11 o. 94740 1.61 0.89468 
1.12 0.94359 1.62 0.89592 
1.13 o. 93993 1.63 0.89724 
1.14 o. 93642 l. 64 0.89864 
1.15 0.93304 1.65 o. 90012 
1.16 o. 92980 1.66 0.90167 
1.17 0.92670 1.67 o. 90330 
1.18 o. 92373 1.68 o. 90500 
1.19 o. 92089 1.69 0.90678 
1.20 0.91817 1.70 o. 90864 
l. 21 o. 91558 1.71 o. 91057 
1.22 o. 91311 l. 72 o. 91258 
1.23 0.91075 l. 73 o. 91467 
1.24 0.90852 1.74 o. 91683 
1.25 0.90640 l. 75 0.91906 
1.26 0.90440 l. 76 0.92137 
1.27 0.90250 1.77 o. 92376 
1.28 0.90072 l. 78 o. 92623 
1.29 0.89904 l. 79 o. 92877 

l. 30 0.89747 1.80 o. 93138 
l. 31 0.89600 1.81 o. 93408 
1.32 0.89464 1.82 o. 93685 
l. 33 0.89338 1.83 o. 93969 
l. 34 0.89222 1.84 o. 94261 
1.35 0.89115 1.85 o. 94561 
1.36 0,89018 1.86 o. 94869 
1.37 0.88931 1.87 o. 95184 
1.38 0.88854 1.88 0.95507 
1.39 0.88785 1.89 o. 95838 
1.40 0.88726 1.90 0.96177 
l. 41 0.88676 l. 91 0.96523 
l. 42 0.88636 1.92 0.96877 
l. 43 0.88604 1.93 0.97240 
1.44 0.88581 1.94 0.97610 
1.45 0.88566 1.95 o. 97988 
1.46 0.88560 1.96 o. 98374 
1.47 0.88563 l. 97 o. 98768 
1.48 0.88575 1.98 o. 99171 
1.49 0.88595 1.99 o. 99581 
l. 50 o. 88623 2.00 1.00000 
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Experimentalmente encontró t p y K se calculan en función de las caracter!.! 

ticas fisiográficas de la cuenca. 

Las expresiones utilizadas son 

t • 0 , 98 (A )l.085 (L)-1.233 (s)-o.668 
p e 

(2. 51) 

(2.52) 

donde 

L longitud de la corriente principal, en lan 

Ac área de la cuenca, en km2 

S pendiente del cauce principal, calculada con el criterio de 
Taylor-Schwartz, en por ciento 

Factores que afecten el escurrimiento. 

Para considerar los factores que afectan al escurrimiento el autor propone 

el uso de ciertos coeficientes que a continuación se presentan: 

- Número de escurrimiento N. 

Es un coeficiente de peso de escurrimiento directo y es función del uso 

del suelo y de las características de éste, 

Para poder determinar eute coeCicie.nte los 1:1ueloe ee clasifican de acuer

do a lo indicado en la tabla 2. 7 . 

Tomando en cuenta el tipo y uso del suelo se podrá conocer el valor de N 

con ayuda de la tabla 2.8 • 



Tipo A 

Tipo B 

Tipo e 

Tipo D 
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TABLA 2. 7 Clas1ficaci6n de suelos. 

Arenas con poco limo y arcilla de tamano medio (escurr1m1ento 

m1nimo) 

Arenas finas y limos orgánicos e inorgánicos, mezclas de 

ambos 

Arenas muy finas, limos y bastante arcilla 

Arcillas en grandes cantidades; suelos poco profundos con 

subhorizontes casi impenneables, (escurrimiento mb1mo) 



TABLA 2.8 Valor del número de escurrimiento N, de acuerdo al tipo y 
uso del suelo. 

Uso de la tierra o caber- CondiciOn de la superficie Pendiente del Ti~o de suelo 
tura terreno en % A ~ c D 

Bosques (se111brados y Ralo, bajo transpirac16n --- 45 66 77 83 
cultivados) Nonnal, transpirac16n media --- 36 60 73 79 

Espeso o alta transpiraci6n --- 25 55 70 77 
Caminos De tierra --- 72 82 87 89 

Superficie dura --- 74 84 90 92 
Bosques natura 1 es Muy ralo o bajo transpiraci6n --- 56 75 86 91 

Ralo, bajo transp1raci6n --- 46 68 78 84 
Nonnal. transpiraci6n medio --- 36 60 70 76 
Espeso, alta transp1raci6n --- 26 52 62 69 
Muy espeso, a 1 ta transpi raci ¡in --- 15 44 54 61 

Descanso (sin cultivo) Surcos rectos 77 86 91 94 
Cultivos en surco Surcos rectos > 1 72 81 88 91 

Surcos rectos < 1 67 78 85 89 
Surcos en curvas de nivel ¡contorneo? > 1 69 79 84 88 
Surcos en curvas de nivel contorneo < 1 65 75 82 86 
Terrazas > 1 66 74 80 82 
Terrazas < 1 62 71 78 81 

Leguminosas (sembradas Surcos rectos > 1 66 77 85 89 
con maquinaria o al vo- Surcos rectos < 1 58 72 81 85 
1 eo) o praderas con Surcos en curvas de nivel > 1 64 75 83 85 
rotaci6n Surcos en curvas de nivel < 1 55 69 78 83 

Terrazas > 1 63 73 80 83 
Terrazas < 1 51 67 76 80 

Pastizal - - - > 1 68 79 86 89 
- - - < 1 39 61 74 80 

Contorneo > 1 47 67 81 88 
Contorneo < 1 6 65 70 79 

Potrero pennanente - - - 30 58 71 78 
Cereales Surcos rectos > 1 65 76 84 88 

Surcos rectos < 1 63 75 83 87 
Contorneo > 1 63 74 82 85 
Contorneo < 1 61 73 81 84 
Terrazas > 1 61 72 79 82 
Terrazas < 1 59 70 78 81 

Superficie impermeable - - - --- 100 100 100 100 
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Para condiciones de diferentes tipos de superficie en la cuenca, se dete.!, 

mina el valor de N mediante un promedio pesado como se muestra en la si

guiente ecuación 

(2.53) 

El número de escurrimiento se debe afectar por un factor que considere la 

lluvia antecedente. Es decir 1 si hubo lluvia cinco días antes cuando mu

cho se deberá determinar el tipo de corrección que se aplicará dependiendo 

de la cantidad de lluvia que se haya registrado utilizando la tabla 2.9 

En esa misma tabla aparecen los factores por los cuales se afectará el 

valor de N dependiendo del tipo de corrección, 

TABLA 2. 9 

N 

10 

20 

JO 

40 

50 

60 

70 

80 

90 

100 

Si 5 días antes 
hubo lluvias 

Factores de correccf6n del número de escurrf
mf ento N, según la precfpftacf6n antecedente. 

Correccf6n A Corrección B 

0.40 2.22 

0.45 1.85 

o.so 1.67 

o. 55 1.50 

0.62 1.40 

0.67 !.JO 

0.73 1.21 

0.79 1.14 

0.87 1.07 

1.00 1.00 

menos de 2.5 Correci6n A 
entre 2.5 y 5 cm Sin correción 
mas de 5 cm Correción B 

Conociendo el valor de N se calcula el valor de la lluvia efectiva, Pe para 

una lluvia total P 

p -e 

( p - ~ + 5.08 ) 
2 

p + 2~32 - 20.32 
(2.54) 
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donde P y Pe en cm 

cuyo rango de aplicaci6n es para valores de P > N _ 5~~08 

Los valores de la ec 2, 54 ae pueden obtener tambiln con la fig 2, 12 , 

Dado que Pe no ~e unitaria al calcular el ~ del hidrograma, este ya no 

será unitat'io. 

§ 
ii .e 15 u e 
'6 
s 

:! 10 

a .. 
G> 
G> 
'O 

!:! 5 

~i 
d! 

5 10 15 20 
P,lluv\a tatal,en cm 

fig 2.12. Altura de lluvia efectiva en función de la lluvia total y del número 
de escurrimiento 

Procedimiento de cálculo 

1) Se escoge la duración de la tormenta mBe desfavorable, d y el período 

de retomo Tr . 

2) Se obtiene el valor de N con la tabla 2. 8 , 
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3) A partir de las curvas i-d-Tr y los valores elegidos se obtiene i que 

permite calcular la precipitación total en la estación base, Pb, en 

cm. Se pueden presentar dos casos. 

Ja) Si los registros de lluvia pertenecen a una estación dentro de la cue~ 

ca se hace que P • Pb (lluvia total en la estación base) calculando 

Pe como se indicó en el paso (3). Y se considera que 

Pe • Peb (Pe¡, , lluvia efectiva en la estación base}, cumpli~ndoae 

que (Pe/Pe¡,)• (P/Pb) a l • 

Jb) Si los registros de lluvia pertenecen a una estación ubicada fuera de 

la cuenca se hace lo siguiente: 

- Calcular la relación (condición más desfavorable) 

p 

p¡;- -
Prec. mix en 24 hrs, Tr • 50 años, zona de estudio 

Prec. en 24 hrs , Tr • 50 años, estación base 
(2. 35) 

a esta relación se le conoce como factor de transporte. 

- Se calcula Pb (curvas i-d-Tr). Con este valor se calcula P8b con 

la ec 2.54 • 

- La lluvia efectiva en la zona de estudio, Pe, se calcula con la 

siguiente expresión 

(2.56) 

4) Con las caracter!eticas de la cuenca se calcula K y tp , eca 2.51 y 

2.52 

5) Se calcula el valoT de n, ec 2.50 

6) Conocida n se calcula f (n, tp) con la ec 2. 49 
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7) Se obtiene el gasto pico con la ec 2.48 

8) Mediante la repreaentaci6n del hidrograma unitario adimensional fig 

2.13 se ira obteniendo la forma del hidrograma. 

Otra manera de definir la fama del hidrograma es mediante la expresión s.!. 

guiente 

(2.S7) 

El procedimiento consistirá en que conocidos los valores de Qp' tp y n, 

los diferentes valoree de Q se calculan con la ec 2 .57 dando valores a la 

relaci6n t/tp • 

IOO 

"' IP, 
"' ; 

o 

IO 

40 

20 

o 
o 6 

lltp 

Fig 2.13. Hidrograma (Publicación 143 II) adimenslonal propuesto 
par 1-Pal ·Wu 
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4) Métodos de Chow (ref 4) 

Permite conocer solamente el gasto máximo para un perf.odo de retorno seles_ 

cionado. Se aplica a cuencas menores de 24.28 laa2 y estructuras de drena

je pequeñas (alcantarillas, drenaje en carreteras y aeropuertos). 

El gasto pico de escurrimiento directo de una cuenca puede calcularse como 

donde 

qp gas to pico del H. U. 

Pe lluvia efectiva 

(2.58) 

Basándose en el concepto de curva S se tiene que considerando una lluvia 

en exceso igual a 1 cm por d horas y una Sres drenada de Ac tan2, el gasto 

de equilibrio en m3 /a, será igual a 

A * l mn e 
qe • --d--

2.73 A • ___ e 
d 

(2.59) 

La relación del gasto pico del H.U. qp al q
8 

Ae define como factor de 

reducción Z. Donde la curva S es producida por la misma intensidad de 

lluvia pero de dureci6n infinita. 

(2.60) 



Q 

Fic.¡ 2.14. Curva S 

Entonces la ec 2. 58 se puede expresar como 

Ac Z pe 
Qp - 2.78 --d--

Lluvla en exceso constante 
de lcm' 

Qequlllbrio 

57 

(2.61) 

El factor 2. 78 P e/d puede remplazarse por el producto de dos factores 

donde 

p"b 
X • -d-

X factor de escurrimiento 

(2.62) 

P~ lluvia efectiva en la estación base para una duración dada, 

en cm 

Y considerando que Pe/P"b • P/Pb el factor climático Y será: 

y • 2.78+
b 

(2.63) 
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Q 

H.U. qoquilibrio 

Fig 2.15. Definición esquemática del factor de redlJCCiÓn Z 

Finalmente el gasto pico del hidrograma de escurrimiento directo será 

Q •A XYZ 
p c 

(2.64) 

Determinación de loe factores X, Y 1 Z • 

Factor de escurrimiento (X) 

Para conocer la lluvia en exceso ee procede de la misma forma que se 

explicó en el criterio de 1-Pai-Wu, tomando en cuenta si el pluviógra

fo 1 que se usará para loe datos de intensidad, está fuera o dentro de 

la cuenca. 

Factor climático (Y) 

Este factor sirve" para tra~portar la tomenta, es decir, que toma en 

cuenta como se distribuye la tomenta y el hecho de que el gasto que 

se desea evaluar este alejado de la estación base. 

Para determinar este factor se deberá tener en cuenta que la liga entre 

la estación base y la zona de estudio se deberá hacer tomando en cuenta 

las condiciones miis desfavorables. Para poder transportar la tormenta 
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(variaci6n de P b a P) Chow usó un plano de isoyetas de precipitacio

nes diarias con T • 50 años. 
r 

Factor de reducci6n de pico (Z) 

El valor de Z puede calcularse como una funci6n de la relaci6n entre 

duraci6n de tormenta d y el tiempo de retraso tr • El tiempo de re

traso se define como el tiempo que se tiene desde el centroide del 

hietograma de lluvia efectiva al tiempo de pico del hidrograma de es

currimiento directo, fig 2.16 • 

p 

FIQ 2.16. Definición del tiempo de retraso 
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El tiempo de retraso depende, principalmente, de las caracter!sticas fi&i!!, 

gráficas de la cuenca y de la fonna del hidrograma y es independiente de 

la duración de la lluvia. Para su zona de estudio Chow encontró que 

º· 6• 

tr • 0.0050 [ ~ ] (2.65) 

donde 

L Longitud del cauce principal, en m 

S pendiente del cauce principal, en % 

tr tiempo de retraso, en hrs 

Linsley e.t al propone para calcularlo la expresión siguiente 

donde 

n 

L L n 
t ª 0.75174 •e [--c J 
r. t IS 

(2.66) 

longitud de la corriente principal desde la salida de la cuen
ca hasta el punto más cercano al centro de gravedad de la cuen 
ca, en lan; ambos puntos deben estar ubicados sobre el cauce -
principal 

pendiente de la cuenca, en decimal 

constante (para montaña, pie de monte y valles o ., 0.38) 

longitud de la corriente principal 1 en km 

coeficiente que representa las variaciones de la pendiente y 
el almacenamiento en la cuenca¡ para cuencas naturales varía 
entre 1. 35 y 1. 65 y para zonas urbanas de acuerdo con las medi 
ciones realizadas por Eagleson, se obtuvo que var!a entre -
0.16 - 0.24 

Snyder propone 

(2,67) 

El manual de Diseño de Obraa Civiles de la Cl'E (cap A.1.5) recomienda usar 

t • o. 6 t 
r c 

(2.68) 
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donde 

te tiempo de concentración, en h 

Procedimiento para calcular el gasto máximo utilizando el mi!:todo de Chow. 

l) Con los datos de tipo y uso del suelo obtener el valor de N empleando 

la tabla 2. 8 

2) Se elige una duración de lluvia d para la tormenta de diseño. Se re

comienda usar d igual al te 

3) Se escoge el período de retorno de acuerdo con la estructura que se 

va a diseñar. 

4) Se calcula la lluvia total P como se indicó para el método de I-Pai-Wu. 

5) Se calculan los factores X y Y, ecs 2.62 y 2.63, respectivamente. Si 

la estación base está dentro de la cuenca P/Pb • 1 y si está fuera de 

la cuenca P /P b se calcula con la ec 2. 55 • 

6) Se calcula la relación d/tr para obtener el factor Z con la fig 2.18 • 

7) Se calcula el gasto pico con la ec 2.64 . 

8) Se repite el procedimiento para otras duraciones. 

9) El mayor valor de los gastos pico calculados será el gasto de diseño. 

Si la corriente es perenne, se le agregará al gasto pico el gasto base 

para obtener el gasto de diseño. 

10) Con este método no se obtiene la forma del hidrograma, pero algunos 

autores consideran que se le puede asignar la siguiente 

(2.69) 
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Fig 2.17 Forma que podría adaptar la avenida de diseño 
usando el método de Chow 
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(2, 70) 

(2. 71) 
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Nota: Te6ricamente en la fig 2. 18 se indica que d no puede ser mayor de 

2tr' ya que el gasto pico se presentaría antes que termine la curva 

lluvia en exceso. Sí d ;:. 2tr el H. U. alcanzará y mantendrá un máxi 
mo valor. En otras palabras Z • 1 para d/tr ;:. 2 • 



5) Método de Getty y Me Hughs (ref 3) 

Mediante este método es posible determinar el gasto pico para zonas donde 

se cuente con registros de lluvia y escurrimientos muy cortos como para 

proporcionaÍ' datos confiables para determinarlo con algún otro mEtodo o 

para localidades donde no se cuente con registros. Este método ea apli

cable para determinar el gasto pico necesario para el diseño de puentee, 

alcantarillas y otras estructuras hidriíulicas. 

Para determinar el gasto pico este m~todo se basa en dos factores princi

pales: (1) el volumen de escurrimiento superficial y (2) el hidrograma 

unitario. El primero toma en cuenta la variación de la lluvia y el tipo 

de suelo y la segunda considera las características de la cuenca. 

Aún cuando este método se desarrolló para áreas montañosas de Arknnsas y 

Missouri en E. U, A., es posible aplicarlos a otras regiones con caracte

rísticas similares. 

La magnitud del gasto pico en este análisis se expresa como la razón del 

pico del hidrograma unitario. Para desarrollar las relaciones entre al

gunas características de la cuenca de drenaje y el pico del hidrograma 

unitario se emplean como datos las características físicas del Brea en 

estudio (área de la cuenca, longitud del cauce principal 1 longitud hasta 

el centro de gravedad de la cuenca y pendiente del cauce principal) y el 

hidrograma promedio pico de una tormenta para cada estación medidora para 

una lluvia en exceso de dos horas. 

Después de probar soluciones utilizando diferentes combinaciones de éstas 

y otras caracterís tices de la cuenca se encontró una relación general pa

ra determinar el gasto pico del hidrograma unitario 1 l!:sta se expresa por 

la ecuaci6n siguiente 
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(2. 72) 
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ordenada pico del hidrograma unitario en m3/s/lun2 para una llu
via en exceso de dos horas 

Brea de la cuenca, en km.2 

longitud del cauce principal, en Jan 

longitud al centro de gravedad de la cuenca, en km 

pendiente del cauce principal, obtenida con el criterio de 
Taylor y Schwartz, en m/km 

Si se realiza une comparación entre el gasto pico del hidrograma promedio 

y el obtenido con la ec 2. 72 se puede observar que presentan una coincide.!!. 

cía razonable. 

Una vez obtenido el gasto pico del hidrograma unitario mediante la ec 2. 72 

es necesario obtener la magnitud del gasto pico de le avenida ast como su 

período de retorno. Para realizar ésto será necesario calcular el escurr! 

miento superficial anual promedio en el área de estudio, en centímetros, 

ya que se ha encontrado una relación de este parámetro, con la razón de 

descarga pico, Qp/Qu y con el período de retorno del evento. 

En este método se supone que los logarítmos del gasto pico del .hidrograma 

unitario se distribuyen normalmente. 

En la fig 2.19 se muestran las curvas generalizadas de frecuencia del gas

to pico con el escurrimiento superficial anual promedio como parámetro. 

Dichas curvas están dibujadas en papel semilogarítmico para tener igual 

precisión en la lectura de valores en ambas escalas. De ser dibujadas en 

papel logarítmico las curvas quedarían representadas por líneas rectas 

dado que se supuso que la distribución es de tipo normal. 

Si se desea conocer el gasto pico para una región que cuente con registros 

o no, es necesario calcular el escurrimiento superficial anual promedio, 

ya sea con los datos con que se cuente, en el primer caso, o por estar 

cercana la cuenca en estudio a una zona donde sí cuente con ese valor, en 

el segundo caso. 
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ficial anual promedio, seQ~n Getty y Me HuQhs. 

Para el sitio en estudio se deberá calcular el iírea de drenaje, la longi

tud y pendiente del cauce principal y la longitud hasta el centro de gra

vedad de la cuenca. Con estos datos y utilizando la ec 2. 72 se calcula 

el gasto pico del hidrograma unitario, q
0 

• 

Procedimiento de cálculo 

1) Se calcula para el sitio en estudio el Brea de drenaje, la longitud 

y pendiente del cauce principal y la longitud hasta el centro de gra

vedad de la cuenca. 

2) Utilizando la ec 2. 72 se calcula el gasto pico del hidrograma unita

rio recordando que 

(2.71) 
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3) Se obtiene el escurrimiento superficial anual promedio ya sea por da

tos de registro o por la cercan!a del sitio en estudio a una región 

donde sí se conozca este valor, cuando no se cuente con regístt"os. 

4) Para encontrar el gasto pico de la avenida de diseño se utiliza la 

fig 2.19 tomando como datos el escurrimiento superficial anual prome

dio y el período de retorno elegido de acuerdo con la estructura por 

proyectar. La razón del hidrograma unitario pico Qp/Q
0 

ast obtenido 

se multiplica por el valor encontrado en el punto 2 calculándose con 

ello el gaato pico para un período de retorno dado. 

6) Método de Gray (ref 2) 

Don M. Gray propone un método que permite generar hidrogrmnas unitarios 

sintéticos en fonna teórica en función del gasto y tiempo de pico. A 

continuación se describen los procedimientos y relaciones necesarias para 

sintetizar un hídrograma unitario en cuencas pequeñas conocidas las carac

terísticas de la cuenca. Para la aplicación de este método se establece 

como limite superior un área de cuenca de 150 km2. 

Utilizando los principios básicos de infiltración y el concepto de hidro

grama unitario se puede obtener en forma bastante aproximada el hidrogra

ma de la descarga para una cierta tormenta en una cuenca. La aproxima

ción que se puede lograr depende del Wtito que se tenga en la obtención 

del hidrograma unitario. 

Para aplicar el método de Gray los datos requeridos son: 

l) Datos topográficos y características del cauce. Se incluye área de 

la cuenca, longitud y pendiente del cauce principal, ver fig 2.20 • 

2) Datos hidrológicos. Se refiere al tiempo pico en minutos y ordenada 

del gasto pico en por ciento entre 0.25 t • Loe limnogramas e hidro

gramas deben mostrar una curva blen defin~da de ascenso con un pico 

único seguido de una curva inint~rrumpida de recesión. La elección 



Fig 2.20 Datos requeridos en el método 
de Gray 
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de los datos hidrológicos representa un factor importante en la deducción 

de las ecuaciones que se preeentarii.n posteriormente. 

También resulta necesario tener que explicar algunos conceptos utilizados 

en este método tales como figuras empíricas, representativas y adimensio

nales. 

Con los limnogramas e hidrogramas se elaboran figuras de distribución. 

Si se dispone de varías figuras de distribución para una misma cuenca se 

pueden reducir a una sola representativa. 
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La figura de distribución representativa de la cuenca es conocida como 

gráfica empírica. El término 11emp5'..rica11 es adoptado para decir que ella 

fue desarrollada a partir de datos empíricos. En la fig 2. 21 se muestra 

una gráfica empírica obtenida de 4 tormentas individuales. En esta grá

fica la escala de tiempos se ha trasladado hasta hacer coincidir el cero 

de la descarga con el cero del tiempo. 

Para evitar inconsistencias en los incrementos de tiempo utilizados en 

la descripción de gráficas empíricas de diferentes cuencas se estandari

zan de manera de tener gráficas ndimensionales, 

En estas gráficas los valores de las ordenadas ee expresan como un por

centaje del gasto base en un intervalo de tiempo igual con un cuarto del 

período de ascenso (tiempo pico), es decir, % gaeto/0.25 tp y en las 

abcisas con una relación de un tiempo cualquiera, t, en que ocurre el es

currimiento superficial entre el tiempo que ocurre el gasto pico, ver fig 

2, 22 • 



La duración del incremento de tiempo de 0.25 tp se escogía por las si

guientes razones 
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1) Se ha encontrado que el tienq>o pico es un factor importante y carac

terhtico de una cuenca dada. 

2) El uso de 0.25 tp facilita la definición de la rama de ascenso en 

cuatro puntos. 

3) La pendiente de los hidrogramas se mantiene con el uso de este tamaño 

de incremento. 

Considerando la analogía que existe, se han ajustado las gráficas adimen

sionales a una distribución tipo Gatm1ia de dos parámetros. La ecuación de 

esta curva estadística de frecuencia está dada por la relación siguiente 

donde 

f (x) cualquier valor de ordenado 

x cualquier valor de x 

N frecuencia total o el número de observaciones de x 

q y y son la pendiente y parámetro de escala, respectivamente 

r(q) función Gamma de q, que es igual a (q-1) 

(2. 74) 

Si q no es entera (q) • T(N+Z) • (N-l+Z) (N-2+Z).,. (l+Z) r(l+z), donde N 

es igual al entero y (l+Z) se obtiene de la tabla 2.6 • 

Dada la similitud de la distribución Canana con la forma de loe hidrogramas 

unitarios instantáneos, se considera que los procedimientos estadísticos 

aplicados en adaptar la distribuciOn Gamma de dos parámetros de datos ex

perimentales, pueden ser usados para estimar los valores de q y y para 

hidrogramas unitarios. 

Ya que los hidrogrmnas adimensionales son simplemente una forma modificada 
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de los hidrogrmnas unitarios, la ec 2. 74 puede ser usada para describir la 

forma de éste después de haber realizado algunos cambios apropiados de 

constantes. A diferencia de las gráficas unitarias, el valor de N, para 

las gráficas adimensionales, ec 2. 74, pennanece constante independiente

mente del tamaño de la cuenca. Para simplificar el cálculo, se ha encon

trado que la forma de las gráficas adimenaionales, ver fig 2.22, se puede 

obtener con la expresión siguiente 

donde 

Q /t • 
t p 

25.0 (y' )q 
r(q) 

Qt/tp % gasto/0.25 tp dado cualquier valor de t/tp 

y' parámetro adimensional 

(2. 75) 

(2. 76) 

De acuerdo con la ec 2. 75, para valores conocidos de q, y' y tp se puede 

desarrollar para cada cuenca gráficas adimensionales, gráficas de distri

bución y las gráficas unitarias. Lográndose miixima eficiencia usando un 

programa de computadora. 

Para detenninar sí los datos ee ajustan a una distribución de este tipo es 

conveniente realizar una prueba Chi-cuadrada, ésto ayudará a garantizar 

mejores resultados. 

Loe parámetros q y y' de la ec 2. 75 que definen a las gráficas adimensio

nales guardan una relación lin3~lf /t E~tn relación puede ser desarrollada 

considerando en el pico que ~ • O, t/t • 1 y Qt/tp es un 
d(ttt;,) p 

miiximo. Obteniendo la primera diferencial de la ec 2. 75 igualada a cero 

y sustituyendo t/tp • 1 en el resultado, se concluye que 

q ... l +y' (2.77) 
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La ec 2. 77 queda representada por una línea recta con una pendiente unit.!_ 

ria. Esta es una expresión teórica de la relación entre loe parámetros 

q y y', pero como se puede observar en la fig 2.23, los resultados expe

rimentales pueden cambiar con respecto a la distribución teórica. 

La diferencia entre ambas curvas es indicativa de la impresión de las 

gráficas ajustadas para predecir apropiadamente la posición de la ordena

da pico. A pesar de que se encontró que esta diferencia estadística.mente 

es significativa, no se considera de suficiente magnitud para restringir 

la validez de las curvas ajustadas, particularmente si se considera la 

subjetividad en la posición del inicio de las gréficas y dispersión de 

los datos originales. En aplicaciones prBcticas, la ec 2. 77 se considera 

válida para determinar la relación entre las variables q y y' • 

Para obtener la máxima probabilidad de ajuste se considera que las varia

bles q, y• y t/tp guardan la siguiente relación 

_e¡_ = 
y' 

t 
-t-

p 
(2. 78) 
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donde "t/tp es el valor medio de la razón adimensional de la gráfica. 

Sustituyendo y • y' /tp en la ec 2. 78 tenemos que 

...!L 
y 

• t (2. 79) 

en donde y es el parámetro de escala del hidrograma unitario y tiene 

como dimensiones a los recíprocos de tiempo, 

También será de utilidad considerar la relación entre la constante de alm:!, 

cenamiento. K (ec 2.80) y les variables tp y y' en un hidrograma unitario 

instantáneo. 

De las igualdades mencionadas, se puede demostrar que 

t _p_ 
y' 

(2,80) 
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El parámetro, tp/y' así como la constante de almacenamiento K, miden las 

propiedades de almacenaje de la cuenca o el tiempo de recorrido requeri

do por el agua para pasar por una determinada extensión. Por este moti

vo se hace a ellos referencia llamándolos factor de almacenamiento. La 

magnitud de este factor es relativamente independiente de los efectos de 

la duración de la lluvia. Como consecuencia las diferencias en la magni

tud de este factor para diferentes cuencas, puede atribuirse a diferen

cias en sus características físicas. R.K. Linsley y C. Clack M., demos

traron que la constante de almacenamiento, K, se puede relacionar con 

las características de la cuenca como son, por ejemplo, el área, la lon

gitud y pendiente del cauce principal. Además Linsley añade que esta re

lación está influenciada por diferencias regionales. 

De consideraciones puramente hidráulicas se supone que la magnitud del 

factor de almacenamiento, tp/Y', varía directamente con le longitud del 

cauce, L, e inversamente con alguna potencia de la pendiente, S0 , de 

éste. Esto permite relacionar tp/y' con el parámetro L/~ de la cuenca. 

En vista de ésto, la relación funcional entre estas variables se puede 

expresar en forma general como 

+-·[:St (2.81) 

e 

donde a y b son constantes que se evalúan a partir de datos experimenta

les por medio de regresión linenl y serán característico!I de cada región. 

Las ecuaciones de regresión para las zonas estudiadas por Linsley son 

Nebraska-Oeste de Iowa 

t 
___E_ a 

y' [ l
o. ~90 

5.839 -
1
-

,rs-
e 

Centro de Iowa, Missour-, Illinois-Wisconsin 

(2.82) 
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t [ :-s ]°'562 + - 7 .096 (2. 83) 

e 

Ohio 

t [ :-s ]°'531 ___j!_ . 8.856 
y' 

(2,84) 

e 

en las cuales tp/y' en minutos, L en 1an y Se en por ciento. 

El factor de almacenamiento tp/y' puede relacionarse con el tiempo pico 

como se muestra en la fig 2.24 . 
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Fig 2. 24 Relación entre el factor de almacena
miento, tp/y· y el tiempo pico, tp, 
según Gray. 
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Una vez conocidos los valores de q, y tp es posible calcular el hidrogra

ma adimensional de la cuenca con la ec 2. 75 el cual permite calcular las 

ordenadas de gasto para el hidrograma unitario en un tiempo igual a 

O .2S tp • 

El uso de las ecs 2.82, 2,83, 2.84 y de la fig 2.24 está limitado a cuen

cas con características análogas a las de las estudiadas por Linsley. 

Estudios adicionales indican que los mejores resultados se han obtenido 

para cuencas con valores de L/.¡s;- menores de 11 km. 

Secuencia de cálculo 

1) Se detennina el área de la cuenca, la longitud y pendiente del cauce 

principal. 

2) 

3) 

Se detenninen los parámetros tp,y'yq. 

2o) Con L/tS; y utilizando alguna relación dada por las ecs 2.82, 

2.83 y 2.84 se calcula tp/y' • 

2b) Con tp/y' y usando la fig 2, 24 se obtiene tp y se calcula y' 

Se calculan las ordenadas del hidrograma adintensional con la ec 2. 75 

Se calcula el % gasto 0.25 tp paro valorea de t/tp • 0.125, 0.275, 

0.625,, .. y para los siguientes valores hasta cubrir aproximadamente 

el 100 1:: del gasto con incrementos de 0.250 • 

El gasto de pico se calcula para uno relación t/tp = 1 

4) Se calcula el hidrograma unitario. 

4a) Se obtiene el factor de conversión necesario para convertir el 

volumen de escurrimiento directo bajo la gráfica adimensional n 

un centímetro de lluvia en exceso sobre la cuenca. 

V Volumen del hidrograma unitario 
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l. n x 2. 5
1
4
1

ncm x A ,_2 1000 2 m2 1 m V•l N• x¡-¡¡;;;;rx1o0 ~ (2,85) 

VD Volumen del hidrograma adimensional 

m
3 

60 ¿___ S x O. 25 x tp min x min (2.86) 

Se obtiene el valor de 

haciendo V • v
0 

• 

m3 
t S resolviendo las ecs 2.85 y 2,86, 

4b) Se convierten las ordenadas de la gráfica adimensional a ordena

das del hidrograma unitario. 

[ 

% gasto/0.25 t 

Qu • 100 
m3 

E
S 

(2,87) 

4c) Se transfoma el tiempo base de la gráfica adimeneional a unida

des de tiempo absoluto multiplicando t/tp por tp para cada punto 

calculado. Recordando que el escurrimiento no comienza sino hasta 

el centroide del hietograma (hasta tp/8). 

En el cap 4 se presenta un ejemplo que ilustra este procedimiento, 

2. 2. 2e Métodos para el drenaje en carreteras 

Método para flujo no permanente espacialmente variado 

El escurrimiento sobre superficies naturales o sobre calles o sobre carre

teras se comporta como un flujo no permanente espacialmente variado. Para 

determinar el hidrograma de este tipo de escurrimiento se han propuesto 

métodos empíricos basados en la experimentación y que cubren una gran gama 

de variación de condiciones. Estos m¡;todos como los que se mencionaron 

onteriomente sólo proporcionan una aproximación de la solución al proble

ma. 

El escurrimiento para flujo laminar sobre cunetas podri ser cuantificado 
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r.on el método de Izzard (refs 14 y 19). A continuación se presenta dicho 

111étodo. 

Del análisis de varios hidrogramas producidos por lluvias semejantes, 

Izzard estableci6 que el hidrograma en la curva de ascenso se puede re

presentar por una curva adimensional como la mostrada en la fis 2. 25 . 

donde 

q 

qe 

t 
e 

q 

qe 

gasto unitario sobre la superficie en el tiempo t desde el 
inicio de la lluvia, en m3 /s/m 

gasto unitario sobre la superficie en el tiempo de equili-
brio, en ml/a/m 

tiempo desde el inicio de la lluvia ,en min 

tiempo de equilibrio, en min. Se define como el tiempo en 
el cual q/qe • O. 97 

1.0 

0.8 

0.6 

0.4 

0.2 

0.2 0.4 o.e 
t/te 

1.0 

Fig 2.25 Hidrograma adimensianal de flujo super
ficial, según Izzard. 
(Publicación no 315 11) 
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En la condición de equilibrio la entrada de lluvia es proporcional al gas

to de descarga (la lluvia se vuelve asintótica). Partiendo de lo anterior 

se establece que 

donde 

q
8 

en m3 /s/m 

q • 
e 

i L 
J,6 X 106 

intensidad de la lluvia, en U1D/hr 

L longitud de la superficie del flujo, en m 

(2.88) 

Izzard propone que 

donde 

(2,89) 

D retención en m3 e igual al volumen de agua sobre la superficie 
de une franja de ancho unitario en el tiempo t desde el inicio 
de la lluvia efectiva 

De retenci6n de equilibrio, en m3. Empíricamente se obtuvo que 

(2.90) 

El exponente de qe es variable desde 0.2 para pavimento muy liso hasta 0.4 

para césped. 

El valor de K se obtiene con la siguiente expresión 

donde 

K • 0.0000216 i + e 
81/3 

intensidad de la lluvia, en rmn/hr 

(2.91) 

pendiente de la superficie. La ecuaci6n es valida para S < 0,04 

e factor de rugosidad (ver tabla 2.10) 



TABLA 2.10 Valores del coeficiente de ru9osidad 
usados en el método de Jzzard. 

Tipo de superficie 

Pavimento asfaltado muy 1 i so 

Pavimento de arena y alquitr3n 

Pavimento de concreto, condiciOn normal 

Pavimento de grava y alquitran 

Césped bien cortado 

e 
0.0070 

o. 0075 

0.0120 

0.0170 

0.0460 
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Un poco después de cesar la lluvia el escurrimiento disminuye (escurri

miento no permanente). El tiempo de recesión, en min, del hidrograma 

es entonces 

tr • 0.0539 (2.92) 

donde D 
0 

es la retención correspondiente a De después de que ha cesado 

la lluvia (i • O) 

F(r) • 0.5 (r- 213 - l) (2.93) 

r • (2.94) 

D 
-D- • 

o 

( +. Jl/3 • rl/3 (2.95) 

Para obtener el hidrograma de escurrimiento directo para una intensidad y 

duración dadas se aplicarán las fórmulas presentadas y el hidrograma adi

mensional de la fig 2. 25 . Esto se mostraríi con un ejemplo en el cap 4 , 

Es te método sólo es aplicable, para casos donde se presente flujo laminar. 

tzzard considera que el flujo es laminar para valores del nGmero de 

Reynolds 
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Otra manera de hacerlo es calculando el producto iL < 3871, donde eeti 

en mm/hr y L en m. 

Aún cuando. aplicaciones posteriores han indicado que el método también 

proporciona resultados satisfactorios para flujo turbulento, se cuenta 

con otros métodos como el propuesto por Horton para la obtención de hidro

gramas en el caso de que el flujo sea turbulento (ver ref 1). 



3. ASPECTOS HIDRAULICOS 

3.1 Diseño hidráulico 

3. 1.1 Introducción 

El diseño hidriíulico tiene por objeto el seleccionar el tipo, clase y ta

maño del servicio de drenaje para recibir el escurrimiento estiJ11ado para 

un cierto período de retorno. 

En este capítulo se discutirán las estructuras usadas para recoger, condu

cir y evacuar el agua superficial que se acumula sobre y cerca de los cam.i 

nos. 

En el pasado, los datos hidrol6gicos, tan valiosos para el ingeniero ac

tual, eran escasos y dispersos• de allí que un diseño hidráulico basado 

en ellos frecuentemente pareciera no tener sentido. Por esta razón y a 

falta de algo mejor, el diseño de estructuras de drenaje se hacia en gran 

medida por medio de "recetas11
, muchas de las cuales eran de dudosa validez. 

Este tipo de fámulas empíricas eran muy atractivas dada su simplicidad y 

sencillez de aplicación para obtener las dimensiones de las estructuras. 



La m&s utilizada, probablemente, fue la propuesta por Talbot, en 1887 

(ref 9) 

a • 0.183 e A3/• 
e 

(3.1) 
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la cual proporciona el área de la secci6n requerida, en m2, en función del 

'área de drenaje, Ac• y de un coeficiente de escurrimiento, e, que depende 

de las características del área de drenaje (1.0 para terreno rocoso e in

clinado, 0.6 para terreno montañoso de pendiente moderada y 0.2 para terr.!. 

no nivelado no afectado por la nieve). 

Esto es, se eleg{an las dimensiones de la estructura sin tener en cuenta 

ningún principio hidráulico. Sin embargo, ahora para lograr un diseño ba

lanceado en costo y seguridad se requiere de la correcta aplicación de los 

conceptos básicos de la Hidrologta e Hidráulica. 

En un diseño exagerado, las dimensiones son mucho mayor de las necesarias 

para conducir el gasto correspondiente a un período de retorno elegido, y 

por lo tanto, ocasiona costos elevados. Por otra parte, si el diseño es 

escaso, se puede producir la destrucción prematura de la carretera o de 

las propiedades que se deben de proteger. Cuanto más importante y costosa 

sea la carretera y las propiedades cercanas, tanto más detallado deberá 

ser el diseño hidráulico, 

Otro aspecto de importancia es, que el agua que queda estancada a lo largo 

de la carretera crea un peligro para la salud por propiciar sitios de gen.!. 

raci6n de fauna nociva. Además, el agua extraída de los lados del camino 

por acción capilar, puede reblandecer la plantilla y contribuir a fallas 

en el pavimento. Lo mencionado se refiere al problema de drenaje. Debe 

tenerse presente que, la instalación de estas obras para evitar estos efec

tos, no deberá ocasionar otros problemas como serta, por ,ejemplo, la ero

sión en los acotamientos y taludes que originan costosos problemas de man

tenimiento y condiciones peligrosas pera los conductores de vehículos. 



3.1.2 Aspectos generales 

El diseño hidráulico de los proyectos de drenaje se basa en el uso de 

los principios básicos de la Hidráulica y en el uso de las ecuaciones 

fundamentales de continuidad, energía y cantidad de movimiento. 
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El flujo en una conducción puede ser laminar o turbulento, permanente o 

transitorio, uniforme o variado, En general, se considera en el diseño 

hidráulico de los sistemas de drenaje que el flujo es turbulento dentro 

de los canales y tubos del sistetl\a, 

La conducción del flujo podrá hacerse a superficie libre en conductos ce

rrados o abiertos, o como conducción a presión. 

Los principios que gobiernan el funcionamiento de estos tipos de conduc

ción son básicamente los t'lÍsmos pero los diversos nroblemas físicos que 

plantea cadn caso exigen proponer diferentes soluciones. 

3.1. 2a Flujo en canales abiertos 

"t La mayor parte de las fórmulas deducidas para este tipo de flujo suponen 

que se tiene un flujo establecido ya que la cantidad y velocidad de la de_! 

carga permanecen constantes en cualciuier punto a lo largo del canal. 

Esto es aplicable al diseño de canales, zanjas de intercepcién, cunetas, 

contracunetas, bordillos y en algunos casos al de alcantarillas. 

El tirnnte del flujo n superficie libre depende del gasto, pendiente y ru

gosidad del conducto así. como de la sección transversal. Cuando estos fa~ 

tares permanecen constantes se presentará el tirante nonnal. Cuando la 

pendiente aumenta hasta un valor crítico (pendiente crítica) se presentará 

en al~una sección el tirante crítico. 

Estos dos conceptos, tirantes normal y crítico, son básicos para la evnlun 

ción de la operación de conductos, ya que en función de ellos queda deter-
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minada la sección de control y el tipo de flujo. Cuando el control se lo

caliza aguas abajo los cambios en la sección transversal, las obstrucciones 

y cualquier cambio en las características del flujo se reflejan aguas arri

ba en una onda de regresión. Esto no sucede cuando el control está aguas 

arriba, a menos que el flujo eaté sumergido a una profundidad mayor que la 

crítica. El control se encuentra aguas arriba cuando la pendiente es ma

yor que la crítica y el flujo se desarrolla en régimen supercrítico, y si 

es menor que la crítica, el control se presenta aguas abajo con régimen 

subcrítico. Esto último es importante tanto en la consideración de los 

efectos de obstrucción o en cambios de la sección transversal como en la 

protección contra la erosión. 

La fórmula de Manning es utilizada para determinar la velocidad del flujo 

en canales o conductos cerrados donde se asume flujo uniforme. Dicha 

ecuación está dada por 

donde 

V = _!_ Rh2/3 51 /2 
n 

V velocidad promedio, en m/s 

n coeficiente de rugosidad de Manning 

Rh radio hidráulico, en m 

pendiente del canal, en m por m 

(J. 2) 

Considerando el principio de continuidad se tiene que el gasto se obtiene 

como 

Q =~A Rh2/3 51/2 (J,J) 

donde 

Q gasto, en m3 /s 

A iírea de la sección transversal, en m2 

Estas ecuaciones pueden trabajarse matemáticamente o con ayuda de nomogra-
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mas desarrollados para diferentes secciones transversales pendientes. 

3 .1. 2b Yluj o en conductos cerrados 

Algunas estructuras de drenaje en carreteras, como son 1 por ejemplo, 

las alcantarillas, utilizan conductos cerrados para llevar el agua, pro

ducto del escurrimiento, de uno a otro lado del cmñino. 

La elevación del agua a la entrada y/o a la salida del conducto constitu

ye un factor limitante en el diseño. Para poder determinar como funcion.! 

rá un conducto cerrado es necesario evaluar la relación entre la eleva

ción del agua y el gasto que se pretende conducir. La forma como funcio

nan estos conductos se ha dividido en dos grandes grupos: 1) flujo lleno 

a la salida y 2) flujo a superficie libre a la salida. 

Un conducto cerrado caerá dentro de la primera clasificación si al condu

cir el gasto se presentan tirantes n la salida mayores que la altura de 

la sección transversal y la salida está sumergida. Cuando la elevación 

del agua no es lo suficiente para sumergir la salida y el agua fluye con 

una pendiente igual o mayor que la necesaria para vencer la fricción, es

tará fluyendo libre e le salida. 

Siempre que la entrada de la alcantarilla esté sumergida por la carga de 

agua, será necesario determinar la posición de la sección de control, pa

ra saber si la conducción será forzada o a superficie libre, dependiendo 

de las características del flujo que describirán el perfil del agua. 

Para condiciones estables en una conducción forzada, la relación carga

gaeto se puede determinar a partir de las ecuaciones de energía y conti

nuidad 

Q •AV (3.4) 

y la ecuaci6n de energía 
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(3.S) 

sustituyendo la ecuación (3.4) en le (3,5) 

donde 

(3.6) 

H altura del nivel aguas arriba respecto al punto más bajo en la 

sección de entrada o umbral, en m 

Yl tirante de agua a la salida respecto al punto más bajo de la 

sección de salida, en m 

Q gesto en el conducto, en m3/s 

A área de la sección del conducto, en m2 

g aceleración debida a la gravedad, en m/s2 

he pérdida de ener~ía por entrada, en m 

hf pérdida de energía por fricción, en m 

S
0 

pendiente del conducto, en m por m 

L longitud del conducto, en m 

3. 2 Alcantarillas 

3.2.1 Generalidades 

Las carreteras y caminos en muchas ocaciones cruzan cauces naturales de 

drenaje haciéndose necesario tomar medidas para conducir esta agua a tra

vés de derecho de vía, sin causar daños a la propiedad fuera del derecho 

de vS:a. Esto se logra con alcantarillas y puentes que llevan al camino 

sobre una corriente. La diferencia entre loe dos tipos de estructuras 

se basa, principalmente, en su tamaño. Con fecuencia las estructuras 

con un claro mayor de seis metros se clasifican como puentes mientras 

que las estructuras de claros más cortos se llaman alcantarillas. Otra 

diferencia entre ellas consiste en que la parte superior de la alcantari

lla, generalmente no forma parte de pavimento de la carrera, en cambio, 
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un puente eslavona una carretera sobre un cauce natural. 

Loe puentes que atraviesan grandes corrientes requieren de un diseño es

pecial basado fundamentalmente en planteamientos hidrológicos y de hidrá!! 

lica fluvial. 

En los caminos las alcantarillas son más numerosas en promedio y repre

sentan un costo total mayor que el de los puentes. Algunos análisis es

tadísticos muestran que aproximadamente el quince por ciento del costo de 

las carreteras se gasta en alcantarillas. mientras que el diez por ciento 

se dedica a puentes. 

En el presente trabajo sólo atenderemos al diseño de alcantarillas. 

Los elementos escenciales de una alcantarilla son el barril o conducto 

que pasa por debajo del terraplén, loe muros de cabeza o los aleros de en

trada, los muros de los extremos y otros dispositivos en la salida para ID.!, 

jorar las condiciones de escurrimiento y evitar la erosión del terraplén. 

En algunos casos también se usan dispositivos para la protección contra 

basuras, que puedan obturar el barril de la alcantarilla. 

Bajo circunstancias normales, la selección del tipo de alcantarilla y el 

material de las mismas estií basado en un aniílisis de costos. 

Antes de realizar cualquier intento por diseñar una alcantarilla se re

quiere conocer cierta información que incluya datos como sección transve.!. 

sal y perfil del canal• elevación que puede alcanzar el agua sin dañar las 

propiedades adyacentes u ocasionar inconvenientes en el tráfico, informa

ción suficiente para estimar la rugosidad y velocidades máximas pemisi

bles, sección transversal, etc. 

3. 2. 2 Localizaci6n 

Las alcantarillas usualmente se instalan sobre el lecho original de la co

rriente con sus alturas y líneas de flujo adaptándose a las del cauce nat.!!, 



89 

Terrop1e'n 

a) bl 

+-A 

el d} 

Corriente natural 

e) Corte A-A 

fic;¡ 3.1 Diversos locoüzaciones de olcontorllal 
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ral. En esta forma, las perturbaciones de la corriente y los problemas 

de erosi6n que se ocasionan se mantienen en un mínimo así como los gas

tos de mantenimiento. 

Es común colocar el eje de la alcantarilla, normal a la línea de centro 

de camino (fig J. la) aunque ésto exija ciertos cambios en el cauce natu

ral. La otra alternativa es colocar una alcantarilla esviajada (fig 

3. lb), la cual ser& más larga que la alcantarilla nomal y necesitará 

una construcción más completa de muros de cabeza y finales, Sin embargo, 

cuando el esviajamiento de la corriente es grande, una alcantarilla nor

mal forma un codo que puede ser un punto de fuerte erOsión. 

Cauce nolurol 

Alconlorill 

al Normol b) Esviojodo 

Fig 3.2 Alineamientos ti'picos de olcantorillas 

Existen varias alternativas en la localización de una alcantarilla, algu

nas de ellas pueden ser utilizadas ventajosamente ya sea para acortar la 

longitud del conducto o para evitar que el agua golpée el terraplén dete

riorándolo o para evitar que la alcantarilla quede bajo elevados terrapl.!_ 

nea sujeta a cargas pesadas, etc. Claro está que el empleo de alguna al

ternativa estará sujeto a que sea factible de construir. 



91 

3. 2, 3 Tipos y materiales 

De acuerdo con la sección del barril, lae alcantarillas pueden ser circu

lares, de arco, de caja o de puente. Los usos más comunes para estos ti

pos de alcantarillas •on: 

Tubos de tamaños comerciales. Para claros pequeños. 

Tubos en arco. Cuando el espacio ea limitado. 

De caja con paso sencillo o múltiple. Para claros grandes aunque a 

veces se prefieren tubos de concreto reforzado de gran diámetro o pla

cas metálicas unidas con pernos. 

De puente. Sustituyen a las alcantarillas de caja cuando la cimenta

ción no es eroaionable y se hace necesario tener piso pavimentado. 

De arco. Pueden ser de costo económico bajo cuando se tienen rellenos 

grandes 1 donde la carga sobre la alcantarilla es importante. 

Se considera que todos estos tipos tienen un conducto de secci6n transver

sal uniforme. 

En cuanto al diémetro m!niJllo, se recomiendan barriles de aproximadamente 

0.45 a 0.60 m, aunque tubos de 0.30 m se pueden usar para escut"rimientos 

pequeños libres de basura. 

Las alcantarillas de tubo o de arco de gran tamaño se construyen en seg

mentos de longitud conveniente para su transportación y colocaci6n en ca!!!. 

po. 

Las alcantarillas se construyen con gran variedad de materiales como con

creto simple o reforzado, metal corrugado, IUlllJ>O&ter!a, madera tratada, 

barro vitrificado y hierro fundido, etc. 

En general, la elección del tipo y material de la alcantarilla se basa en 

la la consideración de factores econ6micoa, sin embargo, a veces pueden 

quedar determinados por consideraciones de otro tipo como la p-resencia de 

agentes corrosivos en el suelo, de la localizaci6n del sitio en cuanto a 
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factibilidad de transportación y ejecución, disponibilidad de mano de 

obrn cspccializada 1 limitaciones de tiempo, etc. 

En la fig 3. 3 se muestran los tipos más comunes de alcantarillas y los 

materiales de que se hacen, (ref 10). 

Tipo de olcontorlllo SecciÓ'I tnnver1al !Ípico Moterlolft comunes 

Tubo,Hncillo o múltiple Mttol corruvado,concrtto 

o 00 tlmplt o reforzado arcilla 
vitrificado, hierro fundido 

Arco de tubo,1enclllo Metal corruoado 
o mÚlt1pl1 o 00 

Alcantarillo de cojo, Concreto ratonado 
e loro Hncillo o cloro .!Q1 .[QQ],'.'jl 
múltiple ----~ 

Alcantarillo de puente, 
R .IBOfS1 

Concreto reforzado 
cloro sencillo o cloro 
múltiple 7· ..... S..;ll~·-·-..'f7 

Simetría en roca SÓiida 

Arco 

~a 
Concreto reforzodo,metol 
corrúgodo,o orco de mom -
posterla dt plodro eobrt ci· 
men1ación de concreto re -
forzado 

Fig 3.3 Secciones transversales !(picas y materiales mas comunes poro 
diferentes tipos de alcantarillas 

3. 2. 4 Cargas y esfuerzos 

Las alcantarillas reciben cargas tanto en la dirección vertical como en 

la horizontal por el empuje pasivo y activo del suelo. Los factores pri.!!. 

cipales que influyen sobre los mismos son la profundidad del relleno, la 

naturaleza y densidad de los suelos de relleno adyacentes, el ancho y pr,!?_ 
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fundidad de la zanja, la deformación del tubo bajo la carga y los proce

dimientos de construcción y colocación. 

El análisis de esfuerzos en alcantarillas de tubo es particulannente lab.f!. 

rioso y por lo general se usan los diseños ya establecidos tanto por pro

yectis tas como por las experiencias de investigadores y fabricantes. 

Es importante cuidar los detalles de la colocaci6n de las alcantarillas a 

fin de evitar asentamientos posteriores de la superficie que pueden prov~ 

car problemas al tráfico y esfuerzos no considerados durante el diseño de 

la alcantarilla. 

3.2.5 Hidráulica del flujo en alcantarillaa 

La finalidad del diseño hidráulico de alcantarillas es encontrar el tipo 

y tamaño de las mismas, que desagüe más económicamente el flujo de una 

tormenta de frecuencia establecida para ciertos ltmites de carga y veloci

dad. En la mayoría de los casos, el control primario es el nivel del agua 

estancada aguas arribe de la estructure. En caminos secundarios con poco 

tránsito. el desbordamiento de las aguas sobre el camino una vez cada va

rios años puede no tener consecuencias serias si se protege el terraplén. 

Cuando se trata de caminos con mucho tránsito no conviene que la entrada 

quede sumergida y menos que el agua rebase el terraplén, ya que ocasiona

ría largas interrupciones en el triifico y serios daños al pavimento y al 

terraplén. 

Resulta, en efecto, que el diseño de alcantarillas se vuelve un problema 

de tipo económico, debido a que pare cada situación, un gran número de al

ternativas pueden ser igualmente satisfactorias desde el punto de vista 

hidráulico. La elección deberá hacerse entonces en base a costos compara

tivos de algunos aspectos tales como 

1) Costo inicial de acuerdo con las características y dimensiones. 

2) Costos de mantenimiento por desbordamientos. 

3) Interrupción del tránsito y posibles daños a propiedades cercanas. 



4) Por seguridad. 

S) Por salubridad. 

100 

g 75 
e 
o 

2 
~ !!>O 
u 

25 

o .._ _ __. __ __. __ _._ __ _, 
18 21 24 27 llO 

Diámetro de alcantarillo 

Flc;¡ 3.4 Comparación del· costo anual poro varios 

tamollos de olcontorilla 
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El flujo en una alcantarilla estií controlado por muchas variables que in

cluyen, por ejemplo, a la geometría de entrada, pendiente, dimensiones de 

la secci6n, condiciones en la entrada y en el desfogue, etc. El diseño 

se realiza generalmente para el gasto pico de la tormenta calculado por 

alguno de los métodos propuestos en el cap 2. La cantidad de agua que 

capta una alcantarilla en un tiempo dado se asume que es uniforme y con

tinua durante el pico del escurrimiento superficial. 

El funcionamiento de una alcantarilla puede ser como conducción forzada 

o a superficie libre. De acuerdo con pruebas de laboratorio, la alcanta

rilla trabaja como conducto forzado (a presión) si la carga de agua en la 

secci6n de entrada o profundidad de remanso, ht, menos la elevacíOn de la 
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entrada de la alcantarilla con respecto a la posición de la salida, z, es 

mayor que un cierto valor crítico, tt*. La profundidad del remanso es la 

distancia vertical desde el t.mibral de la alcantarilla, en la entrada, ha!. 

ta la línea de energía total en dicho remanso (profundidad más carga de 

velocidad). Debido a laa pequeñas velocidades de la corriente en el re

manso y a la dificultad en determinar la carga de velocidad para todos 

los escurrimientos, se adaite que la superficie del agua y la l:ínea de 

energt.a coinciden. 

( 1) (2) 
Entrado ele lo 
olconlorillo 

(3) (4) 
Solido de lo 
olcontorillo 

Fig 3.5 Definición esquemático del flujo o través de alcantarillas 

El valor de H*, varía de l. 2 a 1. 5 veces la altura o diámetro, D, de la 

alcantarilla dependiendo de la geometría de la entrada, características 

del barril y condiciones de acceso. Para un análisis preliminar. se pue

de considerar como límite superior que H* a l. SD • 

En términos hidráulicos si la alcantarilla no alcanza a llenarse se con-
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sidera corta y en caso de ocurrir el llenado, se dice c¡ue es laTga. El 

hecho de que una alcantarilla sea hidráulicamente corta o larga no depe!! 

de sólo de su longitud sino también de la pendiente, tamaño, geotnetrf:e a 

la entrada, nivel eguas arriba, condiciones de la entrada y salida, etc. 

Bodhaine preparo una serie de gráficas (figo 3.6 y 3. 7) que preeentan un 

criterio aproximado para definir esta situación. 

Por conveniencia para fines de cálculo, el flujo en alcantarillas se di

vide en seis categorías dependiendo de la carga que se tenga as:í como de 

las condiciones de la alcantarilla en sus extremos, ver fig 3. 8 • En es

ta figura D es la máxima dimensión vertical de la alcantarilla, Yl es el 

tirante de flujo en la proximidad de la entTada, y e es el tirante crS:ti

co • z es la elevación a la entrada de la alcantarilla con respecto a la 

posición de la salida y y4 es el tirante en la sección !mediata aguas 

abajo de la salida de la alcantarilla. 

En la tabla 3. 2 se resumen las ecuaciones de descarga de cada tipo de 

flujo. En estas ecuaciones CD ea el coeficiente de descarga, A~ el área 

hidráulica para el tirante critico, u1 es la velocidad promedio en la 

sección próxima a la entrada, a1 es el coeficiente de
2
correcci0n de ener

gía. cinética para la sección de entrada, hf _
2 

• ~ ~e es la pérdida de 

carga por fricción desde la proximidad de l! entrada hasta la entrada de 

la alcantarilla, ~ es la distancia entre las dos secciones, ke es la 

participación de la seccii5n de entrada y k la participación de la sec-
c --1.Jt 

ción donde se presenta el tirante crítico, hf
2
_

3 
• k

2 
k

3 
que es la pér-

dida por fdcci6n en el barril de la alcantarilla y L es la longitud to• 

tal de la alcantarilla. 

La longitud necesaria para una alcantarilla depende del ancho del cami-

11º• altura del terraplén y loe taludes, pendiente y oblicuidad, así como 

del tipo de entrada y salida en sus extremos. 
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25 30 35 

..b. 
D 
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L o 

Fig 3. 7 Criterio para definir si una alcantarillo es hidraÚlicamente largo o 
corta, construído de metal corrugado, seoún Bodhaine, 1976 
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TABLA 3.2 Ecuaciones de descarga para los d1 ferentes 
tlpos de flujo en alcantar111as. 

Flujo Ecuac16n de la descarga, en m3/s 

Tlpo 1 (h1-Z)/D < 1.5 Q = c0 A~ hg(h1-Z + a1 ~ - Ye - hf) (3. 7) 

h4/hc < l. O 

so > se 

Tlpo 2 (h1-Z)/D < 1.5 

h4/hc < 1.0 

Q = c0 A(; hg (h1 + a1 ~ - y - hf - hf ) 
g e 12 13 

(3.8) 

s < s 
o e 

Tipo 3 (h 1-Z)/D < 1.5 Q = c0 A3 hg (h 1 + a 1 ~ - h3 - hf - hf ) 
g 12 23 

(3.9) 

h4/hc !. l. D 

h4/hc > l.O 

Tipo 4 (h1·Z)/D > l.D Q • c A / 2q(h1 - h.l (3.10) 

h,/D > l.D 
0 0 1 + (29 c2 rr L/Rh ~'ªl o o 

Tipo 5 (h¡-Z)/D > l. 5 Q = c0 A
0 

hg (h1 - Z) (3.11) 

h4/D !. l; O 

Tipo 6 (h¡ ·Z)/D ?.. l. 5 

h4/o !. l. o 
Q = c0 A0 /2g (h¡ - h3 - hf

23
) (3.12) 
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Fig 3.8 C\osiflcaciÓn de \os tipos de flujo en a\cantorlllos 



TABLA 3.1 caracterlsticas del flujo en alcantarillas, según Bodhaine 1976. 

Tipo de flujo Descripción Localización Tipo de control Pendiente 
del control 

parcialmente lleno entrada tirante critico pronunciada 

2 parcialmente lleno salida tirante critico suave 

3 parcialmente lleno salida aguas abajo suave 

4 lleno salida aguas abajo - - -
parcialmente lleno entrada geometrfa de 1 a entrada - - -

6 lleno salida entrada y geometrla - - -
del barril 

Y¡/0 

< l. 5 

< 1.5 

< 1.5 

> 1.0 

~ 1.5 

~ 1.5 

y4/yc 

< 1.0 

< 1.0 

> 1.0 

... 
o ... 



A continuación se describen los seis tipos de flujo (ref 23), 

Flujo tipo l. En este tipo de flujo, el tirante critico se presenta ce!. 

ca de la entrada de la alcantarilla. Las principales caracter1sticas que 

se tienen son: 

1) 

2) 

(h¡ - z)/D < 1.5 

s > s 
o c 

3) h4/hc < 1.0 

4) h4 < D 
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La carga del agua puede determinarse utilizando las figs 3 .13 o 3 .16 para 

alcantarillas de tubo circular de concreto o metal corrugado, respectiva

mente; las figs 3.14 y J.15 para alcantarillas de tubo ovaladas de concr!_ 

to; la fig J.17 para alcantarillas de arco; la fig 3.11 para alcantarillas 

de caja; la fig 3.12 para alcantarillas de caja con bordes redondeados y 

finalmente la fig 3.18 para alcantarillas de tubo circular de entrada 

abocinada (ref 22). La velocidad a la entrada se estima que estará entre 

la velocidad normal y la velocidad crf:tica. 

Flujo tipo 2. La aecciOn de control se encuentra a la salida de la al

cantarilla. Para que ee presente este tipo de flujo 

1) (h¡ - z)/D < 1.5 

2) s < s 
o c 

(flujo subcrítico) 

Una solución aproximada que da la carga para este tipo de flujo es la que 

se obtiene de las figs 3.19 a 3.25 (ref 22). La velocidad a la salida es 

la crítica. 

Flujo tipo 3. En este tipo de flujo, la existencia de un perfil de flujo 

gradualmente variado es el factor que controla el flujo, el tirante críti-
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5 

H, 4 

D 

3 

2 

1.6 2.0 2.4 2.e 

_o_ 
'f'ij'D 5/Z 

Fig 3. 9 Curvos de descargo en funciones de lo altura hidrostático 

He 
-D-

poro alcantarillas circulares cortos con entrados de borde cua
drado y de borde redondeado, según Stroub, Anderson y Bowers 

o 
~05/2 

· Fi g 3 .10 Curvas de descargo en función de lo altura hidrostático poro olconto
rlllas circulares lorc;¡as con entrados de borde cuadrado y de bor

de redondeado, sec;¡Ún Stroub, Anderson y Bowers 
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F1g 3.16 Altura a la entrada poro alcantarillas de tubos circulares 
de metal corrugado, con control de entra do 
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co no ocurre en ningün punto a lo largo del conducto y la elevación del 

agua a la entrada es función de la elevación en la parte terminal de la 

alcantarilla. Para que exista este flujo se debe cwnplir que 

1) (h¡ - z)/D < 1.5 

2) La elevación en la parte final de la alcantarilla no es 

suficiente para sumergir la salida; sin embargo, excede 

la elevación para el tirante crítico n la salida. 

he < h14 < D 

3) s < s 
o e 

(flujo subcrítico) 

4) El límite inferior en la sección teminal es tal que: 

a) la elevación en la sección teminal es mayor que la 

elevación para la sección crítica a la entrada de la al

cantarilla si las condiciones del flujo son tales que el 

tirante crítico se presenta a la entrada; b) la eleva

ción en la sección terminal es mayor que la elevación en 

la sección crítica a la salida si la pendiente del barril 

es tal que el tirante crítico ocurre a la salida bajo co!!. 

diciones de descarga libre. 

h4/hc > 1.0 

La velocidad ~ la salida es el gasto dividido entre el área hidráulica 

para la carga a la salida de la alcantarilla. 

Fluio tipo 4. El nivel de desfogue ahoga totalmente la salida y el flujo 

de agua se realiza a presión. 

(h¡ - z)/D > 1.0 

"•'º > 1.0 

Para este tipo de flujo las pérdidas de carga que ocurren entre las sec

ciones 1 y 2 y 3 y 4 usualmente se pueden despreciar. La pérdida en 

la expansión rápida del flujo en la salida de la alcantarilla se asume 
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Fig 3.20 Altura de cargo {H) poro alcantarillas de tubos circulares 
de concreto con escurrimiento lleno. n = 0.012 
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ento lleno. n = 0.012 
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Fig 3.22 Altura de cargo (H) poro alcantarillas de tubos circulares 
estándar de metal corrugado, con escurrimiento lleno n=0.024 
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está dado por (h3-h 4 ). La relación carga- w.sto se puede estimar directa

mente con ! -s ecuaciones de energía y continuidad o recurriendo al uso de 

las figs J.19 a 3. 25 (ref 22). La velocidad a la salida es el i.::asto di vi 
dido entre el Brea de la sección transversal en esa secci6n. 

Flujo tipo 5. El flujo es supercr{tico a la entrada de la alcantarilla 

y se real iza como conducción a superficie libre además se cumple que: 

1) (h¡ - z)/D > 1.5 

2) h;/D < l.~ 

El flujo es similar al que se produce por debajo de una compuerta de ca

nal. El control es a la entrada y la car~a se puede determinar con las 

figs 3.11 a J,18 (ref 22). La carga en este caso es independiente de la 

rugosidad de la alcantarilla. La velocidad a la salida se calcula con 

el gasto dividido entre el ñrea hidráulicR a la salida, la cual se espera 

esté entre las dos terceras partes del área total y el área para el ti

rante normal, que es menor ouc la al tura o diámetro de la sección. 

Flujo tipo 6. El flujo se realiza a presión pero la salida no está su

mergida, ésto es: 

1) (h¡ - z)/D ~ 1.5 

2) h;/D < 1.0 

La carga se puede estimar con las figs 3.19 a 3.25 y ln velocidad se 

calculará con el gasto entre el área hidráulica de la sección transver

sal a la salida. 

), 2. 5a CoeCicientcs de descarga 

A pesar de que existen una amplia variedad de condiciones que determinan 

una gran cantidad de valores para los coeficientes de descarga, c
0

, se 

ha logrado establecer mediante pruebas de laboratorio que éstos varían 
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de 0.39 a 0.98 (ref 23). 

En general, el coeficiente de descarga es función del grado de contrac

ción del canal y de la geol'letría de la entrada de la alcantarilla. Los 

valores aquí presentados son aplicables a alcantarillas de un sólo ba

rril o a sistemas d~ barril múltiple si el alma entre barriles es menor 

de O. l del ancho de un sólo barril. 

A continuación se presentan los valores del coeficientes dependiendo del 

tipo de flujo y de las características geométricas de la entrada. Es 

importante hacer notar que para un diseño específico se deberán hacer 

determinaciones de su valor con pruebas en modelos del prototipo o bien 

con pt'uebas en entradas similares. 

a) Coeficientes de descarv,a para flujos tipo 1, 2 y 3 • 

El coeficientu Je descarga para alcantarillas con pared vertical y bor

des cuadrados es una función de la relación y 1 /D, donde Y1 es el tirante 

de flujo en la proximidad de la entrada. El coeficiente de descarga base 

puede ser obtenido de la fig 3. 26 • 

Si los bordes son redondeados o biselados el coeficiente de descarga ba

se se multiplica por kr o kw que son parámetros en función del grado de 

redondeado o biselado. Estos valores se pueden obtener a partir de las 

figs 3.27 y 3.28 . 

Se encontró que el coeficiente de descar~a para alcantarillas de caja 

con muros de cabeza vertical es función del número de Fraude. El coefi

ciente base para flujos tipo 1 y 2, con número de Fraude igual a 1.0, es 

c
0 

.,. O. 95 • Para flujo tipo 3 será necesnrio calcular el número de 

Fraude y el coeficiente de descarga se leerá de la fig 3.29 , Si la en

trada es redondeada o biselada el coeficiente hase se multiplicará. por 

los coeficientes de corrección kr o kw estimados con las fige 3.27 y 

3.28. 
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Fig 3.27 Parámetro Kr en función de r/b a r/O poro flujos 
tipo l, 2 y 3 en alcantarillas de caja o tubo can m11 
ros de cabeza verticales, según Bodhoine 1976 
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Fig 3.28 Parámetro Kw en función de w/b o w/D poro flujos 
tipo 1 , 2 y 3 en alcantarillas de cojo o tubo con 
murns ai. <..abezo verticales , según Bodhoine 1976 
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Fig 3.29 Coeficiete de descargo base poro flujos tipo l, 2 y 3 
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les con entrado cuadrada 
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El añadir aleros a la entrada de tubos con muros de cabeza verticales 

no afecta al coeficiente de descarga. En el caso de alcantarillas de 

caja el coeficiente base obtenido como ya se indicó se deberá afectar 

por el parámetro k
8 

que toma en cuenta el ángulo de alabeo de los aleros 

y que se obtiene de la fig 3. 30 . Si los aleros no son simétricos se d_! 

termina un valor de coeficiente de descarga independiente para cada lado 

y por último se promedian los valores obtenidos para el cálculo de la 

descarga. 

Para alcantarillas de tubo que se prolongan por debajo de los muros de 

cabeza o del terraplén el coeficiente de descarga se calcula como ya se 

indicó afectándolo por el parámet:i-o ~ • En la tabla 3.3 se resumen los 

valores de k¡_ en función de Lp/D, donde Lp es la longitud del tubo que 

se prolonga por debajo de los muros de cabeza o del terraplén. El valor 

límite del coeficiente de descarga es de O. 95 • Para alcantarillas de 

concreto que tengan esa colocación y cuenten con bordes biselados el ca~ 

fícientc de descarga se obtiene de la misma forma que se indicó para al

cantarillas de concreto con muros de cabeza verticales. 

TABLA 3.3 Parámetro kh para alcantarillas de carga 
como func16 de L /D (Bodha1ne, 1976). 

L/D kl L/D kl 

O.DO LOO o.o 1.00 

0.01 0.99 0.1 o. 92 

0.02 0.98 0.2 0.92 

0.03 0.98 0.3 0.92 

0.04 0.97 0.4 0.91 
0.05 0.96 0.5 0.91 

0.06 0.95 0.6 0.91 

0.07 o. 94 0.7 0.91 

0.08 0.94 o.a 0.90 
0.09 0.93 0.9 0.90 

0.10 0.92 ~ 1.0 0.90 
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Para alcantarillas cortadas a bisel que sigue la dirección del talud 

del terraplén, el coeficiente de descarga se puede estimar con ayuda de 

la fig 3. 31 • 

Finalmente es necesario hacer un último ajuste del coeficiente de descar-

ga para flujos tipo 1, 2 y 3 El parámetro de ajuste se define como 

donde 

A - --¡¡¡ 

m relación de la contracción del canal 

A¡ área hidráulica en la sección próxima a la entrada, en m2 

A área hidráulica en le sección posterior a la salida, en m2 

(3.13) 

Para m • 0.80 el valor del coeficiente de descarga ajustado se obtiene de 

la fig 3.32 Para m < 0.80 el coeficiente de descarga ajustado C~ será 

igual a 

(0.98 c0 ) m 

c~ - 0.98 - 0 •80 
(3.14) 

b) Coeficiente de ~escarga para flujos tipo 4 y 6 

Para alcantarillas de caja con muros de cabeza verticales el coeficiente 

de descarga se calcula con la ayuda de la tabla 3.4 • Para alcantarillas 

con secciones finales abocinadas, c
0 

= O, 90 • 

La adición de aleros a la entrada de alcantarillas de tubo con muros de 

cabeza verticales no afecta el coeficiente de descarga. Para alcantari

llas de caja con aleros y con borde cuadrado en la parte superior de la 

entrada 

Para 30 ~ a < 75 
o 

ai a • 90 
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Si 
0 
el borde ~uperior de la entrada es biselado o redondeado con 

30 .::_ B ~ 75 el coeficiente de descarga se selecciona de la tabla 3.4 

en base a las relaciones r/w o w/O. En cualquier caso el valor límite 

inferior es c0 ª O. 87 • 'Para el caso en que B ,,. 90 con entrada supe

rior redondeada o biselada el valor del coeficiente de descnq~a se obtic 

ne con las figs 3.27 y 3.28 • Para situaciones en que 75° ~ B ~ 90° el

valor del coeficiente de descarga se interpola entre 0.87 y O. 75 respec

tivamente y se ajusta con kr o kw' según sea el caso. 

Para alcantarillas de metal corrugado que se prolongan hacia los muros 

de entrada o al terraplén, c
0 

se detetmina con la tabla 3,4 )' se ajusta 

con el parámetro kL obtenido de la tabla 3. 3 . Si la alcantarilla es de 

concreto con bordes biselados o redondeados y se proyecta en el terraplén 

o tiene muros de cabeza, c
0 

se determina con la tabla 3.4 • 

En el caso de alcantarillas cortadas a bisel se~ún el terraµlén c0 Q O. 74 

Si la alcantarilla de tubo se prolonga por abajo del terraplén el coefi

ciente de descarga se obtiene multiplicando O. 74 por el valor del paráme

tro ~· estimado en la tabla 3. 3 • 

TABLA 3.4 Coeficiente de descarga para alcantarillas de 
carga o de sección circular para flujos tipo 
4 y 6 (Bodhaine, 1976). 

r/b, w/b, w/D, or r/D CD 

o 0.84 

0.02 O.BB 

0.04 o. 91 

0.06 0.94 

O.OB 0.96 

0.10 0.97 

0.12 0.96 
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e) Coeficiente de descarga para flujo tipo 5 

El valor del coeficiente de descarga para alcantarillas de tubo o caja con 

muros de cabeza verticales se encuentra en la tabla 3. S . 

TABLA J. 5 Coeficiente de descarga para alcantarillas 
de caja o tubo con muros de cabeza vertic.!!_ 
les para flujos tipo 5 (Bodhaine, 1976). 

r¿b, w¿b, r¿o, or w¿o 

{h¡-Z)/D o 0.02 0.04 0.06 o.os 0.10 0.14 

1.4 0.44 0.46 0.49 o. 50 0.50 o. 51 0.51 

l. 5 0.46 0.49 0.52 o. 53 o. 53 0.54 o. 54 

l.6 o. 47 o. 51 o. 54 o. 55 o. 55 0.56 0.56 

l. 7 0.48 o. 52 0.55 o. 57 o. 57 o. 57 o. 57 

LB 0.49 0.54 0.57 0.58 0.58 o. 58 0.58 

l. 9 o. 50 0.55 0.58 o. 59 0.60 0.60 0.60 

2.0 o. 51 o. 56 o. 59 0.60 0.61 0.61 0.62 

2. 5 0.54 0.59 0.62 0.64 0.64 0.65 0.66 

J.O 0.55 o. 61 0.64 0.66 0.67 0.69 o. 70 

J. 5 0.57 o. 62 o. 65 0.67 0.69 o. 70 o. 71 

4.0 0.58 o. 63 o. 66 0.68 o. 70 0.71 0.72 

5.0 0.59 0.64 o. 67 0.69 o. 71 o. 72 o. 73 

A pesar de que el flujo tipo 5 no ocurre con frecuencia en alcantarillas de 

tubo con secciones finales abocinadas, si 1./D < 6 y 5
0 

> 0.03 el flujo tipo 

5 podrá ocurrir. Aún bajo estas condiciones, el !lujo 5 eventualmente se 

transforma en tipo 6 . Sin embargo, si se llega a presentar el flujo tipo 

5 el coeficiente de descarga será función de y1/D 1 ver tabla 3.6 . 
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TABLA 3.6 Coeficiente de descarga para f1 ujo tipo 5. 

(h 1 - z)/O CD (h 1 - z)/O CD 

1.4 0.48 2.0 o. 57 

l. 5 0.50 2.5 0.59 

1.6 0.52 3.0 0.61 

l. 7 0.53 3.5 0.63 

1.8 o. 55 4.0 0.65 

l. 9 0.56 5.0 0.66 

El coeficiente de descarga para alcantarillas de tubo con muros de cabeza 

verticales no se afecta al colocar aleros. En el caso de alcantarillas de 

caja con borde superior cuadrado con aleros, el coeficiente de descarga es 

funci6n de y¡/O y 8, ver tabla 3, 7 • 

En el caso de alcantarillas de metal corrugado prolongadas hacia los muros 

de cabeza o el terraplén, el coeficiente de descarga base se determina de 

la tabla 3.5 y se modifica con el parámetro ky_, de la tabla 3.3 ; si la al

cantarilla es de tubo de concreto con bordes biselados no será necesario 

aplicar el pariimetro de correcciOn 1). . 

TABLA 3. 7 Coeficiente de descarga para alcantarillas de 
caja con a 1 eros, para f1 ujo tipo 5 (Bodhaine,1976). 

Angulo de alabeo B 

(h¡-Z)/0 30° 45° 60° 75º 90° 

l. 3 0.44 0.44 0.43 0.42 0.39 
l. 4 0.46 0.46 0.45 o. 43 0.41 
J. 5 0.47 0.47 0.46 0.45 0.42 
l. 6 0.49 0.49 0.48 0.46 0.43 
l. 7 0.50 o. 50 0.48 0.47 0.44 
1.8 0.51 o. 51 0.50 0.48 0.45 
l. 9 0.52 o. 52 o. 51 0.49 0.46 
2.0 0.53 o. 53 0.52 0.49 0.46 
2. 5 0.56 o. 56 0.54 0.52 0.49 
3.0 0.58 0.58 0.56 0.54 o.so 
3. 5 0.60 0.60 o. 58 o. 55 o. 52 
4.0 0.61 o. 61 o. 59 o. 56 0.53 
5.0 0.62 o. 62 0.60 0.58 0.54 



3. 2. Sb Comentarios sobre el coeficiente de rugosidad de }{anning para 
alcantarillas 

13l 

Una vez determinado el tipo de flujo, para calcular la descarga de una 

alcantarilla es necesario mencionar los valores típicos del coeficiente 

de rugosidad de Manning para varios tipos de materiales, con los que pue

den construirse ellas (ref 23). 

En pruebas de laboratorio, realizadas por Neill (1962), encontró que para 

una alcantarilla con flujo lleno, n varía desde 0.0266 para diámetros de 

0.30 m hastn 0.0224 para diámetros de 2.4 m. Para flujo parcialmente 11,!. 

no se encontró que estos valores eran ligeramente menores. En general P!. 

ra alcantarillas remachadas de tamaño estándar se considera como un valor 

satisfactorio n • 0.024 • Para alcantarillas de metal corrugado con 

plantilla pavimentada el rango de valores pnra este coeficiente es de 

o.ot9-o.021 

nidos. 

En la tabla 3. 8 se resumen los t'esultados generales obte-

TABLA 3.8 Coeficiente rugosidad de Manning en relaci6n 
al diámetro estándar de alcantarillas de 
metal corrugado. 

Diámetro de la alcantarilla, en "' 

o. 305 
o. 610 

0.914 - l.219 

1.524 - 2.134 
2.438 

0.027 
0.025 

0.024 

0.023 
0.022 

En la tabla 3. 9 se encuentt'an resUinidos los valores de n recomendados por 

llodhaine (1976). 



TABLA 3.9 Coeficiente de rugosidad de Manning en relación 
al diámetro de alcantarillas (Bedhaine, 1976). 

Diámetro de la alcantarilla, en m 

l. 524 - 1.829 0.034 

2.134 - 2. 438 0.033 

2.743 - 3. 352 0.032 

3. 658 - 3.962 0.031 

4.267 - 4. 572 0.030 

4.877 - 5. 486 0.029 

5. 791 - 6. 096 0.028 

6.401 6. 706 0.027 
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Para alcantarillas de concreto, el coeficiente de rugosidad depende de las 

condiciones del concreto e irregularidades de la superficie resultado del 

método de cons trucci6n usado, Los valores sugeridos por Bodhaine para 

alcantarillas de concreto se resumen en la tabla 3.10 . 

TABLA 3.10 Coeficiente de rugosidad de Manning para alcanta
rillas de concreto seaún su acabado (Bodhaine, 
1976). -

Condición del concreto 

Muy pul ido 

Pul ido 

Acabado norma 1 de campo 

Ma 1 acabado 

O.OJO 

0.011 - 0.015 

0.012 - 0.015 

0.015 - 0.020 

En alcantarillas de concreto estos valores se pueden incrementar signific.! 

tivamente si las secciones de la alcantarilla se desplazan verticalmente 

u horizontalmente de las juntas. Bodhaine observó que cuando ocurre este 

desacomodo, el incremento en el coeficiente está relndonado con el grado 

de desacomodo, 

Para alcantarillas de tubo de arcilla vi trificndn se su~iere un rango de 



valores para el coeficiente de rugosidad de 0.012 - 0.014 y para tubos 

de fierro fundido de 0.013 

Para alcantarilles de caja de concreto 

a) Fornas de madera, lisas el coeficiente será de 0.013 - 0.014 

b) Fornas ordinarias de 0.014 - 0.015 

e) Asperas, con depósitos sedimentarios de 0.016 

J.2.Sc Pérdidas de carga a la entrada 

Los valoree del coeficiente de entrada, ke multiplicados por la carga de 

velocidad, v2/2g determinan la pérdida de carga por entrada de alcantari

llas que escurren llenas o parciall'llente llenas. 

Los valores del coeficiente de entrada se presentan en seguida para dife

rentes características de la entrada y tipo de estructura. 

TABLA 3.11 Coeficientes de entrada para alcantarillas 

Tubos de concreto 

Conducto prolongado fuera del terraplén, con entra
das dirigidas hacia aguas arriba 

ldem anterior, pero con espiga dirigida hacia aguas 
arriba 

Con muros de cabeza, con o sin aleros. Con entrada 
dirigida hacia aguas arriba 

ldem anterior, pero con espiga dirigida hacia aguas 
arriba 

Cualquier condici6n, pero con el borde del conducto 
redondeado (r = 0/12) 

ldem anterior pero con borde biselado 

Cortado a bisel conforme al talud del terraplén 

Con sección tenninal de entrada, conforme al talud 
del terraplén 

Coeficiente ke 

0.20 

o.so 

0.20 

o.so 

0.20 

0.20 

0.70 

o.so 
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Tubos circulares o abovedados de metal corrugado 

Conducto prolongado fuera del terraplén, sin muros 
de cabeza 

Con o sin aleros, bordes de aristas vivas 

Jdem anterior, con el borde del conducto biselado 

Cortado a bisel confonne a los taludes del terra
plén 

Con sección terminal de entrada conforme al talud 
del terraplén 

Alcantarillas de caja de concreto armado 

Con muros de cabeza en ángulo recto respecto al 
eje de la alcantarilla, sin aleros 

a) bordes de aristas vivas 

b) bordes redondeados (r = 0/12) 

!dem anterior pero con aleros formando ángulos de 
30° y 75° con el eje del conducto 

a) borde de la clave con aristas vivas 

Idem anterior pero con aleros paralelos (prolon
gando los estribos) 

a) borde de la clave con aristas vivas 

Jdem anterior, pero con aleros curvos, identifi
cados con los estribos en correspondencia con el 
comienzo de la sección transversal completa de la 
alcantarilla 

a) borde de la clave redondeado (r • 0/4) 

3.2.6 Entradas y salidas 
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Coeficiente ke 

0.90 

o. 50 
o.25 

o. 70 

o.so 

o. 50 
0.20 

o.so 

0.10 

0.10 

Lea paredes iniciales dirigen el flujo hacia la alcantarilla propiamente 

dicho mientras que las paredes finales proporcionan una transición de la 

alcantarilla hacia el cauce natural nuevamente. Ambas protegen el terra

plén contra deslaves y contra las aguas de inundación y cuando se diseñan 

adecuadamente pueden mejorar las condiciones de funcionamiento de la al

cantarilla, La mayoría de las paredes iniciales y finales se construyen 

de concreto re(orzado, aunque se emplean a veces tnmllpostería de piedra y 

madera. 



Los muros de cabeza que se construyen a la entrada pueden ser rectos, 

en fonna de L, de U o con aleros. 
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V 
al Tipo recto 

el Tipo en U 

+· ~:i 
bl Tipo L el Tipo de ola d l Tipo acomponodo 

f l Tipo en U escolonado 

-~Sección 
~olobeodo 

gl Tipo olobeodo 

Fig 3.33 Muros de entrodo o salido típicos poro olcontorillos 

El muro recto se usa en alcantarillas pequeñas en pendientes planas cuan

do el eje de la corriente coincide con el eje de la alcantarilla. 

Los muros en forma de L se utilizan cuando es necesnrio hacer un cambio 

brusco en la dirección del escurrimiento. 

El muro en forma de U es el menos eficiente hidráulicamente y tiene sólo 

ventajas de orden económico. 

Los aleros alabeados se utilizan cuando se presentan escurrimientos gran

des. El ángulo de desviación para el alabeo no es crítico en el caso de 
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entradas. Sin embargo, el alabeo debe hacerse desde el eje de la corrien

te de llegada, ver fig 3.34 1 en lugar de hacerlo con respecto al eje de la 

alcantarilla. Entre más suave sea la transici6n las ventajas hidráulicas 

serán mayores 1 pero generalmente no son suficientes para compensar el 

costo de una complicada construcción. Las entradas con aleros aumentan 

la capacidad de entrada del agua y reducen el coeficiente de pérdida por 

entrada, si la alcantarilla fluye parcialmente llena. 

,---- Escurrimiento 

e) Aleros o lobeados desde el 
eje de la corriente 

de llegado 

Fig 3, 34 Aleros alabeados desde el eje de lo corriente 

En alcantarillas donde el control se tiene a la entrada se pueden lograr 

economías reduciendo la sección transversal para que trabaje como conduc

ción forzado y alabeando la entrada para darle mayor capacidad a la alcan

tarilla. Las investigaciones muestran que los mejores resultados se ob

tienen alabeando la entrada de alcantarillas de cajón, a una dis tanda 

igual a cuatro veces el rebaje vertical del barril, ver fig 3.35 • La 

entrada de alcantarillas circulares debe redondearse a un radio aproxima

do de O.lSD. El alabeo puede hacerse sólo n loa lados o bien a los lados 

y en la parte superior. 

En las figs 3.9 y 3.10 podemos observar la mejoría que se puede conseguir 

en el funcionamiento para entradas rectos y alabeadas o biseladas. En las 



investigaciones realizadas se ha encontrado que estas mejoras no siempre 

se producen en forma tan espectacular y los beneficios que se consiguen 

con el alabeo están limitados a la reducci6n de las pérdidas por entrada. 

Cuando se construyen entradas con pendiente del perfil igual al del talud 

del terrapl~n (ver fi~ 3. 36) se reduce la posibilidad de trabajar a flujo 

lleno cuando la entrarle está eUl!leq~ida. 

. ..... 

D 

Fig 3.36 Entrado con perfil de pendiente igual 
a lo del talud del terraplén 
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Otro tipo de entrada es aquel que sobresale del terraplén con pendiente 

inversa a la del talud de éste, o con la parte superior extendiéndose me

dio diñmctro sobre la parte inferior, ver fig 3. 37 • De este modo se CD.!!, 

sigue dar al chorro una componente vertical hacia arriba que tiende a 11,! 

nar el barril cuando la entrada está sul'lerr,ida. Pruebas realizadas en 

modelos han mostrado un incremento en la pérdida de energía con esta en

trada¡ sin embargo, ésta tiene poca importancia ei se logra un flujo lleno. 



o) b) 

F1g 3.37 Tipos de entrada a alcantarillas 

Allernohvos de dispositivos 
ontlvórtices 
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Partidor vertical ¡_ __ P_la_c_a ontivórtices 1 redondo a cuadrada) 

Longitud capucho < valar Óptimo= O. 75 d 

Fig 3.38 Alcantarillas circulares can capucha 
a la entrada, según Blaisdell 
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-- Blalsdell, capucha 
-·- Mavls, entrado de canto& afilados 
- - - • Zona critica a la entrada 
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Fig 3. 39 Característicos de descargo de olcontorillos circulares 
sin sumergenc io o lo entrado 

Blaisdell ensayó entradas como la mostrada en la fig 3. 38, en alcantari

llas circulA.res, cortando la entrllda a un ángulo tal que su clave quede 

delante del punto más bajo del fondo. A este tipo de entrada Blaiedell 

la llamó de "capucha". De las pruebas realizadas obtuvo que con una lo!!. 

gitud, L, igual a O. 750, la alcantarilla fluye llena si H/D > 1.25, para 

pendientes mayores de 0 • .361, entendiendo como pendiente el ángulo de in

clinación con respecto a la horizontal. Las experiencias tle Blaisdell 

también incluyen mediciones en la entrada sin estar sumergida, ésto es, 

cuando lt/D < l. 25 y con alcantarillas de pendiente fuerte. En esta con

dición, la sección crítica se presenta a la entrada (flujo tipo 1). 

El comportamiento de alcantarillas con capucha tennina cuando H/D alcanza 

valores dados por la ecuación 

!! a J.05 + 0, 142 __!!_ 
D d2 ,t¡¡ii 

(3.15) 

Los valores de dicha ecuación se encuentran resumidos en la fig 3. 39 • 
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Esta expresión rl!presenta el inicio del proceso del flujo mixto agua-aire 

y el llenado tl1• la alcantarilla. Para esta condición 1 el comportamiento 

estaré descrito por las ecuaciones de flujo en conductos cerrados consid,! 

randa como coeficiente de pérdida por entrada ke .:, 1. O • 

En este tipo de alcantarillas se requiere de un dispositivo inhibidor de 

vórtices ya que de no colocarlo se arrastra aire para grados de sumergen

cia bajos, reduciendo la descarga hasta en dos tercios de la capacidad 

normal. Estos dispositivos consisten en placas colocadas a la entrada 

como se observa en la fig 3. 38 • 

Otro tipo de entrada de alcantarilla es la de caída que constituye un caso 

especial de los flujos tipo 5 y 6 dependiendo si la salida es libre o su

mergida. 

Estas alcantarillas son utilizadas donde hay poco espacio en el terraplén 

(fig J,40a) y donde se pennita almacenamiento para reducir el escurrimien

to pico o para acortar la longitud del barril, ver fig: J,40b. 

Generalmente el barril está en una pendiente plana y su t&r.\nño se puede 

obtener con la ecuación siguiente 

(3.16) 

considerando en los cálculos un coeficiente de pérdida por entrada de 

kc .. O e incluyendo una pérdida por codo, he' igual a kc v2/2p., en donde 

kc varía de un máximo de aproximadamente l. 5 para codos cuadrados hasta 

un valor de 0.45 para codos circulares con r "'" n. 

Es conveniente diseñar estas alcantarillas pari1 condiciones de entrada li

bre, haciendo que funcione como un vertedor con una longitud de anillo su

ficiente para descargar el gasto de diseño sin uni1 elevación excesivo 

aguas arriba, ésto se puede lograr alabeando 111 1~ntrada (ver fig J.40d). 

Si el tubo vertical se mantiene lleno durante el funcionamiento de la al

cantarilla, el coeficiente del vertedor será de npruximntlamente 1. 35 y de 
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A_~;>........_D l--..hL 

b) Alcantoril!o con entro~~ de caída con embolse atrás del terraplén 

~-Muro de 
~ retención 

el Tubo de elevación con muro 
de retención para evitar el vórtice 

PLANTA CORTE 

d) Tubo de elevación acampanado poro 
aumentar lo capacidad de lo entrado 

Fig 3.40 Alcantarillas con entrado de caído 

l~l 
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2.1 si se lo~ran evitar los vórticE:s con un tnuro de retención como el ºº!. 
trado en la fig 3.40c 

Como ya se indicó en un principio las paredes de salida además de retener 

al terraplén satisfacen otras funciones. 

En general podemos decir que tiene por objeto mejorar las condiciones en 

la descarga, sobre todo aquellas relacionadas con la erosión y entrada al 

cauce natural. 

Las paredes de salida pueden tener las siguientes famas: 

Muros en forma de U. Cuando las velocidades de descaqr,a son bajas o el 

cauce abajo de la salida no presenta problemas de erosión. 

Muros rectos. Se usan en sal idas pequeñas y en aquellos casos donde no 

se requiera de una estructura de transición que disminuya los problemas 

de remolinos en los extremos de los muros y que producen socavación. 

Aleros. Proporcionan una buena transición y cuando las veloddades son 

moderadas, es útil alabearlos considerando que el ángulo de alabeo debe 

ser lo suficientemente pequeño corno para que el agua no se despegue de 

los muros de la transición. lzzard sugiere que el ángulo 6 (ver fig 3.41) 

para escurrimiento supercrítico debe ser aproximadat'lente al indicado por 

tan e • - 1- • lifi 
21' 2V 

(3.17) 
r 

donde 

Fr número de Fraude 

Y tirante de escurrimiento en el conducto, en m 

V velocidad media en el conducto, en m/s 

Para escurrimiento subcrítico se podrían utilizar ángulos más grandes. 



3.2.7 Vados 

Angulo de olobeom7:---_ 1 :/ 

. 

. 

1 

F1g 3.41 Aleros alabeados 
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En las regiones áridas donde las corrientes fluyen a intervalos poco fre

cuentes y con corta duración, los vados aparecen como un substituto econ§. 

mico de las alcantarillas en car.linos que llevan bajos volúmenes de tráfico. 

Un vado se forma rebajando el nivel del camino al nivel del lecho de la 

corriente de orilla a orilla de ésta, sieMpre que pennita la construcción 

del vado sin dar excesiva pendiente a los accesos. La orilla de aRuas 

arribn de la rasante del camino en el vado, debe estar a nivel con el fon

do del cauce para evitar erosiones que podrían socavar el cRmino. La ori-

1 la aguas abajo del camino debe protegerse con un dentellón, revestimiento 

o Zal'lpeado de tierra para el nisno propósito. El pE!rfil de la bajada debe 

eRtar lo t'lás cercano posible a la sección transversal de la corriente, con 

el objeto de eliminar interferencias en el escurrimiento superficial. Si 

se diseñan adecuadamente son poco dañados por el escurrimiento y se limpian 

solos, de modo que los costos de nantenimiento son también bajos. 

Las desventajas principales son las interrupciones y los peligros a los que 

se somete el tráfico cuando el vado está inundado por la corriente. Por 

este motivo deben ponerse señales para indicar las orillas del camino y pa-
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ra advertir el peligro que presentan cuando ocurre la avenida. 

3. 3 F.rosi6n y sedimentación 

El diseño de alca~tarillas así como el de otras estructuras de ¿renaje 

no está completo hasta que, tanto la probabilidad de erosión cono sedimen 

taciDn, sean eliminadas, dentro de límites prácticos. 

Las alcantarillas con pendientes pronunciadas siempre descargan con velo

cidades superiores a la crítica y que pueden ser causantes de erosión en 

el canal de descarga, en los acotal'lientos, en los taludes y C.a?.os en la 

alcantarilla misma y en sus accesorios, originando costosos problemas de 

mantenimiento y peligrosas condiciones para quienes transitan la carrete

ra. l'or este motivo, es necesario comprobar la ve!Ocidad real contra los 

valores máximos permisibles dados en las tablas 3.12 y 3.13 para tomar las 

medidas pertinentes (ref 23). 

TABLA 3.12 Velocidades m~ximas proMedio. 

Material Velocidad proMedio, en m/s 

Suelo franco 0.61 - 0.91 

Pasto 0.61 - 0.91 

Césped y guijarros !. 22 - 1.83 

Recubrimiento de concreto y 
roca dura 3.08 - 4.57 
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TABLA 3.13 Velocidades máximas pennisibles para canales esta
bles de alineamiento recto y tirante 0.90 m. 
(Open Channel Hydraul ics, Ven Te Chow). 

Material • Agua limpia Agua con l t-
en m/s neas coloida-

les, en m/s 

Arena fina coloidadl 0.46 0.76 

Marga arenosa no coloidal o. 53 0.76 

Marga limosa no coloidadl 0.61 0.91 

Limo aluvial no coloidadl 0.61 1.07 

Marga finne ordinaria o. 76 1.07 

Ceniza volcánica o. 76 1.07 

Arcilla fuerte no coloidal 1.14 1.52 

Marga aluvial coloidal 1.14 l. 52 

Esquistos y arcilla compacta 1.83 1.83 

Grava fina 0.76 1.52 

Marga graduada o piedra redondeada 1.14 l. 52 

Limo graduado o pi edra l. 22 l. 68 

Grava gruesa no coloidal l. ~2 1.83 

Piedras y Lajas 1.52 1.68 

La velocidad es un factor que puede ser controlado hasta cierto punto en 

el diseño hidráulico, Si la velocidad ha excedido los valores máximos per

misibles es necesario adoptar medidas de reducción de velocidades o de pro

tección. 

Un exfunen superficial de la ecuación de Manning haría pensar que la veloci

dad se podría disminuir haciendo canales más anchos, pero no es así. En a.! 

gunos casos se puede disminuir la velocidad aumentando la longitud del ca

nal disminuyendo así la pendiente; sin embargo, se requieren grandes cambios 

de ella para lograr una variación apreciable de la velocidad. Otra forma 

que ha resultado efectiva para lograr este fin es dimninuir le velocidad 

del flujo mediante la división de la corriente flOr medio de zanjas de coro

na, de las que se habla.J"á en su oportunidad. Sin embargo, en muchos casos, 

no es posible hacer i!sto. Otra técnica que pretende lograr ésto mismo con-
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siste en desviar el agua a intervalos, hacia zanjas al lado del camino o 

diques que logran alejarla de éste siguiendo las curvas de nivel. 

Aún así 1 la reducción de la velocidad para evitar la erosión es difícil 

de lograrse y puede costar más que otros tipos de protección. 

Existen situaciones en que las velocidades no pueden sostenerse dentro de 

límites permisibles volviéndose necesario recurrir al diseño de canales 

revestidos con asfalto, concreto, mampostería, etc. 

En regiones húmedas, a menudo se controla la erosión estableciendo una 

cubierta vegetal en los taludes de cortes y rellenos, y a lo largo de 

acotamientos. Por lo general se recurre al pasto para lograr cubiertas 

que resistan hasta 2.5 m/s con el único rcquerir:dento de dar una pendien

te mínima de O.DOS para mantener drenada la zona sin dañar al césped. 

Si el agua arrastra arena y otros abrasivos se recoaienda recubrir las 

secciones con material bituminoso. 

Cuando el diseño origina altas velocidades 1 deben hacerse previsiones pa

ra la disipación de la energía en el extremo inferior de la descarga a me

nos de que se encuentre con un cauce rocoso. Un método para disipar la 

energía excesiva es colocar un dispositivo para producir un salto hidráu

lico por ejemplo un tanque lo suficientemente profundo como para forzar 

que dentro de él se presente el salto. 

Las corrientes que llevan sedimentos acarrean problemas de funcionmuien

to. Se ha encontrado que el agua es capaz de transportar sólidos a lo 

largo del cauce en relación directa de una potencia de la velocidad, ma

yor que el cuadrado, por lo que cualquier disminución apreciable de la V.!, 

locidad ocasionará que la corriente deje depositado el material que arra.! 

tra. Estos depósitos pueden tapar el canal ocasionando derrames perjudi

ciales. 

Para evitar sedimentación se aconseja una pendiente m.!nima de 0.5% • 
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En situaciones en donde la velocidad no pueda mantenerse dentro de un ran

go, los sedimentos pueden ser atrapados en lugares estratégicos como son. 

por ejemplo• los tanques de sedimentación diseñados para su sencilla lim

piE:.za con equipo mec:.ánico. 

Otra recomendación importante ea la de evitar los sifones invertidos 

siempre que el agua lleve sedimentos o arrastres ya que aún cuando la ve

locidad mBx~ma del flujo pueda conservar limpia la cubeta, los depósitos 

se acumularán cuando la descarga disminuya. 

3.4 Barreras contra basura 

Las corrientes en las inundaciones frecuentemente arrastran arbustos y 

en ocasiones objetos de gran tamaño. Estos materiales flotantes pueden 

tapar las entradas a las alcantarillas ocasionando inundaciones en el ca

mino. 

Cuando sea posible, la alcantarilla debe diseñarse de tal forma que a tr!. 

vés de la misma pasen los arrastres de objetos eeperadoa. En muchos ca

sos una barrera contra baaura aguas arriba para detener el material, pue

de ofrecer una solución más razonable al problema. La barrera debe dise

ñarse para que no quede bloqueada con basuras obstruyendo la entrada de 

la alcantarilla. Se podr8n utilizar re.1as con espaciamiento amplio para 

.permitir que el material pequeño pase fácilmente por ellas. Se recomien

da que dicho espaciamiento entre barras se dé entre la mitad a la tercera 

parte de la dimensión minima de la alcantarilla. La reja no debe coloca.!. 

se muy cercana a la entrada de la alcantarilla a fin de que si se acumula 

la basura el agua puede saltar y entrar hacia la alcantarilla. Para lle

var a cabo ésto se puede utilizar bastidores en forma de V o semicircula

res a la entrada de la alcantarilla o bastidores rectos colocados en el 

extremo aguas arriba de los aleros. Las rejas pueden cona truiree de alB!!_ 

bre, madera, rieles de acero u otros materiales. Las cuadrillas de man t.! 

nimiento deberán retirar el material arrastrado y atrapado por las rejas 

después de cada inundación. 



148 

J. 5 Estructuras accesorias de drenaje 

3. 5. 1 Drenaje del camino y de los lados del camino 

Las estructuras que a continuación se describi'rán tienen como prop6sito 

controlar el agua producto de una tonnenta que cae sobre el derecho de 

vía del camino y las pendientes o laderas tributarias, protegiendo con

tra erosión y deslizamiento a los taludes, que pueden ocasionar condi

ciones peligrosas para los conductores de vehículos que transitan el ca

mino, así como elevados costos de construcción. 

Las carreteras se construyen con una pendiente transversal que permite 

el drenaje lateral hacia los lados del pavimento y en el caso de tramos 

curvos, flujo lateral hacia un sólo lado debido a la sobrelevación del 

pavimento y de los acotamientos. 

El agua así colectada es obligada a fluir longitudinal.mente a través de 

zanjas. El agua que escurre por las laderas puede ser interceptada y 

llevada a donde no cause problemas por medio de bordos. En el cnso de 

agua recolectada por zanjas, la eliminación se efectúa mediante lavade-

ros y desfogues laterales hacia las partes bajas del terraplén de la ca

rretera y hacia los cursos de drenaje natural. Cuando la carretera tiene 

cortes laterales pronunciados, la elevación de los escurrimientos se pue

de hacer mediante drenes de tubo ranurado 1 que permiten, a su vez, de

saguar las infiltraciones producidas desde los terraplenes: ya que de 

no hacerse así el exceso de humedad en el terraplén de una carretera 

originaría pérdida en la estabilidad del pavimento mismo. 



149 

Fig 3.42 Vista en planta del drenaje en una carretera 

3. 5. 2 Diques 

Loe diques son terraplenes de tierra empleados para proteger los taludes 

de los cortes ya sea conteniendo o desviando el flujo de las corrientes. 

En los cortes largos, el bordo o dique debe seguir aproximadamente a una 

curva de nivel y, si es posible, debe derivar el agua sin dejarla llegar 

al camino. En otros casos es necesario encauzar el agua hacia la cuneta 

del camino antes de su conducción final hacia el drenaje principal forma

do por las alcantarillas, para este caso es comGn el uso de la combina

ción dique con canal, ver fig 3.42 

La selección de la foana de la sección transversal del dique depende de 

las limitaciones de la amplitud y tirante que puedan tolerarse, indepen

dientemente del que el dique esté revestido o no. La práctica moderna 

exige que la construcción de diques se haga en capas compactadas tal como 

los terraplenes de loe caminos. Las caras del dique deberán ser protegi

das mediante algún recubrimiento (concreto• mampoeter'ía • césped• etc) 

Cuando estén sujetas a altas velocidades que pueden erosionarlas. Fre-



cuentemente, cuando se emplean diques para desviar el flujo de la co

rriente, la necesidad de protección puede eliminarse, colocando el di

que a cierta distancia, hacia atrás del canal, lo cual permitir& la for

mación de una zona de aguas muertas que amortigua y evita socavaciones. 

3. 5. 3 Zanjas 

El agua producto del escurrimiento sobre el camino y los lados del camino 

se recoge en zanjas, Las zanjas deben ser lo suficientemente grandes pa

ra conducir el gasto de diseño con un bordo lib-re de 9' a 18 cm. La plan

tilla de la zanja se coloca, algunas veces, lo suficientemente abajo como 

para captar el agua desde la base del camino así como la del suelo adya

cente a la zanja, ver fig 3.42 • 

Las zanjas a los lados del camino o cunetas se construyen, generalmente, 

de sección transversal triangular o trapezoidal; la pendiente y otras ca

racterísticas de la cuneta se deteminan con el análisis hidráulico del 

flujo que va a pasar. Si la velocidad calculada para el gasto de diseño 

resulta mayor que la permisible para el terreno debe darse protección re

vistiendo a la zanja con asfalto, concreto, mampostería o ci!apcd. 
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Las zanjas de corona son colocadas a lo largo del centro de la franja me

dia del camino. Estos drenes colectan el escurrimiento de esta zona y de 

la mitad del pavimento adyacente cuando el camino tiene corona al centro. 

3. S. 4 Derrames laterales 

Los derrames laterales o lavaderos se colocan a lo largo de las cunetas 

para conducir el gasto total o parcial a través de rápidas de fuerte pen

diente y revestidas hasta las partes bajas del terraplén, y de allí, si

guiendo los cauces naturales del drenaje hasta una alcantarilla, ver fig 

3.42 • 

Existen val'ios tipos de entradas a un lavadero. Las más comúnes son las 

de umbral colocado longitudinalmente en una escotadura del bordillo o me-
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diante coladeras colocadas en el fondo de una cuneta. 

3. 5. 5 Diseño hidráulico de las estructuras accesorias de drenaje 

3.5.5a Zanjas y diqusa 

El flujo que se presenta en estas estructuras es de tipo transitorio es

pacialmente variado a superficie libre ya que el gasto por unidad de lon

gitud entra en forma lateral al canal (gasto creciente) tal como se mues

tra en la fig 3. 43 • 

Perfil eoelin•tonte 1+dt 

Perlll en el inslont1 1 

ounuuuoooonooo l,en mm/h 

w»»»~· 

Fig 3.43 Flujo espacialmente variado a superficie libre 

Este tipo de flujo es complejo ya que implica la solución de las ecuacio

nes diferenciales que lo caracterizan y que están dadas por 

(3.185 

(3.19) 



donde 

Q 
A 

q 

X 

y 

g 

V 

so 
sf 

gasto, en m3 /s 

área hidráulica, en m2 

gasto lateral por unidad de longitud de entrado, en m3/s/m 

coordenada de una eecci6n, considerando flujo unidimensional 

tirante, en m 

tiempo, en s 

aceleraci6n producida por la gravedad, en m/s 2 

velocidad r.iedia, en m/s 

pendiente geométrica de la plantilla, en rri./m 

pendiente de fricción, en m/m 

Para casos prácticos se han propuesto soluciones semiemp!ricas para este 

tipo de flujo como la de Izzard, Hartan o Hendereon. Las cuales propor

cionan resultados aproximados. 
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Le mayoría de los autores proponen aceptar la hipótesis de que se estable

ce un flujo pemanente aún en el caso de una lluvia de corta duración. 

Esto implica que al establecer las ecuaciones de continuidad y la dinámi

ca no aparecerán los términos que dependan del tiempo. Pensando en una 

solución por incrementos finitos las ecuaciones que describen el fenómeno 

hidráulico en términos generales son las siguientes (ref 8) 

óy' • .9.i 
g 

QDIS 
•-L--

[ .Yl.....:!:.... j [r J .Y.2. ] • Q¡ + Q
2 

V2 - V¡ + Q¡ óQ + Sf X 

(3.20) 

(3.21) 

(3.22) 

donde las secciones 1 y 2 quedan ubicadas tal y como se presentan en la 

fig 3.44 El desnivel entre la superficie libre del agua se puede calcu-

lar como 

' óy • S
0 

óX - Óy • S
0 

ÓlC - (y2 - y¡) (3.23) 



HHHOO Q 

Fig 3.44 Ubicación de los secciones poro lo deducción de las 

ecuaciones de flujo lronsilaria espociolmenle variado 

En la ecuación 3. 22 ~ es la pendiente de fricción que se calcula de la 

siguiente manera si utilizamos la fónnula de Manning 

r 
¡; l 2 • n s. ---

f "fili2/3 

donde 

En es tas ecuaciones 

n coeficiente de rugosidad de Manning 

Rh radio hidráulico medio, en m 

A área hidráulica, en m2 

P perímetro mojado, en m 

(3,24) 

(3.25) 

(3.26) 
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La dirección del cálculo queda determinada por la localización de las 

secciones de control. Para cunetas, generalmente las pendientes son 

grandes y el régimen supercrítico por lo cual el cálculo se realiza en 

el sentido de la din:cci6n del flujo. La secuela de cálculo sería la 

siguiente 

1) Conocer lv· ::aracterísticas en la sección de control: 

y , Q, v , s"f 
e e e 

2) Plantear las ecuaciones de energía de las secciones de control y la 

inmediata aguas abajo a fin de conocer las características en la 

sección i: y i, Qi, Vi, S~i para lo cual será necesario resolver 

las ecuaciones por iteraciones. 

3) Se supone un valor, ly' , con el que se calcula las características . ,, 
para la sección i+l: Yi+l' Qi+l' Vi+l y Sfi+l 

4) Se resuelve la ec 3.22 obteniendo un valor para try~ 

5) Se repite el procedimiento hasta que 

i Ay~ - ty ~ i ~ TOL (3.27) 

' La convergencia se torna más rápida si el siguiente llys se hace igual al 

by~ calculado para la secci6n anterior. 

Se recomienda que los longitudes de los tramos, ti.x:, eenn lo suficientemen

te pequeños para lograr obtener mejores resultados. 

De esta manera es posible conocer el perfil del agua a lo largo de la es

tructuTa lo cual permitirá su diseño de acuerdo con las condiciones fija

das anteriormente para el bordo libre. 

El desarrollo de este método se presenta en el cap 4 mediante un ejemplo. 
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3.5.Jb Derrames laterales 

La capacidad que deberá tener cada umbral de un derrame lateral dependerá 

de le separación a la que se encuentre uno de otro, del gasto total y del 

tirante en la sección inmediata antes del umbral. Si el flujo entra a 

través de una escotadura en la guarnición o bordillo de la carretera, el 

flujo cambia bruscamente de dirección siendo necesaria una cierta longitud 

para interceptar todo el gasto que se desea evacuar. Dicha longitud se 

puede calcular con la siguiente expresión propuesta por Izzard (ref 21) 

donde 

L 
a 

L ~--~Qª~--
8 O. 3R6 (a+y) 3 /< 

(3. 28) 

longitud del umbral 

gasto que se requiere interceptar, en m3/s (se recottlenda que 
sea del 85 a 952 del gasto de diseño de la cuneta) 

desnivel entre el fondo de la cuneta y el umbral, en m (gene
ralmente de 0.06 m) 

y tirante del escurrimiento a la entrada del umbral, en m 

Esta ecuación está resuelta en fonna p;ráfica como se muestra en la fig 

3.45 

Es común utilizar dimensiones estándar en todas las entradas, de manera 

que todas tengan la misma capacidad de descarga; compensando que el gasto 

sea creciente en cunetas con separaciones diferentes entre una entrada y 

otra. La porción de gasto que interceptará cada entrada se Muestra en la 

fig 3.46, como funci6n de las relaciones a/y y L/L
8 

donde t es la long! 

tud efectiva de la entrada ele~ida como estándar. En el cap 4 se presen

ta un ejemplo que ilustra el uso de estas figuras. 

Cuando la carretera se encuentra en una depreNi6n, se recomienda cons

truir tres entradas una en el punto más bajo y las otras dos, donde la 

rasante quede aproximadamente 0.06 m arriba del punto más bajo. De esta 

manera se logra interceptar parte del agua antes de que llegue al punto 



ooeJ:i==:::=¡:=:¡::=:E!::::!:fE¡:=:¡:=¡:;a 

0.015 tt:=::=t=:J:::r:tr~=~~Zl º·º'ti 
OD•H-~-+-~~++++<~.....,,.,,.___, 

0~?1r-~-t-~f-'--,--+-r~.,-¡ry<-77~-1 

0.02 H--'--i--'---'-.....,.'"'"h,,__...._--l 
úc!La•'" 

m'/nQ/m 

o~~H-~-+--.~,A'.St:í::;t:J:=:~¡:::~ 
o.ooe 
o.oo~ ..,.__.....,.~ 

o.004 H--r,,.c+>'--,...-.~+i--!1"!---'-+---l 

º·º'" """~-rr-r..'-t-H-t-;.,'---'-+---l 

0.01 0.02 00~ 0.l 0.2 0.3 
y, en m 
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Fig 3.45 Capacidad,en m3/s por metro IÍneal,corno una función 
del tirante ye! abatimiento de lo ll'nea de escurrimiento, 
según U. S. Bureo of Public Roads 

'·º·~ 
o.e 
0.6 
o.~ H-t+t-t--+-

c/ao o.4 ~~H-H+H 
º·' '-'-"-"''-'-' -~~'+-++++l-H 

01 (}2 0.3 o.~ 

L/Lo 
ID 

Fig 3.46 Relación de intercepción parcial para determinar la 
capacidad de entrados can oberturas en los bordillos, 
según U. S . Bureo of Public Roods 
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miis bajo disminuyendo tambi~ la cantidad de sedimentos que se depositan 

en la zona inundada. 

Una vez interceptada el agua se conduce ha_ e ta la parte más baja del te

rraplén a travis de rápidas, revestidas de mampoeteria o concreto. En 

general estas estructuras son de corta longitud y gr8.n pendiente, ver 

fig 3.47 • La altura de los bordos se diseña aplicando las ecuaciones 

de flujo en canales abiertos considerando que el umbral es la secci6n de 

control, dado que se cambia de una pendiente relativamente pequeña a una 

bastante grande. Las secciones transversales más comunes son la rectan

gular y la trapezoidal. Dentro de la zona del umbral, la altura de los 

bordos no deberá ser menor que la suma y e + V~/2g • En la práctica se 

acostumbra dejar constante la altura del bordo manteniendo el tirante 

crítico a lo largo de la rápida mediante la reducción del ancho de plan

tilla. 

Fig 3.47 Lavaderos 
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El régimen con que se descargan los lavaderos provoca velocidades muy al

tas al pie de la calda. haciéndose necesario la construcciOn de estructu

ras disipadoras de energla para evitar socavaciones en el terraplén. Es

tas estructuras disipadoras suelen ser costosas por lo que se propone \Ul 

método para su diseño. basado en tma serie de resultados obtenidos por V.!, 

rios investigadores (ref 8). 

El diseño propuesto está basado en el comportamiento del escurrimiento en 

lavaderos con plantillas de mampostería de piedra muy rugosa. Las obser

vaciones realizadas mostraron que un fondo deliberadamente rugoso induce 

una fuerte turbulencia y el arrastre continuo de aire lo cual evita el uso 

o reduce las dimensiones y costo de la estructura disipadora, ya que tal 

vez sólo se haga necesario un zampeado· con materiales gruesos al pie de le 

ca1da. 

Le sección transversal puede ser de dos tipos: la rectangular clásica y 

le parabólica que se adapta a la forma irregular de los torrentes montaño

sos. En la fig J.48 se muestren los cortes transversal y longitudinal. 

Ambas secciones se pueden hacer descansar directamente sobre el talud del 

terraplén incrustando piedras angulosas, ya sea sobre el concreto o sobre 

una plantilla del mismo suelo compactado del terraplén, para lograr la r.!!_ 

gosidad requerida. La rugosidad de la plantilla para este tipo de diseño 

no se define exclusivamente en términos de rugosidad absoluta. Para def.! 

nir la rugos:ldad heterógenea que se desea reproducir es necesario definir 

los siguientes parámetros: 

a) Rugosidad absoluta máxima (E'máx' en cm). Es la diferencia entre el 

nivel medio de las piedras y el nivel medio absoluto de la plantilla, 

ver tig 3. 48 • 

b) Rugosidad absoluta media (Em 1 en cm). Es la diferencia entre el ni

vel medio del perfil de las piedras y el nivel medio de la plantilla. 

c) NGmero de piedras que quedan incrustadas en un metro cuadrado de 

plantilla (N, en l /m2) . 



159 

Nivel md•imo del perfil de los piedras 
~~~2'l1íitílY.;tJ,~U'j~::Nivel medio del perfil de los piedras 

Nivel mínimo del perfil de los piedras 
Nivel medio de lo plont illo 

~77:~&;'77'77.~~~on7//7-Nivel absoluto de lo plantilla 

a) 

b) 

Superficie libre del agua 

\)~~--:~~.;!f!.--!;---ai;;#¡~~L-~N~iv~e:'_I !!m~Ó~Ki~mo del perfil de los piedras 

~~Vlii~ik.~~~-Y---....!N~iv!!!e:.!.l~m!!!e'!!d'!.!!.io de lo plantillo 

Nivel absoluto de lo plantilla 

e) 

d) 

Fig 3.48 Características geométricas e hidráulicas para un canal rugoso 
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Los niveles a los que hacemos referencia se definen a continuación. 

1) Nivel absoluto de la plantilla. Corresponde al valor medio del nivel 

de la plantilla donde se incrustan las piedras. 

2) Nivel medio de la plantilla. Corresponde al nivel medio comprendido 

entre el nivel medio de las piedras y el absoluto de la plantilla. 

3) Nivel máximo del perfil de piedras. Corresponde al nivel pico más al

to de una o mlis de las piedras incrustadas, 

4) Nivel medio del perfil de piedras. Corresponde al nivel promedio del 

perfil de los picos de las piedras, considerado entre el nivel máximo y 

el m5'..ni.mo del perfil de piedras. 

Las investigaciones realizadas han pennitido relacionar directamente el 

tamaño de las piedras con los parámetros que definen la rugosidad de la 

Tiipida, ver fig 3. 49 • 

Con las siguientes ecuaciones será posible obtener las características 

del flujo y los parámetros de diseño de derrames laterales con rugosidnd 

muy grande. 

Tirante medio del flujo. (ym, en m). Es el desnivel máximo entre el ni

vel de la superficie libre del ague y el nivel medio de la plantilla. 

Velocidad media del flujo de la mezcla agua-aire, en el eje del canal. 

(Vm' en m/s). Se calcula con la fórmula de Chezy 

donde 

(3. 29) 

+ ángulo de inclinación de la plantilla con respecto a la horizon
tal 

coeficiente de resistencia. Se calcula con la siguiente ecuación 
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....L • - 3. 2 log [ e e m ] 
¡¡:- 4 y"' 

(3. 30) 

coeficiente 

e• o (1.7 + 8.1 cmiíx rN sen~ e) (3. 31) 

en que a es un coeficiente medio que considera el contenido de aire en el 

flujo en la sección transversal y que para el caso de sección rectangular. 

adquiere el valor 

a~l-1.3sen +0.19Ncmye 

o < o !. 

donde 

Ye tiran te crítico 

y :!b-ye e g b 

donde 

Q gasto, en m3/s 

b ancho de la plantilla, en m 

y para la sección parabólica este coeficiente se calcula como 

Ym 
a • 1 - l. 3 sen ~ + 0.08 0 -

m 

la ecuación de continuidad será 

Q. a V A 
m m 

donde 

V 
m 

velocidad niedia en toda la sección, en m/s 

A,. 8.rea de la aecci6n transversal 

(3.32) 

(3.33) 

(3.34) 

(3.35) 



5 5 
e e 

"'- ~-
-g E .. ... 

35 

30 

25 

20 

15 

10 

5 

o 

N 

' E 
~ 
z 

350 

300 

250 

200 

150 

100 

o Rugosidad l 
• Rugosidad 2 

+-_.,..__ _ __, __ ,,__ x Rugosidad 3 

+ Rugosidad A 

162 

50 

10 20 30 40 50 60 70 
Tamalio medio de los piedras, d 1 en cm 

Fig 3.49 Relación entre el tamaña media de los piedras dy las 

parámetros de rugosidad, Emá• Em y N 



ei la sección es rectangular 

V ªV m m 

si la sección es parabólica 
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(3.36) 

(3.37) 

la velocidad media vm se puede obtener directamente de las figs 3.51 a 

3.56, para diferentes valores de la rugosidad. De esta forma será posible 

calcular mediante un proceso iterativo con la ec 3.29 el valor del tirante 

medio. Las figs 3.51 a 3.56 son válidas para secciones parabólicas; si la 

sección es rectangular la parte superior de estas figuras sigue siendo 

válida. pero el valor de a se calcula con la ec 3. 32 • Las velocidades 

permisibles para un canal rugoso se muestran en la fig 3.50 

Para la geometría de las secciones transversales tenemos que si la sección 

es rectangular el ancho de la plantilla se puede obtener con la siguiente 

ecuación 

(3.38) 

y en secciones parabólicas el ancho de superficie libre es 

(3. 39) 

El uso de las velocidades pemisibles de las figs 3.51 a 3.56 se puede ha

cer extensivo al siseño de zampeado al pie de la cafda de la rápida, así 

como para el diseño de cunetas. 

En el cap 5 se muestran algunos ejemplos numéricos de la aplicación de las 

ecuaciones y del uso de las gráficas presentadas. 
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400 Diámetro del 
grono,en mm 

F lno lltdlo Grueso Fino lit dio Grueso Fino lltdio Grueso PiedrasCQ!o· Material en lo 
t---'----'---t---'---_._--1t--_,_ __ _,__-1codos cano· plantillo dt 
._ __ A_r_e_n_o __ _._ __ G_r_o_v_o __ ....._ __ P_l _•_d_r_o __ __.._lt_s_r_,ugo .... s_o..Js lo rÓpldo 

Fig 3.50 Velocidades permisibles poro canales rugosos al pie 
de una ropida 



Tirante, 
Ym, en cm 
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o1--~~~10~~~2~0~~--"30~-'-~4~0~~-50..;-~~-601--~~7~0~~~--

Pendiente,S, 
en porcentaje 

Contenido de oire,cr 

Fig 3.51 Diagrama para el cólcula de canales rugosos,Em"'4 cm 



Tirante, 
Ym•encm 

lf'm = 6 cm 
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O+-~~-l~0~~-240~~~301---'-~~40~~~50._~~60-<-~~-7~0~~~_. 

Contenido de aire, rr 

Pendiente,S, 
en porcentaje 

Fig 3.52 Diagramo para el cálculo de canales rugosos E 111 =6 cm 
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0.6 ,.._ ___ ,_ ___ , 
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70 
Pendienle, S, 
en porcenlaje 

'Fig 3.53 Diagramo para el cálculo de canales rugosos,Em=B cm 
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Fig 3.54 Diagramo poro el cálculo de canales rugosos,~m=IO cm 
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Fig 3.55 Diagramo poro el cálculo de canales rugosos,Em=12cm 
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Fig 3.56 Diagramo para el cálculo de canales 'rugosos,Em=14 cm 



4. rJElll'LOS 

4.1 Curvas intensidad-duración-período de retorno (i-d-Tr) 

A continuación se presenta la secuencia de cálculo para obtener las cur

vas intensidad-duración-período de retorno a partir de los datos de in

tensidades máximas que se muestran en la tabla 4.1 

1) Se ordenan los valores de intensidades máximas de mayor a menor y se 

les asigna un orden, m, ver tabla 4.1 • 

2) El período de retorno para cada intensidad se obtiene con la ec 2. 2 • 

T ~ n+l ª 23+1 • ~ 
r m m m 

los resultados obtenidos se presentan en la tabla 4 .1 



TABLA 4.1 Datos de intensidades máximas re~istradas en la estación 
climatológica Acayucán, Ver. 

m Tr 5 10 15 20 30 40 60 80 100 120 

1 24 216 153 141.6 132.6 101 87.8 71.3 54.8 51.2 50 

2 12 206.4 150 116 112.5 88 73.2 63.0 54.4 49. 7 41.5 

8 192 134.4 114 102 85 72.4 61.0 50.6 42.4 35. 7 

4 6 180 132 108 99 74 68.5 50.5 48.8 40.6 34.5 

4.8 151.2 123.6 108 87 72.6 67 .2 58.4 47 .6 38.6 33.8 

6 4.0 141.6 120 106.4 84.9 72 65.3 57.8 43.7 36.3 30.3 

7 3.428571 138.0 120 96.8 83.1 71 63.8 53.3 40. 7 32.8 28.2 

8 3 136. 8 120 90 82.5 70 62.3 47.3 38.3 32.6 27 .2 

9 2.666667 135.6 114.6 90 82.5 66.8 52.4 43.5 35.5 28.8 27 

10 2.4 132 108 88.8 79.8 63 47 .3 41. 5 35.2 28.4 25.5 

11 2.181818 129. 6 104.4 88.4 75. 62.8 47.2 40.9 32.5 28.1 25 

12 2 123. 6 102.6 84.4 74.4 62.4 46. 7 39.2 31.2 27 .o 23.7 

13 1.846154. 120 102 82 72.6 62.0 46.6 39 30.9 25.4 21.3 

14 l. 714286 120 102 80.4 71. 7 54.8 44.0 36.5 30.7 24.2 20.5 

15 l. 6 120 94.8 80 66 51. 8 39.0 30.4 25.5 22. 7 19.8 

16 1.5 120 90.0 78 64.8 50.2 37 .6 29.8 24.2 22.7 18.9 

17 1.411765 120 83.4 72 64.5 49 37.5 28.6 22.8 20.2 18 

18 1.333333 120 81 69.6 60 48.2 36.7 28.6 22.7 20.0 17 .3 

19 l.263158 120 72 67 .2 58.5 48 34.5 27 .8 22.4 18.5 15.9 

20 1.2 115.2 70.8 65.6 57 42 34.3 26.2 21. 6 18.3 15.6 

21 1.142857 114 70.2 63.2 54.3 41 33.8 24.3 21.4 17 .6 15.2 ... 
22 1.090909 86.4 63 56 49.5 39.2 29.4 22.5 16. 9 13.5 11.3 

.... 
"' 

23 1.043478 72 60 43.6 32.7 34 27.9 19.6 14.7 11.8 9.8 
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3) De acuerdo con el método de riínirnos cuadrados el sistema de ecuacio

nes para obtener los parámetros a 0 , a 1 y a2 será de la !arma 

I:y • ao N + a¡ l:X1 + ª2 rx2 

Ex¡y = ªo h¡ + a¡ Ex~ + •2 I:X¡Xz 

Ex2Y • ªº Ex2 + a¡ txpc2 + a2 Ex~ 

donde 

ry • t log i, tx¡ • r log Tr' Ex2 • r lag d 

Ex2y • E (log d) (log i), Ex~ • ¡: (log d) 2 , N • 230 

4) Realizando los c8lculos necesarios se tiene que el sistema resultan

te es 

395. 970261 • 230 •o + 93. 32364 a1 + 345. 360985 a2 

170.762446 • 93,32364 ao + 66.20791 a¡+ 140.131934 a2 

570.549912 • 345.360985 ao + 140.131934 a¡+ 561.648046 a2 

cuya solución es 

•o = 2. 414844 a 1 • 0.356212 •2 • - 0.557929 

entonces los parámetros son igual a 

k • ant log,ao • 259.922575, h • a 1 • 0.356212, b • - a2 • 0.557929 

Finalmente la ecuación de las curvas de intensidad-duraciOn-período de 
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retorno queda expresada como 

259.922575 Te· 356212 

do. 557929 

5) A fin de presentar en forma gráfica estas curvas se han elegido loe 

siguientes períodos de retorno: 24, 4 • 1. 5, 1.04 . Los valores ob

tenidos se muestran en la tabla 4. 2 y se han dibujado en papel doble 

lognrítmico, ver fig 4.1 . 

TABLA 4.2 Curvas 1 ntensidad-duraci6n-per1odo 
de retorno 

d,en 
mln 10 15 20 30 40 60 80 100 

Tr' en 
años 

24 328.49 223.13 177. 96 151.57 120.88 102. 96 82.11 69.94 61. 75 

173.51 117. 86 94.00 80.06 63.85 54.38 43. 37 36.94 32 .62 

l. 5 122. 35 83.11 66.28 56.45 45.02 38.35 30.58 26.05 23.00 

l. 043478 107. 51 73.03 58.24 49.61 39. 56 33.70 26.88 22.89 20.21 

120 

55. 78 

29.46 

20. 78 

18.26 
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Fig 4.1 Curvos intensidad-duración-periodo de retorno 
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4. 2 Curvas altura de precipitación-área-duración (P -A-d) 

Secuencia de cálculo para obtener las curvas precipitación-área-duración 

considerando ya conocida la infonnaci6n necesaria y que se proporciona a 

continuaci6n (ref 15). 

Estac16n 

A 

8 

e 
D 

E 

F 

(!) 
Isoyeta 

140 

120 

100 

80 

60 

40 

35 

TABLA 4. 3 Datos necesarios para el método de 
Pol lgonos de Thiessen 

Al tura de precipita- Area del pollgono de 
Thiessen, en kJn2 ci6n, en l1lll 

144 887 

102 1494 

54 1244 

64 1888 

53 837 

43 995 

TABLA 4.4 Valores de la prec1pitac16n media y área 
para el plano de 1soyetas de la f1g 4.2 . 

(2) (J) (4) (5) (6) (7) 
Area encerr~ Area par- Precipita- Incremen Pm' en l1lll 
da, At'en c1al, en ci6n media, (3)x(4) to acumj! (6) • (2) km2 km2 Pm entre lado 

isoyetas, 
en l1lll 

335 335 150 50250 50250 !SO.O 

732 397 !JO 51610 101860 139.2 

1334 602 !10 66220 li8080 126.0 

2476 1142 90 102780 270860 109.4 

4143 1667 70 116690 387550 93.5 

6546 2403 50 120150 507700 77.6 

7345 799 37 .5 29962.5 537662.5 73.2 



-- - lsoyetas trQzada13. con 
informacidn adicional 
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Fig 4 .2 Plano de iscyetos ( Manuol Hidrotecnia A.1.2. PreclpitociÓn 
CFE) 

Fig 4.3 Plano de Pol(gonos Thiessen ( Manual Hidrotecnia A.1.2. 
Precipitación CFE ) 
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Fig 4.4. Regislro de los pluviógrafos, curvas masa ( Manual Hidrolecnla 
A .1. 2 Precipitación CFE ) 

Las curvas altura de precipitnción-8.rea-duración representan en forma sin

tética las condiciones nás desfavorables en tiempo y espacio de la tormen

ta que se analiza. Las condiciones más desfavorables en el sentido espa

cial están representadas por las curvas masa medias ajustadas correspon

dientes a las Breas encerradas por ieoyetas. Para tomar en cuenta las CO.!!, 

diciones más desfavorables en el tiempo será necesario realizar una serie 

de cálculos que se presentan a continuación. Para presentar en forma res.!:!. 

mida es tos cálculos se elaboraron las tablas 4. 5 y 4. 6 . 

1) El análisis Re realiza comenzando con la isoyeta de mayor valor. La 

información presentada en la tabla 4.4 se vacía en las primeras colmt

nas de la tabla 4.5 • 

2) El porcentaje de influencia se obtiene por superposición de los plaD0!5 

que contienen las isoyetas y los polígonos de Thieseen 1 al dividir el 

área del polígono abarcada por la isoyeta correspondiente entre 1u Tf!. 

pectiva área encerrada, At, ésto para cada estación que ten~a influen

cia en esa área. 

3) La precipitación media de la tabla 4.5 (columna 6) se obtiene al ..,lti 



TABLA 4.5 Valores de altura de precipitaci6n-área-duraci6n. 

Isoyeta envolvente Duración (1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) 
Isoyeta Pm' At' Estaci6n Porcentaje Pm• método FA 

en mm en km2 de influen de Thi es sen, (2),(6) 6 12 18 24 
cia, en %- en mm 

140 150 335 ~ 100 144.0 1.042 23.0 49.D 97.0 144.0 

CMM 23.0 49.D 97 .o 144.0 

CMMA 24.0 51.0 101.0 150.0 

120 139.2 732 A 95 23.0 49.0 97 .o 144.0 
B 5 141. 9 0.981 15.0 40.0 57 .o 102.0 

CMM 22.6 48.6 95.0 141.9 

Cl1MA 22.2 47 .7 93.2 139.2 
100 126.0 1334 A 67 23.0 49.0 97 .o 144.D 

B 30 15.0 40.0 57.0 102.0 

e 3 128.7 0.979 5.0 22.0 40.0 54.0 

CMM 20.l 45.5 83.3 128.7 
CMMA 19.7 44.5 81.6 126.0 

80 109.4 2476 A 36 23.0 49.0 97 .o 144.0 

B 41 15.0 40.0 57 .o 102.0 

e 13 5.0 22.0 40.0 54.0 

o 8 14.0 32.0 63.0 64.0 
E 2 106.9 1.024 o.o 9.0 38.0 53.0 

CMM 16.3 39.6 69.3 106.9 

Clft\ 16.7 40.5 70.9 109.4 ... 
..... 
"' 



Continuación Tabla 4.5 

60 93.5 4143 A 22 23.0 49.0 97 .o 144.0 

B 34 15.0 40.0 57.0 102.0 

e 14 5.0 22.0 40.0 54.0 

o 17 14.0 32.0 63.0 64.0 

E 9 o.o 9.0 33.0 53.0 

F 4 91.3 1.024 o.o 21.0 43.0 43.0 

CMM 13.2 34.6 62.2 91.3 

Cl!-lA 13.5 35.4 63.7 93.5 

40 79.6 6546 A 14 23.0 49.0 97 .o 144.0 

B 23 15.0 40.0 57 .o 102.0 

e 15 s.o 22.0 40.0 54.0 

D 24 14.D 32.0 63.0 64.0 

E 11 o.o 9.0 38.0 53.0 

F 13 78.5 0.989 o.o 21.0 43.0 43.0 

CMM 10.8 30.8 57.6 78.S 

CMAA 10.7 30.4 56.9 77.6 

35 73.2 7345 A 12 23.0 49.0 97.0 144.0 

B 20 15.0 40.0 57.0 102.0 

e 17 5.0 22.0 40.0 54.0 

o 26 14.0 32.0 63.0 64.0 

E 11 o.o 9.0 38.0 53.0 

F 14 75.4 0.971 o.o 21.0 43.0 43.0 

CMM 10.3 29.9 56.4 75.4 

C1'ttA 10.0 29.0 54.8 73.2 .... 
"' 25 · Registro más desfavorable de una o 

estación 48.0 94.0 136.0 144.0 
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TABLA 4.6 Valores de altura de precipitación 
máxima-área-duración, 

Isoyeta envolvente Duración en hr 
Isoyeta Pm• en At, en Descripción 

mm km2 12 18 24 

140 150 335 !A 24.0 27 .o 50.0 49.0 

IAO 50.0 49.0 27.0 24.0 

PMD so.o 99.0 120.0 150.0 

120 139.2 732 !A 22.2 25. 5 45.5 46.0 

IAO 46.0 45. 5 25. 5 22.2 

PMD 46.0 91. 5 117 .o 139.2 

100 126.0 1334 IA 19. 7 24.8 37.l 44.4 

IAO 44.4 37. J 24.8 19. 7 

PMD 49.4 81. 5 106.3 126.0 

80 109.4 2476 !A 16. 7 23.8 30.4 38.5 

IAO 38.5 30.4 23.8 16. 7 

PMO 38.5 68. 9 92. 7 109.4 

60 93. 5 4143 IA 13.5 21. 9 20.3 29.8 

IAO 29.8 28.3 21. 9 13.5 

PMD 29.8 58.l 80.0 93.5 

40 79.6 6546 IA 10. 7 19. 7 20.5 20.7 

IAO 26. 5 20. 7 19. 7 JO. 7 

PHD 26.5 47 .2 66.9 77.6 

35 73.2 7345 IA 10.0 19.0 25.8 18.4 
IAO 25.8 19.0 18.4 10.0 

PMD 25.8 44.8 63.2 73.2 

25 Registro más 
desfavorable 48.0 94.0 136.0 144.0 
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plicar los valores de lo altura de precipitación de la tabla 4. 3 pot 

el porcentaje de influencia. 

4) De la fig 4.4 obtenemos la altura de precipitación. En este caso pa

ra intervalos de 6 horas. 

5) La curva masa media (CMM) se obtiene con la suma de las alturas de 

precipitación para cada intervalo multiplicadas por la influencia de 

cada estación. 

6) Se calcula el factor de ajuste (FA) dividiendo la altura de precipit~ 

ción media (Pm) obtenida con el método de las isoyetas entre la obte

nida con el método de los pol!'.:gonos de Thiessen. 

7) La curva masa media ajustada (CMMA) se calcula multiplicando el fac

tor de ajuste por los valores de la curva masa media obtenidos en el 

punto 6. 

8) Ahora obtenemos las relaciones de altura de pt'ecipitación máxima. 

Para ésto será necesario. 

8.1) Calcular el incremento ajustado de precipitación (IA), Por ejemplo 

para el caso de la ieoyeta 60 

entre las oh y las 6 h AP • 13.5 - O.O • 13.5 11111 

entx-e las 6 h y las 12 h AP • 35.4 - 13.5 - 21.9 ... 

entre las 12 h y las 18 h AP•63.7- 35.4 • 28.3 1l1l1I 

entre las 18 h y las 24 h AP • 93.5 - 63. 7 • 29.8 mm 

8. 2) Se ordenan estos incrementos (IAO) de mayor e menor, independiente

mente de la hora en que ocurrió, siempre y cuando, se respete que el 

intervalo de tiempo entTe un intervalo y otro sea continuo, 

8.3) Se calcula la precipitacilin mlixima (PMD) para cada duraci6n, por 

ejemplo para la misma isoyeta 60 
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para 6 h • 29.8 mm 

para 12 h • 29.8 + 28,J • 58.l 1!1111 

para 18 h • 29.8 + 28.J + 21.9 • 80.0 mm 

para 24 h • 29.8 + 28.3 + 21.9 + 13.5 • 93.5 r.m 

Los cálculos realizados se encuentran en la tabla 4.6 y lae curvas altu

ra de precipitaci6n-ñrea-duración se muestran en la fig 4. 5 

4. 3 Cálculo del periodo de retorno 

Se requiere conocer el per1'..odo de retorno que debe utilizar un proyectis

ta para una obra de drenaje en carretera (para una alcantarilla), si se 

espera aceptar sólo el 10% de riesgo de que ocurra una inundación en los 

siguientes 5 años, 

Según la ec 2. 8 el riesgo se puede expresar como 

r • 1 - (1 - q)n 

0.10 u l - {1 - q)S , q • 0.021 

El per!odo de retorno será 

1 
D.OiT • 48 años 

Esto no significa que la inundación de diseño o una mayor ocurrirá exacta

mente una vez cada 48 años; en realidad, las oportunidades son solamente 

de 10 en 100 de que una inundación de esa magnitud ocurra en un período de 

48 años. Por otra parte, varias inundaciones de esa magnitud o mayores 

podrto.n ocurrir en años sucesivos o en un sólo año, pero la oportunidad de 

cada combinación es extresnadBlllente pequeña. 

El bajo riesgo que ee desea aceptar indica la importancia de la obra. Es

to puede justificar una alta inversión inicial. Diseños basados en una 

inundación de 5 años sería más razonable para un camino rural. 
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4. 4 Fórmula Racional 

Utilizando el método Racional calcular el gas to máximo que se puede es

perar para un período de retorno de 10 años en una cuenca de 3.9 lan2 si 

mediante un análisis de intensidades máximas se obtuvo la siguiente ex

presión para las curvas intensidad-duraci6n-período de retorno 

259.9 T 0 •
356 

i·--~,....;r~-
d0.56 

Consideremos que el tiempo de concentración es de 2 horas. 

El área de la cuenca está constituida por diferente.a tipos de superficie 

como se muestra a continuación 

55% bosque e • 0.2 

10% tierra desnuda e • 0.6 

20% pavimento bituminoso e • O. 85 

15% campos cultivados e• O.l 

1) Como el Brea de drenaje está constituida por diferentes tipos de cu

bierta se deberé obtener el valor del coeficiente de escurrimiento 

de acuerdo a la influencia de cada eubiirea (ec 2.11) 

e • 
C¡A¡ + C2A2 +. • .+ ci Ai 

A¡ + A2 + ••• Ai 

e. 3.5 ((0.2)(0.55)+(0.6)(0.10)+(0.85)(0.20)+(0.l)(0.15)). 
0

•36 
J.5 (0.55 + 0.10 + 0.20 + 0.15) 

2) La intenaidad de lluvia será 

0.356 
i•259.9 (IO) • 40.4lmm/h 

120°· 56 

3) El gasto máximo esperado es según la ec 2.10 
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Q • 0.278 ciA • 0.278(0.36)(40.410)(3.9) • 15.77 m3 /s 
p c 

4. 5 Envolvente de Creager 

Utilizando el método de Envolventes de Creager deteminar el gasto pico 

que se presentará en una cuenca localizada en la región hidrológica N~ 

10 sobre el río Fuerte cercana a la estación medidora de Hui tes. El 

área de la cuenca en estudio es de 21.5 km2. 

1) De acuerdo con la tabla de envolventes máximas (ver tabla 2. 4) para 

la regi6n hidrológica N: 10 e • 58 . 

2) El gasto pico está dado por la ec 2.14 

Q • 1.303 C (0.386 A )ª 
P c 

a • 0.936 • 0.036 • 0 •8078 
A 0.048 (21.S)0.048 

c 

Q • l.303(SB)(0.386(21.Sl)o. 5o75 • 417.61 m3/s 
p 

Como podemos observar este método es de fácil aplicación y de gran utili

dad cuando no se cuenta con registros de lluvia y escurrimiento¡ además 

puede considerarse como un método que proporciona el gasto máximo que 

puede preaentarse en una región, ésto es, que si al utilizar cualquier 

otro de los métodos que se presentaron en el cap 2 se obtiene un valor 

del gasto mayor que el calculado con la envolvente de gastos máximos mun

diales (c • 100) se deberá adoptar como gasto de diseño este último. 

4.6 Funci6n de distribuci6n de probabilidad 

Para los datos de lluvias máximas en 24 horas se obtendrá la precipitación 

máxima esperada para un período de retorno de 50 años usando la distribu

ci6n de probabilidad que mejor se ajuste a los valores del registro. 
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TABLA 4. 7 RegiStros de 1 Juvias máximos en 24 horas en las 
estaciones de Huasuntlán y Acayucan, Ver. 

Año Huasuntlán Acayucan 

1948 
1949 
1950 69.1 

1951 78.0 
1952 Incompleto 73.0 
1953 72.0 141. 3 
1954 so.o 100.0 
1955 106.0 88.0 
1956 80.5 135.0 
1957 70.5 98.5 
1958 62.0 70.5 
1959 43.1 108.0 
1960 90.0* 84.0 
1961 01 .5* 57 .5 
1962 162.0 112.7 
1963 218.4 166.5 
1964 99.4 86.5 
1965 131.8 95.0 
1966 121.0 125.0 
1967 168.0 
1968 112.0 . 123.0 
1969 117.0 124.3 
1970 62.0 115.7 
1971 96.8 89.0 
1972 135.0 121.4 
1973 90.0 154.0 
1974 265.0 67.5 
1975 91.0 107 .3 
1976 70.0 

21 26 

* Falta un mes o más de registro y no se usan en el cálculo. 
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Ordenando los datos de mayor a menor obtenemos la probabilidad de ocurren-

cia 1 la probabilidad de no ocurrencia y el período de retorno tanto para la 

estación Huasuntl&n como para la estación Acayucan. Los valores obtenidos 

se dibujan en diferentes tipos de papel (ver figs 4. 6 a 4.10). 

TABLA 4.B Probabilidades y periodos de retorno 
para lluvias m5ximas en 24 horas. 

Huasuntl&n Acayucan 
m P, Tr, q 1-q P, Tr• q 1-q 

en cm en aftos en cm en años 

265.0 22 o. 045455 0.954545 168 27 0.037037 0.962963 

218.4 11 o. 090909 o. 909091 166. 5 13. 5 Q.074074 o. 925926 

162.0 7. 333 0.136364 0.863636 154 9 O. llllll 0.888889 

135.0 5.500 0.181818 o.818182 141. 3 6.75 0.148148 o. 851852 

131.8 4.400 o. 227273 c. 772727 135 5.4 o.185185 o. 814815 

121. o 3.667 o. 272727 o. 727273 125 4. 5 o. 222222 o. 777778 

117 .o 3 .1429 o. 318182 o. 681818 124. 3 3.857 o. 259259 o. 740441 

8 112.0 2. 75 0.363636 0.636364 123 3. 375 o. 296296 o. 703704 

106.0 2.444 o. 409091 o. 590909 121. 4 3.0 o. 333333 Q.666667 

10 99.4 2.200 o. 454545 o. 545455 115. 7 2. 7 o. 370370 0.629630 

11 96.8 2.0 o. 50000 o. 5000 112. 7 2. 455 0.407407 o. 592593 

12 91.0 1.833 o. 543455 o. 4545 108 2. 25 0.444444 o. 555556 

13 90.0 l. 6923 o. 590909 0.409091 107 .3 2.077 o. 481481 0.518519 
14 80. 5 l. 5714 0.636364 o. 363636 100 l. 924 0.518519 0.481481 

15 so.o 1.467 o. 681818 0.318182 98.5 1.8 o. 565550 0.444444 

16 72.0 1.375 o. 727273 0.272727 95 l. 688 o. 592593 0.407455 
17 70.5 l. 2941 o. 772727 0.227273 89 l. 588 0.62963 0.370370 

18 70.0 l. 222 0.818182 0.181818 88 l. 5 o. 666667 o. 333333 

19 62.0 1.158 0.363636 0.136364 86.5 1.421 o. 703709 0.296296 

20 62.0 1.10 o. 909091 0.090909 84 1.35 0.740741 o. 259259 

21 43. l 1.048 0.954545 0.045455 78 1.286 o. 777778 0.222222 

22 73 1.228 0.81485 0.185185 
23 70.5 1.174 o. 851852 0.148148 

24 69. l 1.125 0.888889 0.111111 
25 67 .5 1.00 0.925926 0.074074 
26 57. 5 l. 0385 o. 962963 0.037037 
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Luego se obtienen las rectas de ajuste para los diferentes tipos de dis

tribución de probabilidad. 

Se calcula la media y la desviaciOn es tindar de los datos obteniéndose 

los siguientes resulta.do&. 

Para la estación Huasuntlán 

;¡ • 108.8333 

5 • / t(x - nil
2 

• 53.031561 
n - l 

o • /rcx - rucl
2 

• SI. 753504 
n 

Para la estación Acayucan 

;¡ - 106.107692 • 5 • 30.516632 • a • 29.924019 

Para N > 30 se puede utilizar S y a indistintamente pero si N < 30 se 

recomienda utilizar s. 

l) lliatribuci6n normal 

Integrando la funci6n densidad de probabilidad presentada en el cap 2 y 

estandarizando con 

z-~· 

Y(x) • J2 

l -1/2 z2 
- e dz 

o l2ii 

además sabemos que 

l 
Y(x) ~ l - -T- • l - q , q • l - F(x) 

r 



190 

l. a) Ee tación ltuasuntlán 

TABLA 4.9 Recta de ajuste para lluvias m!ximas en 
24 horas según una distribuci6n de pro-
babil idad Normal (Estaci6n HuasuntUn). 

F(x) q Tr 

265 2.945 o. 9984 0.0016 625 

200 l. 719 o. 9573 0.0427 23. 42 

150 o. 776 o. 7823 0.2177 4.59 

100 -0.167 0.4325 0.5675 1.76 

80 -O. 544 0.2946 c. 7054 1.42 

60 -O. 921 0.1788 0.8212 1.22 

40 -1.298 0.0985 0.9015 1.11 



o.o 
0.1 

0.2 

0.3 

0.4 

0.5 

0.6 

o. 7 
o.a 
0.9 

l. o 
1.1 
l. 2 

1.3 

l. 4 

l. 5 
l. 6 

l. 7 
l. a 
l. 9 

2.0 

2.1 

2. 2 

2 .3 

2.4 

2.5 

2.6 

2. 7 

2.8 

2.9 

o 
.0000 

. 0398 

.0793 

.1179 

.1554 

.1915 

. 2258 

. 2580 

.2881 

. 3159 

.3413 

.3643 

.3849 

.4032 

.4192 

.4332 

.4452 

. 4554 

.4641 

.4713 

.4772 

.4821 

.4861 

.4893 

.4918 

.4938 

.4953 

.4965 

.4974 

.4981 

TABLA 4.10 Area bajo la curva normal entre O Y t. 

.0040 

.0438 

.0832 

.1217 

.1591 

.1950 

,2291 

.2612 

.2910 

.3189 

. 3438 

.3665 

. 3869 

.4049 

.4207 

.4345 

. 4463 

.4564 

.4649 

.4719 

.4778 

.4826 

.4864 

.4893 

.4920 

.4940 

.4955 

.4966 

.4975 

.4982 

.0080 

.0478 

.0871 

.1255 

.1628 

.1985 

.2324 

.2642 

.2939 

. 3212 

. 3461 

.3636 

.3888 

.4066 

.4222 

.4357 

.4474 

. 4573 

.4656 

.4726 

.4783 

.4830 

.4868 

.4898 

.4922 

.4941 

.4956 

.4967 

. 4976 

.4982 

.0120 

.0517 

.0910 

.1293 

.1664 

.2019 

.2357 

.2673 

.2967 

.3238 

. 3485 

.3708 

.3907 

.4082 

.4236 

.4370 

.4484 

.4582 

.4664 

.4732 

.4788 

.4834 

.4871 

.4901 

.4925 

.4943 

.4957 

.4968 

.4977 

.4983 

4 

.0160 

.0557 

.0948 

.1331 

.1700 

.2054 

.2389 

.2704 

.2996 

.3264 

.3508 

.3729 

. 3925 

.4099 

.4251 

.43o2 

.4495 

.4591 

.4671 

.4738 

.4793 

.4838 

.4875 

.4904 

.4927 

.4945 

.4959 

.4969 

.4977 

.4984 

6 

.0199 . 0239 

.0596 .0636 

.0987 .1026 

.1368 . 1406 

.1736 .1772 

. 2088 . 2123 

.2422 .2454 

. 2734 • 2764 

. 3023 • 3051 

.3289 . 3315 

. 3531 . 3554 

.3749 .3770 

. 3944 . 3962 

. 4115 • 4131 

.4265 .4279 

.4394 .4406 

.4505 .4515 

.4599 .4608 

.4678 .4686 

.4744 .4750 

.4798 .4803 

.4842 .4846 

• 4878 . 4881 

.4906 .4909 

.4929 .4931 

.4946 . 4948 

.4960 .4961 

.4970 .4971 

.4978 .4979 

.4984 .4985 

.0279 

.0675 

.1064 

.1443 

.1808 

.2157 

.2486 

.2794 

. 3078 

.3340 

.3577 

.3790 

.3980 

.4147 

.4292 

.4418 

.4525 

.4616 

.4693 

.4756 

.4803 

.4850 

.4884 

.4911 

.4932 

.4949 

.4962 

.4972 

.4979 

.4.985 
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.0319 

.0714 

.1103 

.1480 

.1844 

. 2190 

.2518 

.2823 

.3106 

. 3365 

. 3599 

.3810 

. 3997 

.4162 

.4306 

.4429 

.4535 

.4625 

.4699 

.4761 

.4812 

.4854 

.4887 

.4913 

.4934 

.4951 

.4963 

.4973 

.4980 

.4986 

.0359 

.0754 

.1141 

.1517 

.1879 

.2224 

.2549 

.2852 

. 3133 

.3389 

.3621 

.3830 

.4015 

.4177 

.4319 

.4441 

. 4545 

.4633 

.4706 

.4767 

.4817 

.4857 

.4890 

.4916 

.4936 

.4952 

.4964 

.4974 

.4981 

.4986 
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l.b) Estación Acayucan 

TABLA 4.11 Recta de ajuste para lluvias m~xirnas 
en 24 horas según una distribución 
de probabilidad normal (Estac16n Ac! 
yucan) 

z F(x) q T 
r 

170 2.094 o. 9817 0.0183 56.65 

140 1.111 0.8665 0.1335 7. 49 

120 0.455 o. 6772 o. 3228 3.10 

100 -o. 200 0.4207 o. 5793 l. 73 

80 -0.856 0.1949 0.8051 1.24 

60 -l. 511 0.0655 o. 9345 1.07 

40 -2.166 0.0150 o. 9850 l.02 

2) Distribución Gumbel 

2.a) Eetaci6n Huasuntlán 

Al dibujar los datos de lluvias máximas en papel tipo Gumbel se observó 

que la muestra tiene dos tipos de poblaciones por lo que se Tealizará un 

ajuste de acuerdo a una distribución doble Gumbel. 

La población ciclónica estará constituida por los siguientes datos: 265, 

218.4 1 162 y el resto de los datos constituirán la población no ciclónica. 

Lo función de distribución de probabilidad para una distribución doble 

Gwnbel es 

donde 

F(x) • exp {- exp (-( !!..±..!l.J)) {q'-(l-q')exp(-exp(-( !±!!!. )l)) 
c1 c2 

q • Número de eventos de la población no ciclónica 
NUmero total de eventos 



18 
q - 21 - 0.857143 

y los parllmetros de cada población son 

Población ciclónica 

i 2 • 21s. 133333 , c 2 • (6 s2 • 32. 835349 • 

Sz • 42.112971 a2 • o.577 c2 - i 2 • - 196.187337 

Población no ciclónica 

i 1 • 91. 116666 

S¡ • 25.870159 

e¡ • /6" S¡ • 20.17088 • 
a¡ • 0.577 e¡ - i 1 

los valores de ajuste se encuentran en la tabla 4.12 . 

79.478068 

TABLA 4.12 Ajuste para lluvias máximas en 24 horas 
según una distribuci6n de probabilidad 
doble Gumbel (Estaci6n Acayucan). 

F(x) Tr 

265 o. 9833 0.0166 60.127 

240 o. 9666 0.0334 29.929 

210 o. 9298 0.0702 14. 243 

180 o. 8739 0.1211 8.257 

150 0.8339 0.1661 6.020 

135 0.8044 0.1956 5 .1127 
100 0.5971 0.4029 2.482 

90 0.4735 0.5265 1.899 

60 0.0620 o. 9380 l.066 
45 0.0034 0.9966 1.003 
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2. b) Estación Ac.ayucan 

ta función de distribución de probabilidad tipo GlJ!llbel es 

F(x) q exp {-el<p (- a(>c-Sl)l 

• - 0.5772 o•x----a " u~--

S /6 

TABLA 4.13 Recta de ajuste para lluvias máximas en 
24 horas según una distribución de pro
babilidad Gumbel (Estación Acayucan). 

F(x) q 

170 0.962 0.038 
140 0.8í4 0.126 
120 0.731 0.269 
100 0.484 0.516 

BO 0.186 0.814 

60 0.0202 0.970 
40 0.0001 0.999 

3) Distdbución Log-NQmal 

La fund6n de diottibuei6n de probabilidad es 

F(z) • r -1
- {""1'-+ z2) dz 

o r;¡; 

Tr 

26.47 
7 .912 

3.719 

1.938 
1.228 

l.020 

1.000 
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;¡ - exp { ~ + ~ } ' 52 - ;¡2 ( (exp ay2) - l) y 2 

donde 



3.a) Estación Huasuntlin 

265 

200 

150 
100 

80 

60 
40 

ªy • 0.461563 • µ • 4. 583297 
y 

TABLA 4.14 Recta de ajuste para lluvias máximas en 
24 horas según una distribución Log-Nor 
mal. (Estación HuasuntUn). -

F(z) q T 
r 

2.159 0.9846 0.015 64. 935 

1.549 0.9344 0.061 16. 502 

0.926 0.8238 0.176 5.675 

0.047 0.5199 0.507 l. 972 

-0.436 0.3300 0.670 1.493 

-1.059 0.1456 0.855 1.169 
-1. 938 0.0262 0.974 1.027 
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252 2.050 0.9798 o. 0202 49.5 = 50 

3.b) Estaci5n Acayuciin 

170 

140 

120 

100 

80 
60 

40 

164.3 

ªY • 0.281906 , µy • 4.523502 

TABLA 4.15 Recta de ajuste para lluvias máximas en 
24 horas segun una distribución de pro
babilidad Log-Nonnal (Estación Acayudn). 

z F(z) q Tr 

2.171 0.9850 0.0150 66.67 

1.483 0.9306 0.0694 14.41 

0.936 0.8264 0.1736 5. 76 

0.290 o. 6141 0.3859 2.59 

-O. 502 o. 3085 o. 6915 1.45 

-1. 522 0.0643 0.9357 1.07 

-2. 961 0.0015 o. 9985 1.00 

2.051 0.9798 0.0202 49.5 



4) Distribución Exponencial 

La función de distribuci6n de probabilidad es 

F(x) • 1 -
-Ax 

e ~..l • __!_ 
;¡ s 

corno ~ ..;. + no existe posibilidad de que los datos se ajusten a 

una distribución de este tipo. 
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Nota: Las funciones de distribución de probabilidad pueden ser consulta

das en la ref 20 • 

Como se puede observar en las figs 4.6 a 4. 13 se puede considerar que el 

mejor ajuste para los datos de runbas estaciones se obtuvo con la distri

bución Lag-Normal. Para este tipo de ajuste se calculó la lluvia máxima 

en 24 horas para un período d& retorno de 50 años. 

En este ejemplo se realizó el ad.lisis de lluvias máximas ya que poste

riormente se utilizarán los resultados en otro ejemplo que se presenta, 

pero el análisis de gastos máximos para obtener el gasto pico asociado 

a un período de retorno se efectúa de la misma manera que aquí se pre

sent6. 
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Fig 4.6 Ajuste de los datos de precipitación máximo en 24 h 
poro lo esfac 1ón Huosuntlán, disfribuc ión normal 
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Fig 4.7 Ajuste de los dijtOs de precipitación má>ti}lla en 24 h 
para la estacion Huasufla'n, distribución Gumbel 
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Fig 4.8 Ajuste de los datos de prec1pi1oción máximo en 24 h 
poro la es1oción Huosun11Ón ,distribución log normal 
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Fig 4.9 Ajuste de los do1os de precipitoción máximo en 24 h 
poro lo es toe ión Huosuntldn ,distribución exponencial 
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Fig 4.10 Ajuste de los datos de precipitación máximo en 24 h 
poro lo estación Acoyucán,distribución normal 
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Fig 4.11 Ajuste de los dolos de precipitación mcixima en 24 h 
poro lo estación Acoyucón,distribuc1ón Gumbel 
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Fig 4.12 Ajuste de los dalos de precipilación máxima en 24 h 
para la eslac ión Acayucón, distribución lag normal 
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Fig 4.13 Ajuste de los datos de precipitaci6n móxima en 24 h 
para lo estación Acayucán, distribución exponencial 
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4. 7 Hidrograma unitario tradicional 

A continuación se presenta el cálculo del hidrograma unitario para unn 

cuenca de 88. 8 l<ln2 empleando el método del hidrograma unitario tradicio

nal teniendo como datos el hidrograma de escurrimien~o directo (fig 4.14) 

producido por una lluvia efectiva. de 6 tllD y una duración en exceso de 

6 horas. 

-!!: 20 
"'E 

e: .,_ 
o 10 

4 B 12 
t,en h 

Fig 4.14 Hidrogromo de escurrimiento directo 

1) Se calcula el volumen de escurrimiento directo e partir del hidrogrruna 

de la fig 4.14 tenemos en foTIM aproximada que 

VED. [( 4;2) + ( 4~18 J' +( 1~26 J'+ (26;16 )2 +(1~8 )' + 

+ ( 8;2 
)

2 
+( 2~2 ) J 3600 = 532800 m1 

Verificamos que el hidrograma de escurrimiento directo es producido por 

una lluvia efectiva de 6 -. 

p • VED • 532800 
e A 88.8 x 106 • 0.006 m • 6 mm 

e 

2) Para obtener el hidrograma unitario bastará con dividir cada ordenada 



• 
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del hidrograma dt: escurrimiento directo entre el volumen de escurrimiento 

directo expresado en lámina de agua. Estos cálculos se pTesentan en la 

tabla 4.16 • 

3} Una forma de verificar que el hidrograma unitario resultante es correc

to consiste en calcular el área bajo la curva que deberá ser igual al área 

de la cuenca. 

s BB79B x 103 m2 s BB. B m2 ~ A 
e 

TABLA 4.16 H1drograma de escurrimiento directo para 
una duraci6n efectiva de 6 horas. 

t, en q, en rn3 /s/rnrn 

o º·ººº 
0.667 
3.000 

6 4.333 
8 2.667 

10 1.333 

12 0.333 
14 º·ººº 

4. 8 Hidrograma unitario instantáneo 

Utilizando los conceptos presentados para el hidrograma unitario instanti

neo se calculará éste para una cuenca a partir de los datos que se propor

cionan a continuación. 



TABLA 4.17 Lluvia efectiva 

t, en h 

o - 2 

2 - 4 

4 - 6 

P, en nrn 

2 

TABLA 4.18 Hi drograma ·de escurrimiento 

t, en h Q, en m3/s 

o o 
2 4 

13 

6 26 

8 16 

10 8 
12 
14 o 

1) Utilizando el método Matricial tenemos que 
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directo 

NP • 3 NQ • 6 NU • NQ - NP + l • 6 - 3+1 • 4 

y seglín la ec 2. 34 

Q¡ • P 1 u¡ 

Q2 • p 2 U¡ +P 1 u2 

Q¡ •P ¡U¡ +P 2 u2 +P·¡ u3 

Q4e P3u2+P2u3+P¡u4 

Qs• P3u3+P2U4 

Qs• P3U4 

que en t&rm.ino de matrices se establece que 
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o o o 
18 3 2 o o 

·-U Q -
26 p • 3 o 
16 o 1 

8 o o 
o o o 

Las ordenadas del hidrograma unitario se obtendrán al resolver el siguien

te sistema de ecuaciones (ec 2.37) 

•' -¡ j 3 

2 

o 
o 

PT p • r¡ 14 

9 

[""'" (PT P)-1 • -0.194 
0.139 

-0.062 

3 

o 

o ¡ l 
2 

n 9 

14 

9 

-0.194 0.139 -· "" l 0.368 -0.299 o .139 

-0.299 0.368 -0.194 

0.139 -0.194 0.176 

Como existe la matriz inversa es posible obtener la aoluci6n 

j l. 746 l 
u • (PT P)-1 PT Q • 6.627 

1.960 

1.936 

que son los valores de hidrograma unitario, 
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2) Utilizando el método de Covarianzas tenemos que el desarrollo de las 

ecs 2.38, 2.39 y 2.40 en este caso es el siguiente (Pe•P) 

T • 0 ~PQ (O) 

T • +pq (1) 

T • 2 +pq (2) 

T • 3 +pq (3) 

T - O, l, ••• (NU-1) 

T > NU +pq(T) - o 

•u¡ tpp(O) + u2 •pp(-1) +u¡ +pp(-2) +u" +pp(-3) 

• u¡ +pp (1) + u2 ~pp(O) +u¡ +pp(-1) + u4 +pp(-2) 

a Ut +pp (2) + u, •rr (1) + u 3 +pp (O) + u" +pp (-1) 

•U¡ 4pp(3) + U2 ~pp(2) +u¡ +pp(l) + u5 +pp(O) 

y• 0,1, .. , (NU-1) 

l.>NP P¿~O 

y• O +pq(O) • P¡Q¡ + P2Q2 + P¡Q¡ • 2(4) + 3(18) + 1(26) = 88 

Y• l +pq(l) • P1Q2 + P2Q¡ + P¡Q4 • 2(18) + 3(26) + 1(16) • 130 

y• 2 +pq(2) • P1Q3 + P2Q4 + P¡Q; • 2(26) + 3(16) + 1(8) • 108 

y• 3 ~Q(3) • P¡Q4 + P2Qs + P3Q5 • 2(16) + 3(8) + 1(2) • 58 

p •O, l, ... ,(NP-1) 

p > (NP-1) +pp (p) - o 

p • O +pp(O) • P¡P¡ + P2P2 + P¡P¡ • (2)(2) + (3) (3)+(1)(1)• 14 

p • l +pp(l) • P¡P2 + P2P3 • 2(3) + 3(1) • 9 

p • 2 +pp(2) • P¡P¡ • (2)(1) • 2 

Con los valores obtenidos ae forma el siguiente sistema de ecuaciones 

88 • 14 u¡ + 9 u2 + 2 u¡ + O u4 

130 • 9 u¡ + 14u2 + 9 u¡ + 2 u4 

108 • 2 u¡ + 9 u2 + 14u¡ + 9 U4 

58 • O u¡ + 2 u2 + 9 u¡ + 14u4 
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cuya solución es 

U¡ • 1.79 m1 /s/mm 
u2 • 6.59 m1 /s/mm 
U! • l.98 m' /s/mm 

U• • l.93 m1 /s/mm 

En este caso se observa que los resultados obtenidos con uno y otro método 

son prlicticamente los mismos, pero ésto no siempre sucede as!. 

Nota: 

En este ejemplo P es la lluvia efectiva Pe 

4.9 Curva o hidrograma s. 

A partir del hidrograma de escurrimiento total (fig 4 .15) y del hietograma 

medio de la tormenta (fig 416) ~e una cuenca de 1688 km2 determinar el hidr.!!_ 

grama unitario as! como la duración en exceso para la cual es útil. Aplica.!l 

do el método de la curva S obtener el hidrograma unitario para una duración 

d¡ • 3 h. 
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Fig 4.16 Hietogromo medio de lo tormento 
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1) El ciílculo del hidrograma unitario se presenta en la tabla 4.19 . 

Para obtenerlo es necesario calcular la lluvia en exceso, con lo que 

a su vez quedará determinada la duración en exceso que tendrá asignada 

el hidrograma unitario. 

TABLA 4 .19 Hidrograma unitario. 

t, en Gasto, en Gasto base, Gasto direc-
en ~3 /s/nm m3/s en m3 /s to, en m3/s 

100 100 o o 
8 600 100 500 39.06 

9 1100 100 IODO 78.13 

10 1600 100 1500 117 .19 

11 1300 100 1200 93. 75 

12 1000 100 900 70. 31 

13 700 100 600 46.88 

14 400 100 300 23.44 

15 100 100 o o 

El volumen de escurrimiento directo seri 

1 3 3600 8 6 3 Ve• 2 (15-7)(1600-100) = 6000 m h x-h-- • 21.6 x 10 m 

y la lluvia efectiva que produce este escurrimiento 

= ~ • 21.6 X 106 
Pe A 1688 " lQb • 0.0128 m • 12.8 m 

e 

El índice de infiltraci6n se deteTIIÚ.na por tanteos, resultando 4i • 4.05 

con lo que se cumple que Pe • 12.8 mm. Este valor se dibuja en la fig 

4.16 resultando que la duraci5n efectiva del hidrograma unitario es de 

4 h. 

2) Ahora calculamos el hidrograma unitario para una duración en exceso 

de 3 h con ayuda del método de la curva S. La aplicación del método se 

presenta en la tabla 4. 20 • 



TABLA 4.20 Hidrograma unitario para una duración de 3 horas 
obtenida con el método de la curva S. 

t, en (H.U)4h' (H.U) 4, (H.U.)4, (H.U)4, (H.U)4, (H.U.)4, Curva S Curva S Curva S lls (H.U)
3 h en en en en en en corregj_ desplz. en 

m3/s/m m3 /s/nrn m3/s/nrn m3/s/nrn m3/s/nrn m3/s/nrn da 3 h m3 /s/nrn 

7 o o o o o 
8 39.06 39.06 39.06 39.06 52.0U 

9 78.13 78.13 78.13 78.13 104.17 

10 117 .19 117 .19 117 .19 o 117 .19 156. 25 
11 93.75 o 93. 75 117 .22 39.06 78.16 104.21 

12 70.31 39.06 109. 37 117. 22 78.13 39.09 52.12 

13 46.88 78.13 125.01 117 .22 117.19 0.03 0.04 

14 23.44 117 .19 140.63 117 .22 117.22 o o 
15 o 93.75 o 93.75 117 .22 117 .22 o o 
16 70.31 39.06 109.37 117 .22 117.22 o o 
17 46.88 78.13 125.01 117. 22 117. 22 o o 
18 23.44 117 .19 140.63 117 .22 117 .22 o o 
19 o 93.75 o 93. 75 117 .22 117.22 o o 
20 70.31 39.06 109. 37 117. 22 117 .22 o o 
21 46.88 78.13 125.01 117 .22 117. 22 o 
22 23.44 117 .19 140. 63 117 .22 117. 22 o o 
23 o 93.75 o 93.75 117 .22 117 .22 o o 
24 70.31 39.06 109.37 117.22 117 .22 o o 

,,. 
~ .., 
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La curva S presenta inestabilidad (93.75, 109.37, 125.01, 140.63, 93.75, .•• ) 

por lo que es necesario calcular un gasto de equilibrio (ec 2.~l) para co

rregir la curva s. 

Finalmente para calcular las ordenadas del hidrograma unitario para una du

ración de J h, multiplicamos cada diferencia por 

de 
di 

4 
3 

4 .10 Hidrograma unitario triangular 

l. 33 

Utilizando el método del hidrograma unitario triangular calcular el hidro

grama unitario ,de una cuenca con una área de drenaje de 160 km2 , se supone 

que el tiempo de concentración es de 4.2 h. 

La forma del hidrograma se obtendré evaluando laa ecs 2.42, 2.43 y 2.44 

para los valores conocidos 

t • lt + 0.6 t • ¡¡;:¡ + 0.6 (4.2) • 4.57 h 
p e c 

t, • l.67 tp. 1.67 (4.57) • 7.63 h 

q • 0.208 ~ • 0 · 208 (l 60) • 7.28 ml/s/m 
p tp 4.57 

Si se desea obtener el hidrograma de escurrimiento directo bastará con 

multiplicar las ordenadas del hidrograma unitario obtenido (fig 4.17) 

por la lluvia en exceso, en milímetros. 
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e.o 

6.0 

4.0 

2.0 

2 4 6 e 10 12 14 

----~~-4 .. ~7_h ------- __ t'_'7.~_3_h__ _ _J 
Fig 4.17 Hidrogroma unitario triangular obtenido con el método 

propuesto por el U.S. Bureou of Reclomotion 

4 .11 Método del Soil Conservation Service (SCS) 

A continuación se presenta el cálculo del hidrograma de escurrimiento pa

ra una lluvia en exceso de 6 DID utilizando el método del Soil Conservation 

Service para una cuenca con las caracter5'.sticas eiguientt!B. 

Area de la cuenca • 215 km2; Longitud del cauce principal • 20.92 km; Pe~ 
diente media del cauce • 0.006 

Se calcula el tiempo de concentración usando la fórmula de Kirpich (ec 2.12) 
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( J 
º· 77 

t - 0.0003245 2º· 92 (lOOO) = 4.94 h 
c lo.006 

Se calcula el tiempo pico (ec 2.45b) y el gasto pico \ec 2.45a) 

tp • ~ + 0.6 te• 14:94 + 0.6 (4.94) = 5.19 h 

A ..J!ill... 
Q ~·0.205 +•0.205 

5
. 19 •B.49o;/s/m 

p p 

Con ayuda de la fi~ 2. 11 y la relación t/tp se obtiene Q/Qp como se mues

tra en la table 4, 21 , El resto de los cálculos se presentan también en 

esta tabla. 

TABLA 4.21 Hidrograma de escurrimiento directo según 
el método del Soil Conservation Service. 

t/tp q/qp t,en h ~l¡~fmm Q, en 
m /s 

o.oo 0.00 o.oo 0.00 0.00 

0.10 0.03 0.52 0.26 1.53 
0.40 o. 31 2.08 2.63 15.79 

0.60 0.66 3.11 5.00 33.62 

o.so 0.93 4.15 7.90 47 .37 
0.90 0.99 4.67 8.41 50.43 
1.00 1.00 5.19 8.49 50.94 

1.10 0.99 5. 71 8.41 50.43 
1.20 0.93 6.23 7 .90 47. 37 
1.50 0.68 7. 79 5. 77 34.64 

l. 90 0.33 9.86 2.80 16.81 
2.20 0.21 11.42 1.78 10. 70 
2.60 0.11 13.49 0.93 5.60 

3.20 0.04 16.61 0.34 2.04 
5.00 o.oo 25.95 o o 
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Fig 4.18 Hidrograma de escurrimiento directo obtenido al aplicar 
el método del Soil Conservation Service 

4 .12 Método de I-Pai-Wu 

A fin de presentar la metodología propuesta por I-Pai-Wu se calculará la 

avenida de diseño asociada a un período de retorno de 25 años para la 

cuenca de la estación Huaeunt18n con una área de 60 lan2• De acuerdo con 

las caracter{sticas de la cuenca le corresponde un valor del número de 

escurrimiento de 93 y un tiempo de concentración de l. 7 h. La longitud 

del cauce principal es de 15.02 lan con una pendiente de 4.94%. 

Ya se obtuvo en un ejemplo anterior que la lluvia máxima en 24 horas se 

ajusta a una distribución de probabilidad Log-Normal. 
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La estación base no se encuentra localizada dentro de la cuenca en estudio 

sino en una cuenca cercana (es taci6n .Acayuc8n). Del análisis de intensi

dades mBximas de lluvia se obtuvo para la estaci6n Acayucán que 

i • 
259,923 T~· 356 

dº· 558 

Se considera que se presenta una precipitación de 3 centímetros 5 días 

antes de que se produzca la lluvia de diseño. 

1) Elegimos la duración de la tormenta de diseño haciendo d = te "" l. 7 

h • 102 min. 

Se eligió un período de retorno de 25 años. 

2) El valor del número de escurrimiento como ya se indicó es de 93. 

Según la tabla 2.9 este valor no debe corregirse por lluvia antecedente. 

3) Como ln estación base l";!stá fuera de la cuenca en estudio ee necesario 

calcular un factor de transporte que permita utilizar la información de 

la estación base aplicándola a la cuenca en estudio. Este factor se cale.!!_ 

la según la ec 2. 55 como 

f. • Precipitación miixima en 24 h, Tr • 50 años, zona de estudio 

pb 
Precipitación máxima en 24 h, Tr "' 50 años, estaciOn base 

Tr • __!._ + q •+•+o a 0.02 
r 

para es te valor de la probabilidad tenemos que la precipitaci6n en las es

taciones es de P .. 252 mm y Pb ª 164.3 mm. Así que el factor de transpor

te será 

p 252 • l. 53378 Pb - 164.3 



La intensidad de lluvia en la estación base es 

recordando que 

i - 259.923 (25)º· 356 • 61.966 mm/hr 
102º· 558 

pb 
i • d -+ Pb ªid m 61.966 (1.7) = 105.342 mm• 10.534 cm 

y la lluvia en exceso pa-ra las estaciones 
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(Pb - 5~8 + 5.08)2 
p --~--'-.,,---~ e¡, pb + ~ - 20.32 

(10.534 -..5M-+ 5.08)2 

(10.534 - 2032 - 20.32) ª 8
•
543 

cm 
93 

Pe• P~ :b • 8.543 (l.53378) • 13.103 cm 

4) Con las características de la cuenca calculamos 

t - 0.93 (60) 1. 085 
p 

(15.02)-1.233 (4.94)-0.668 • 0.962794 h 

k - o. 73 (A ¡0.937 
e 

(L)-1. 474 (S)-1.473 

k • o. 73 (60) o. 93 7 (15.02)-1.474 (4.94)-1.473 - 0.059317 

5) Calculamos el valor de n con la ec 2. 50 

~ 4 (0.962794) 
n • k • 0.059317 • 64.943946 

6) Con la ec 2. 49 determinamos f(n, tp) 



n 1-n 
f { t ) {n-1) e 

n, p ª r(n) 

r{n) • r{64.943946) ~ (63.943946)(62.943946)(61.943946)(60.943946) 

(59.943946),.. r(l.943946) • l.00308 X 1089 

r0.943946) • o.9761 

(63. 943946) 30
• 

94 3946 
(63. 943946) 

34 

f{n, tp) • - 3.20 
l. 00308 X 1089 

7) Según la ec 2.48 el gasto pico se obtiene como 
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2, 78A P 
Q • e e f(n t ) • 2. 78 (60) (13.103) (3•20 ) = 7264.13 

p tp • p 0.962794 

8) Como n • 64.9 la forma de la avenida de diseño se determinará con la 

ayuda de la ec 2.57 

t/tp 

o.oo 
0.75 

0.85 

0.95 
1.00 

1.10 

1.20 
1.25 

TABLA 4.22 Ordenadas de la avenida de diseño, 
según el Método de 1-Pai-Wu. 

Q/Qp Q 

0.000 o o 
0.722 0.090 653. 771 

0.818 0.449 3261. 593 

0.915 o. 931 6690.260 
0.963 1.000 7264.126 

1.059 0.741 5186.586 

1.155 0.323 2346.313 
1.203 0.018 130. 754 
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Fig 4.19 Hidrogromo de escurrimiento directo calculado con 
el método de I- Poi-Wu 

4, 13 H~todo de Chow 

Utilizando el método de Chow se calculará el gasto máximo para diseñar 

una alcantarilla en una carretera para un período de retorno de 10 años. 

Los datos con que se cuenta son los siguientes: 

a) Area de drenaje .. 21. S km2, que está fonnnda por bosques naturales y 



proximamente un tramo de carretera en los siguientes porcentajes .. 

28% bosque espeso, alta transpiración. 

64% bosque normal, transpiración media. 

8~ carretera. 

b) Longitud del cauce principal • 10 km con una pendiente de 1.3% 

e) Se cuenta con una estacíOn climatológica y de aforo dentro de la 

cuenca en donde se tiene que: 

c. l) Se puede considerar que el gasto base es nulo. 

e. 2) Considerar una lluvia antecedente. de más de 5 cm. 
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c.3) De un análisis de intensidades míbtirnas se obtuvo que la curva 

i-d-Tr para un período de retorno de 10 años queda representa

da en la fig 4. 20 

1) Con loe datos de tipo y uso del suelo obtenemos el valor de N, em

pleando ls tabla 2. 8 

N¡ • 52 

N2 • 60 

N3 • 100 

utilizando la ec Z. 53 

A¡ • 0.28 (21.5) • 6.02 km2 

A2 • 0.64 (21.5) • 13. 76 km2 

AJ • 0.08 (21.5) • l. 72 km2 

N • N¡A¡ + N2A2 + N,A, • 52 (6.02) + 60 (13. 76) + 100 (l. 72) • 60 •96 
Ac 21.5 

La corre cci6n por lluvia antecedente es de tipo B segíin la tabla 2. 9 e 

interpolando obteneriaos un factor de l.29 entonces 

N • 1.29 (60.96) • 78.64 

2) Elegimos una duración de la lluvia, por ejemplo 6.67 h. 

3) El per1odo de retorno es de 10 años. 

4) Calculamos la lluvia total 'P con ayuda de las curvas i-d-Tr (fig 4.20). 
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Fig 4.20 Curva 1-d Tr 

pan d • 6.67 h¡ i • 6 cm/hr 

i -+ l' • id • 6(6.67) • 40.02 cm 

5) C011JO la estaci6n base está dentro de la cuenca 

p - l'"b 

La lluvia efectiva en la estación base se obtiene con la ec 2.54 

(P - 508 + 5.08)2 
l' • --~N~~---

e P + 20~2 - 20.32 
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(40'.02 -~ + 5.08)2 

40.02 + 7~~~~ - 20.32 
• 32.79 cm 
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Entonces los factores de escurrimiento y climático segGn las ecs 2.62 

y 2.63 respectivamente están dados por 

x- pd"b - 32.79 •4.92 
6.67 

y - 2. 78 + . 2. 78 
% 

6) Obtenemos el tiempo de retraso con la ec 2. 65 

[ ]

O.G• 0.6. 

t _ º·ºº5º _!,__ • º·ºº5º r 10000 
1 . 1.67 h 

r IS lf:J 

Con ayuda de la fig 2.18 estimamos el factor de reducción de pico para 

d/t > 2 z • 1.0 • 
r 

7) De acuerdo con la ec 2. 64 el gasto pico será 

Qp • XYZ Ac • 4.92(2.78)(1.0)(21.5) • 294.07 ml/s 

8) Loe resultados obtenidos con este procedimiento para otras duracio

nes de la tormenta se presentan en la tabla 4. 23 • 
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TABLA 4.23 Resumen de los c~lculos realizados para 
obtener el gasto de diseño con el méto-
do de Chow. 

d, en i, en P=Pb,en Pe=Peb• d/tr Q, en 
h cm/hr cm en cm m3/s 

2.00 13.0 26.00 19.23 l. 20 9.62 2. 78 o. 70 402.49 

J.ºº 10.8 32.40 25.38 1.80 e.46 2. 78 0.94 475.32 

3.20 10.4 33.28 26.23 l. 92 8.20 2. 78 0.98 480.31 

3. so 9.8 34. 30 27 .22 2.10 7 .78 2. 78 1.00 465.01 
4.00 8.8 35.20 28.09 2.39 7 .02 2. 78 1.00 419. 59 

6.67 6.0 40.02 32. 79 3.99 4.92 2. 78 1.00 294.07 

Como el gasto base ee considera nulo el gasto de diseño para un período de 

retorno de 10 años ea 

Qdis • 480.31 ml/s 

4.1.4 !!~todo de Getty y He Bughs 

Se requiere conocer el gasto pico que se presentará en una zona donde no se 

cuenta con registros de lluvia ni escurrimiento; cercana a ella se encuen

tra localizada una estación hidrométrica en donde se ha registrado un escu

rrimiento superficial anual promedio de 20.32 cm. 

Otros datos de que se dispone son: 191.6 km2 de área de drenaje; 48.3 km de 

longitud del cauce principal con una pendiente de 2.5 m/lan; longitud hasta 

el centro de gravedad de la cuenca de 22. 5 km. 

Utilizando el M~todo de Getty y Me llughs se calcula el gasto pico del hidro

grama unitario con la ec 2. 72 
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Qu • qu A
0 

• 0.566(191.6) • 108.46 m3/s (para una lluvia en exceso de 2 h) 

El gas to pico de la avenida de diseño para un per{odo de retorno de 50 

años se obtendré con ayuda de la fig 2.19 para un escurrimiento anual 

promedio de 20. 3 cm 

Qp = 108.46 (5.2) • 564.00 m3/s 

4, 15 Método de Gray 

Determinar el hidrograma unitario para una cuenca de 2.6 km2 de una región 

con características geológicas, fisiográficae y clim.atol6gicas comparables 

a las de la 2:ona centro de Iowa. Las características de.1 cauce se obtuvi!. 

ron de un plano topográfico y son l. 57 km de longitud del cauce con una 

pendiente de l. 5%. 

1) Las carac.terísticas de la cuenca y del cauce están definidas en el 

ejemplo. 

2) Se deteminan los parámetros tp 1 y' y q 

2.a) Para la zona centro de Iowa 

t 0,562 0,562 

7- 7.096 [ ;_s ) - 7.096 [ hlZ.) • 8.16 
rs ñ,5 

e 

2.b) Con la relacion anterior y la fig 2.24 obtenemos el tiempo pico 

2, e) Con la ec 2. 77 

y' 

tp - 25.5 min 

25.5 
- 3.13 - 8.16 
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q • 1 + y' • 1 + 3.13 • 4. 13 

3) Se calculan las ordenadas del hidrograma adimensional usando la ec 

2. 75 para valores de t/tp = 0.125, 0.375, 0.625, ... hasta cubrir aproxi

madamente el 100% del gasto en incrementos de 0.250 como se muestra en 

la tabla 4.24 . Calculando el gasto pico con una relación t/tp = 1.0 

r+r-1 

p 

como q no es entero 

r(q) • r(N+Z) • r(4.13) • (3.13)(2,13)(1.13)(0.93993) • 1.08 

r(t.13) • o,93993 

4, 13 
.Q_ • 25(3.13) 
tp 7.08 

-3.13t/tp [ t ) 3, 13 
e - • 

tp 

-3. lJt/tp [-tt l 3, 13 
393,1016 e 

p 

4) Se calcula el hidrograma unitario. 

4.a) El factor de conversión se calcula resolviendo las ecs 2.85 y 2.86 

V • 2.54 cm• A km2 * 10002 m2 * m • 2.54(2.6) 10002 • 66040 m3 
--~ lOOcm - -iOO 

i;m 3 • O. 25 tp min • ..&Q_s 
s min 

66040 • o.25(25.5(60) rm.3 
s 

r!!!_l • 112. 65 m3 /s 
s 

4.b) Se calculan las ordenadas del hidrograma unitario con la ec 2.87, 

ver tabla 4.24 , 

4. e) Se transforma el tiempo base en absoluto multiplicando la relación 

t/tp por tp' ver tabla 4.24 • 
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TABLA 4.24 Hidrograma unitario sintético según 
el Método de Gray. 

Número de l n- t/tp t Q Q HU 
cremento de (mln) tp tp acum. m3/s 
tiempo de 

0.25 tp 

o o o o o 
I 0.125 3.188 0.396 0.396 0.68 

2 0.375 9.5625 5. 643 6.039 9. 74 

3 0.625 15. 938 12. 765 18.801 22.04 

0.875 22.313 16. 733 35.536 28.89 

5 1.000 25.500 17. 186 29.67 
6 1.125 28.688 16.802 52.338 29.0l 

7 l. 375 35.063 14. 398 66. 736 24.86 

8 1.625 41.438 11.106 77 .842 19.17 

9 l. 875 47. 813 7 .948 85. 789 13.72 

10 2. 125 54.188 5.377 91.166 9.28 

11 2. 375 60.563 3.483 94.649 6.01 
12 2.625 66.938 2.178 96.827 3. 76 

13 2.875 73. 313 1.324 98.151 2.29 

14 3.125 79.688 0.786 98. 937 1.36 
15 3.375 86.063 0.457 99. 394 o. 79 

16 3.625 92.4375 0.262 99.656 0.45 
17 3.875 98.8125 0.147 99.803 0.25 
18 4.125 105.188 0.082 99.885 0.14 

19 4.375 111.563 0.045 99.930 o.os 
20 4.625 117. 938 0.025 99.955 0.04 
21 4.875 124. 313 0.013 99. 968 0.02 

22 5.125 130.688 0.001 99. 975 0.01 
23 5.375 137 .063 0.004 99.979 0.007 
24 5,625 143.438 0.002 99.981 0.003 

25 5.875 149.813 0.001 99.982 0.001 
3 

t=l72.6 ~ 
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Fig 4. 21 Hidrogramo unitario sintético poro uno cuenco de 
2.6 km2 calculado con el método de Gray 

4, 16 MGtodo de lzzard 

Determinar el hidrograma de diseño al final de un tramo de carretera pa

vimentada con asfalto muy liso cuando se presenta una lluvia de 96 mm/h 

durante 10 min mediante el m~todo propuesto por lzzard para flujo no pe~ 

manente especialmente variado, 

El tramo de carretera por analizar tiene 32 m de largo y una pendiente 
de 0,005 , 

Calcularemos los valores necesarios para aplicar el m~todo de Izzard con 
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las fórmulas presentadas en el cap 2 (ecs 2.88 a 2.91). 

De la tabla 2.10 para pavimentos asfaltados muy lisos el factor de rugo

sidad es e • 0.007 • 

El gasto unitario en el tiempo de equilibrio será 

q
0 

• 3 • 6\\06 • 3J6
x (~~~ = 0.00059 m3/s/m 

para calcular el tiempo de equilibrio ea necesario calcular la retención 

de equilibrio y la constante k 

k • 0.0000276 i + e 
sl/3 

0.0000276(96) + 0.007 • 0.05643 
(0.005) l / 3 

D
0 

• 0.2051 kLq~/9 0.2051(0.05643)(22)(0.00059) 113 • 0.02136 m3 

t • 0.1094 l. 0.1094 (o.o2136> • 3.96 min 
e q

8 
(0.00059) 

Los valores de q/qe se obtienen con ayuda del hidrograma adimensional, ver 

fig 2.15, a partir de los valores de t/te como se muestra en la tabla lt.25 

Para t • te ... 3.96 min la descarga es q ... 0.97 qe 

q • 0.97(0.00059) = 0.00057 m3/s por unidad de ancho del pavimento 

Podemos decir que la descarga total se presenta después de t • 10 11.in. 

Cuando la lluvia ha tenninado a los 10 min se puede apreciar que el gasto 

se mantiene durante un instante para luego disminuir bruscamente. Esto se 

puede atribuir al efecto de almacenamiento. La cantidad de gasto retenida 

será igual a la diferencia entre el volumen de retención en el tiempo de 

equilibrio, D
8 

y la retención después de que ha cesado la lluvia, D
0 

• 



Para i • O 

K • Q,QQl__ • 0.04094 
0.0051/ 3 

D
0 

• O. 2051(0.04094) (22)(0.0059) l /l • 0.01549 m3 

D - D • 0.02136 - 0.01549 • 0,00587 ml e o 

El tiempo que requiere para descargar este volumen es 

g:g~~~7 
• 9.95 8 ~om!n • 0.17 min 

Por lo que el tiempo en que se inicia la curve de recesión es 

10 + 0.17 • 10.17, para este tiempo q • 0.00059 ml/s. El tiempo de 

recesión se calcula con las ecs 2.92 y 2.93 como se muestra en la ta

bla 4. 25 • 
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F(r) • 0,5 (r- 213- 1) , tr m 0.0539 D
0
.J1!) • 1.415 F(r) 

qe 

TABLA 4. 2S Hfdrograma unitario (método de lzzard). 
t t/te q/qe=r F(r) tr q 

m1n min m3/s 
l. 00 0.252 o.u 0.00006S 
2.00 o.sos 0.58 0.000342 
J.00 o. 758 0.87 O.OOOS13 
J.96 1.000 0.98 o.OOOS78 
4.00 1.00 0.00059 
5.00 1.00 0.00059 
6.00 1.00 0.00059 
7,00 LOO 0.00059 
8.00 1.00 0.00059 
9.00 1.00 0.00059 

10.00 1.00 o.OOOS9 
10.17 1.00 o.OOOS9 
10.28 o.so o.os o.u 0.00047 
10.46 0.60 0.20 0.29 0.00035 
10.77 0.40 0.42 0.60 0.00024 
11.04 0.30 0.62 0.87 0.00017 
11. 53 0.20 0.96 l. 36 0.00012 
12.7S 0.10 1.82 2.58 0.00006 
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Fig 4.22 Hidrogroma de escurrimiento directa empleando 
el método de 1 zzord 

4.17 Gnsto de descarga por una alcantarilla 

Este ejemplo fue presentado por Bodhaine (1976). En la fig 4.23 se mue!!_ 

tTa esquemiíticamente e.1 flujo a través de una alcantarilla de metal co

rrugado con un diámetro de 3 m. Las características de la alcantarilla 

son: r • O.Ol8 m, n • 0.024, A1 • 93 m2 y k¡ • 8495 

Se detenninará la descarga en una alc11ntarilla con muros de cabeza vert!. 

cales asi como el tipo de flujo que se presenta. Los datos son: 

Y1 • 3.0 m, 5
0 

• 0.02, r/D • 0.006, Y•• 1.8 m, y¡/D • 1.0. 
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Fig 4.23 Dimensiones y carocterísticas del flujo en alcantarillas 

De la tabla 3.1 se puede pensar que el flujo puede ser tipo l, 2 ó 3 míe.!! 

trae Y1/D no exceda de LO • El coeficiente de descat'gn base se obtiene 

c'Ón la fig 3.26, c
0 

• 0.88 y la correcci6n por entrada redondeada según 

lo fig 3. 27 es kr • 1.01 , El coeficiente de descarga ajustado será 

CD • k, CD • 1.01 (0,88) • 0.89 

Ahora para detenninar el tipo de flujo es necesario calcular el tirante 

critico. Para diferenciar entre flujo tipo 1 y 2, Bodhnine utiliza las 

figs 4. 24 y 4. 25 • Para alcantarillas de tubO circular utilizamos la 

fig 4. 24 siendo necesario calcular 

s Dt/3 o.02(3)1/3 
1.49 ~ • (0,024)2 - 74.62 f-• 1.0 

Concluyendo que probablemente se trate de un flujo tipo 1. Calculando 

el tirante crítico con la ayuda de lo fig 4. 26 para y¡/D ª LO 

ye 
-D- • Q,65 y

0 
• 0.65 (3) • 1.95 m 
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Fig 4.24 PP.r1Jle11t!l cri'tico como función de lo carga de aguo 
poro flujos tipo 1y2 en atcontorillos de tubo o de 
orco, según Bildhoine, 1976 
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Fig 4.25 Pendiente crítica para otcontorillos de formo rec
tangular, poro flujos tipo 1y2, según Bodhoine, 1976 
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0.2 o.4 o.& o.a 
Ye 
o 

Fig 4.26 Relación enlre y1 /o , c0 y el lirante crítico paro alcantarillas 
de tubo circular y de arca, según Bodhaine, 1976 
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Yi. < y e por lo tanto el flujo 3 no se presenta en estas condiciones 

Con la expresión sem.iempírica del tirante crítico de la fig 4.27 podemos 

hacer una primera aproximación del gasto considerando a • 1.0 

Q •[a ye D:::: g0.25 ¡2 • [ 1.95(3.0)~:~~ (9:81)0.25 r • 20.67 ml/s 

La pérdida de carga por fricción entre la sección próxima a la entrada y 

la entrada de la alcantarilla está dada por 

donde 

Para y/D • 1.95/3 • 0.65 con la tabla 4.26 para secciones circulares 

~. 0.5404 A • 4. 86 m2 ~ • 0.2881 , Rh • 0.86 m 

kc • o.~24 (4.86) (0.86)
2

/
3 

- 183.13 h • <20 • 61 >
2 

<3> • 0.0008 m 
f 1-2 81195(183.13) 

La carga de velocidad en la sección próxima a la entrada será igual a 

~ • (Q/A1) 2 • 
2g 2g 

(20.67/93) 2 
19.62 

El coeficiente de descarga ajustado es 

• 0.00252 m 

m • 1 - ~1 • 1 - [ 
49~6 ) - 0.948 

y de la ec 3.14 

CD• 0.98 - [ 0. 9~.~ CD l m • 0.98 - [ º· 98;;~B89 ) (0.948)• 0.873 
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Fig 4.27 Ecuaciones semiempíricas poro estimar el tirante 
crítico, Ye. Stroub, 1962 
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TABLA 4.26 Elementos geométricos para canales 
de secc16n circular (ref 1) 
D diámetro Rh radio hidráulico 
y tirante T ancho de superficie 
A área libre 
p per1metro mojado z factor de forma 

y_ A p Rh T _z_ AR2/3 
o o ñ o o 02/s 0e/3 

0.41 . 0.3032 l. 3898 0.2181 o. 9837 0.1682 0.1100 

0.42 0.3132 l. 4101 0.2220 o. 9871 o.1761 o .1147 

0.43 0.3229 l. 4303 0.2257 0.9902 0.1844 0.1196 
. ·0.44 0.3328 l. 4505 o. 2294 0.9928 0.1927 o .1245 

o. 45 0.3428 l. 4706 0.2331 0.9950 0.2011 0.1298 

o. 61 o. 5018 l. 7926 o. 2797 o. 9755 o. 3560 o. 2146 

o. 62 o. 5115 1.8132 0.2818 o. 9708 o. 3710 0.2199 

0.63 o. 5212 1.8338 0.2839 o. 9656 o. 3830 o. 2252 

0.64 o. 5308 l. 8546 0.2860 o. 9600 0.3945 0.2302 

0.65 o. 5404 1.8755 0.2881 0.9539 o. 4066 o. 2358 

o. 76 0.6404 2.1176 0.3025 0.8542 o. 5540 0.2888 

o. 77 0.6489 2.1412 0.3032 0.8417 o. 5695 0.2930 
o. 78 0.6573 2.1652 0.3037 0.8285 o. 5850 o. 2969 

o. 79 o. 6655 2.1895 0.3040 0.8146 o. 6011 0.3008 

o.so o. 6736 2. 2143 o. 3042 0.8000 o. 6177 0.3045 

0.06 o. 7186 2 .3746 o. 3026 o. 6940 o. 7307 o. 3240 

o. 87 o. 7254 2. 4038 0.3017 o. 6726 o. 7528 o. 3264 

0.88 o. 7320 2. 4341 0.3008 0.6499 o. 7754 o. 3286 

0.89 o. 7380 2. 4655 o. 2996 0.6258 0.8016 o. 3307 

0.90 o. 7445 2. 4981 o. 2980 0.6000 0.8285 0.3324 
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De la tabla 3. 2 la descarga para flujo tipo 1 en alcantarillas está dada 

por 

Q • 0.873(4.86) /19.62(3 + 0.00252) - 1.95 - 0.0008) = 19.27 n.','. 

que es razonablemente semejante a la primera aproximación de la descnrga. 

Para confirmar que realmente se trata de un flujo tipo l comprobamos que 

S
0 

> 1, (tabla 3.1) 

f__ri_) 2 
(16.46 J

2 
5c = 1 k = m:47 

e 
m 0,014 < S

0 

entonces el flujo es tipo l . 

4. 16 Tipo de flujo a través de una alcantarl.lla 

Determinar el tipo de flujo así como el gasto descargado por una alcantari

lla de concreto de 1.2 m de diiímetro que tiene las características siguien

tes: w • 0.09 m, Y1 e 2.10 m, y 4 ° 1.50 m, z = O, L • 15 m, n = 0.012 . 

Fig 4.28 Definición de las características del flujo de una 
alcantarilla 
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Para determinar el tipo de flujo es necesario calcular las relaciones si

guientes 

ll 2.1 • 1.75 
D • """T:2 

h 1.5 • 1.25 
D • """T:2 

De lns tablas 3.1 y 3.2 se puede concluir que se trata de un flujo tipo 

4. 

El coeficiente de descarga se puede determinar de la tabla 3. 4 con 

w/D • 0.09/1.2 • 0.075 e interpolando linealmente c0 = 0.955 . De la ta

bla 3. 2 

para condiciones de !lujo lleno 

• 1.13 m2 

P • no• n(l.2) • 3.77 m 
o 

A 
Rh • - 0

- • 0.3 m 
o P

0 

Q • 0.955(1.13) { 19 · 62 (Z.l - l.S) • 3.27 m3/s 
1 + (29(0.955)2 co.012¡2 (15)/0,3• ;¡ 

~. 19 Tipo de flujo 

El flujo tiene lugar en una alcantarilla de metal corrugado con di8metro 

de 1.2 m como se muestra en la fig 4.29 . 

r/d • 0.016, y¡• l.8 m, z = 0.61 m, L = 15 m, 5
0 

• 0.04, Y•• 0.30 m. 
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1.Bm ................. 
..... _ ne 0.024 

~~-~~;o~~~-~-~---,J~~-=~....1..º_·•m 
~ cl> 

Fic;¡ 4.29 Definición de las características del flujo de una 
alcantarille 

Se requie-re calcular la descarga así como conocer el tipo de flujo para 

las condiciones descritas (Bodhaine, 1976). 

Para laa condiciones dadas 

+ . ~:~ 1.5 

~ . ~:~º . 0.25 

De la tabla 3.1 y 3. 2 ee puede decir que ae trata de un flujo tipo 5 6 6. 

Bodhaine presenta 2 figuras para determinar si se trata de un flujo tipo 

5 6 6 (fige 3.6 y 3. 7). Usando la fig 3. 7 

+. 0.016 

+ . 1'.~ • 12.5 

n D2/4 D 
Rh0 •-;;-¡¡--- • 4 • .Jf • 0.30 m 

~. 29(0.024) 2 (1.B) • O.lo 
Rh •/3 0.30 

o 
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Concluyendo que se trata de un flujo tipo 5. Para flujo tipo 5, el coef!. 

ciente de descarga se estima de la tabla J.25 con r/D = 0.016, 

CD • O. 489 • Entonces el gasto descargado es 

Q • C A hg y¡ • 0.489 •(l
4
• 2l

2 
'19.62(1.8) • 3.25 m3/s 

D o 

4. 20 Alcantarilla con entrada biselada 

Estimar el gasto y las condiciones de descarga para una alcantarilla de 

1.2 m de diiimetro con entrada biselada para las condiciones siguientes 

(Bodhaine, 1976). 

w/D .. 0.075t Yl • 2.1 m, ya. • O.JO m1 z = 0.30 m, L a 15.0 m, n • 0.012 

Como 

+ . ~:~ 1.75 

..:iJ,_ • O.JO • 0.25 
D l":2 

SegGn las tablas 3.1 y 3. 2 entonces puede tratarse de un flujo tipo 5 6 6. 

De la fig 3.6 con L/D • 15/1.2 = 12.5 y S
0 

• 0.30/15 • 0.02 indica que se 

trata de un flujo tipo 6. De la tabla 3.2 la ecuación para estimar el ga.!!. 

to descargado es igual a 

Q • CD A hg (hl - h3 - hf ) 
o 2-3 

El coeficiente de descarga es, según la tabla 3.4, c
0 

• 0.95 y la pérdida 

de carga por fricción esté dada por 

Ya que tenemos como inc6gnita al gas to, en ambas ecuaciones se requiere 

de un proceso por iteraciones para encontrar la soluci6n. La primera 

aproximación del gasto puede obtenerse considerando que las pfirdidas en 



el barril son nulas. 

luego 

Q • 0.93 •Cl¿2l
2 

{19.62 (2.4 - 0.3) • 6.90 m3 /s 

2 2/3 

k2 • k = .!. AAh2/3 • - 1- [•<L 2>
2
) (•(1. 2) 14 J = 42.24 

3 n 0.012 4 l.2• 

. (6.90) 2 (15) 
(42. 24)!! = 0.40 

Q • 0,95 (1.131) 119.62 (2.4 - 0.3 - 0.4) • 6.21 m3 /s 

(6.21) 2 (15) 
(42. 24)2 • o. 32 

Q • o.95 (1.121) /19.62 (2.4 - 0.3 - o.32 • 6.35 m2/e 

(6.35) 2 (15) 
(42.24)2 • 0.34 

Finalmente Q • 6.3 ml/s 

4. 21 Diseño de una alcantarilla 
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Se requiere diseñar una alcantarilla para conducir un gasto de diseño de 

11.3 m3 /s y período de retorno de 20 años. La altura del terrapl~n es 

de 3. 65 m y la longitud de la alcantaTilla seril de 30 m, ver fig 4.30 • 

Por condiciones de proyecto se admite un nivel de agua a la entrada de 

2. 6 m. La profundidad de la corriente a la salida es de 1.37 m. 

Pensemos que los 11. 3 m3 /s se conducirán a través de un tubo de secci6n 

circular de concreto. Si respetamos que el nivel de agua a la entrada 

es de 2.60 m tendríamos que el mínimo diámetro para conducir dicho gasto 

de acuerdo con la fig 3.13 sería de D • 2,4 m para 
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!I03~6•m/\ 

H•aor:
2

'
6

m lOO.Om ~ 

1

1 - .. -,0-m:!.,,,_;,,...H-,: 1.37m 

• 1..=31'.>.Qrr, 

Fig 4,30 Definición de los característicos del flujo de uno olconlorillo 

• 1.0 

Q • 11,3 m•/s 

dimensión que podría resultar excesiva si se considera que es necesario 

dejar un colchón sobre la alcantarilla ya que la altura del terraplfin 

sólo es de 3.65 m. Las alcantarillas ovaladas de concreto podr!an ser 

una solución cuando la altura del terraplén es pequeña, pero pueden 

tener algunos inconvenientes desde el punto de vista constructiV'o. 

Si un tubo tiene dimensiones excesivas es recomendable utilizar dos tu

bos de dimensiones m~nores para conducir el gasto de diseño. 

Considerando dos tubos de concreto con muros de cabeza verticales con 

aria tas redondeadas de un diámetro de l. 37 m (54 in), se detennina el 

tipo de flujo que se puede presentar para estas condiciones 

Z = 100.00 - 99.10 • 0.90 m 

Para este ejemplo (ver fig 4. 30) · 

H • (h1 - z) 
eadm 
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entonces 

~ • ~:~~ • 1.9 > 1.0 6 1.5 

y según las tablas 3, l y 3.2 se puede tratar de un flujo tipo 4, 5 6 6. 

Con ayuda de la fig 3. 6 para 

+ = 1~~7 • 22 

tenemos que se puede tratar de un flujo tipo 5 con r/D • 0.02 

Ahora si consideramos que el nivel del agua a la salida es de 1.37 m y 

que no influirá en la descarga tenemos que 

...ru.. • l:.ll • 
D 1.37 

con lo que descartamos la poeibilidad de que se presente flujo tipo 4. 

Para flujo tipo 5 el control es a la entrada, Con ayuda de la fig 3.13 

determinamos la carga a la entrada con 

11.3 l/ Q • -
2
- • 5. 7 m s 

D • 1.37 m 

He 
¡¡- • 2.2 .. n • 2.2 CL37l • 3.01,. > u 

e eadm 

Por lo que será necesario adoptar dimensiones mayores aG.n cuando con ésta 

se logra conducir el gasto de diseño pero no se logra satisfacer la carga 

admisible a la entrad3, 
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Aumentando el diámetro a l. 52 m (60 in) con el mismo tipo de alcantari

lla tenemos que para 

+ - 1~~2 - 20 

La fig 3.6 indica que se puede tratar de un flujo tipo 5 con aristas re

dondeadas con una relaci6n r/D a 0.02 . 

Para descartar la posibilidad de que se presente flujo tipo 4 es necesa

rio conocer las condiciones en la salida. 

Calculando el tirante crítico con la expresión eeroiemptrica de la fig 

4.27 suponiendo a• l.O 

·(_hQ!_)(~jº'2s·[ l.01 ](5,72)0,25 l.22m 
Ye no.26 g i. 520.26 9:8I ª 

con la tabla 4. 26 para y/D • 1.22/l.52 • 0.80 

~ • 0.6736 A~ • l.52 (0.6736) • l.56 ,.2 

~ • 0.3042 Rh • l.52(0.3042) • 0.4624m 
e 

V • _g_ • 5• 7 • 3.65 m/s 
e A' T:56 

e 

s - ( _.!!!!._ }2 - ( 3.65(0.0l) )2 - 0.0045 
e Rh 2/3 0.46242/3 

e 

Utilizando la ecuación de Manning 

Q =+A RJi2/3 51/2 
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A Rh2/3 • ~ = 5. 7(0.011) = 0.3620 
51/2 (0.03)1/2 

A Rh213 = 0.3620 • O.llB5 
oB/3 (1.52)0/3 

empleando este valor en la tabla 4. 26 tenemos que para dicha relación 

+ · o.43 y • o.43(1.52) • o.65 

y • 0.65 < 1.37 que es el nivel del r1o aguas abajo 

Para calcular la velocidad a la salida consideramos c¡ue el nivel a la sa

lida no influye en la carga de agua a la entrada 

h • ..hlL_ • 0.90 < l.O n 1.52 

Por lo que no se presentará flujo tipo 4 bajo estas condiciones (ver ta

blas 3.1 y 3.2). 

Para flujo tipo 5 el control es a la entrada entonces con la fig 3.13 

con Q • 5. 7 m3 /s y D • l. 52 m 

He • 1.52(1.57) • 2.4 < Headm 

Planteando la ecuación de energía para estas condiciones 

Y• • H - ..1J,_
28

2 
(1 + k ) + S L - [-'!.Ll!._ )2 

L 
e o 2 Rh2/3 

1.37 • 2.4 - ~ (l+o.2) + 0.03(30) - [ O.Oll )
2 
V~ (30) 

g 2(0.45) 213 
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Para 

.L • 1. 37 • 0.90 
D 1:52 

de la tabla 4. 26 

~ • 0.2980 Rh a 1.52 (0,2980) • 0.453 

1.93 • 0.0612 V~ + 0.0026 V~ 

V~• 30.24 V4 • 5.5 m/s 

En ocasiones cuando el tirante de agua a la salida no es el suficiente 

como para obtener un escurrimiento a flujo lleno puede provocar que la 

velocidad a la salida sea considerablemente grande. En este caso la ve

locldad excede los valores mñximos permisibles por lo que será necesario 

reducirla o adoptar medidas de protección contra la erosión. 

En muchos casos las velocidades a la salida son casi iguales para dife

rentes diámetros y en este caso el adoptar un diámetro mayor además de 

sólo tener una pequeña influencia en la variación de la velocidad resul

taría poco económico ya que la solución propuesta no sólo incluye diáme

tros considerables sino la necesidad de dos tubos para lograr mantener 

un colchón de protección sobre la alcantarilla. 

En estos casos sería recomendable la construcción de una estructura disi

padora de energía como sería un tanque amortiguador o una cubeta lo que 

constituiría una estructura terminal para evitar la erosión. 

Ahora analicemos si realmente el nivel del agua en el desfogue no influye 

en la carga a la entrada. Para control a la salida 

donde H se obtiene de los nomogrmnas de control de salida siendo H
9 

la 
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profundidad de la corriente a la salida. La determinación de esta pro

fundidad requiere de gran ex-periencia por parte del proyectista para 

evaluarla. 

De la fig 3,13 para Q • 5.7 m3/s y D • 1.52 m 

H • 0.68 

H • 0.68 + 1.37 - 30(0.03) • 1.15 m < 1l • 2.4 m 
e eadm 

por lo cual el nivel de la corriente aguas abajo no influye en la capaci

dad de descarga o en el nivel del remanso a la entrada. 

4. 22 Capacidad de descarga para un lavadero 

Calcular la capacidad de intercepción del umbral de un lavadero conside

rando que la abertura en el bordillo es de 3. 67 m de longitud y desnivel 

a • 0.06 m, teniendo un gasto en la cuneta de O. 246 m3 /s con una pendien

te de O.OS y donde el tirante es de y • 0.09 m. 

La longitud que sería necesaria para interceptar todo el gasto de lo cun_! 

ta se obtiene con la ayuda de la fig 3.45 para y • 0.09 y a • 6 cm 

y el gasto interceptado con esa longitud aeriÍ segGn la fig 3. 46 con 

L/La • 3.67/12,J • 0.80 y a/y ª 0.06/0.09 ª 0.67 

_g_ a 0,45 
Qa 

Q a 0.45(0.246) • 0.11 m3/s 
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La eficiencia de la intercepción parcial es evidente en este caso ya que 

mientras para una intercepción total se tiene un ritmo de 

0.246/12.3 • 0.02 ml/s por metro de longitud de entrada, para una inter

cepción parcial se tendrá 0.11/3.67 • 0.3 m3/s por m. Esto se explica 

por que al tener intercepción completa, el tirante en el extremo aguas 

abajo de la entrada es casí nulo siendo que para el otro caso es mayor. 

4. 23 Diseño de un derrame 

Se deben determinar las caracter1'..sticae necesarias en cuanto a rugosidad, 

dimensiones de la sección transversal (parabólica) as{ como la magnitud 

de la velocidad medie para la riipida de un derrame lateral que conduce un 

gasto de 500 lis con una pendiente del 35%, si se toma en cuenta que no 

existen limitaciones de la velocidad media del flujo. 

Como se indicó en el cap 3 será necesario revestir la rBpida con piedras 

muy rugosas para disminuir al máximo las dimensiones y costo de le estru..s, 

tura disipadora de energía al final de la rápida. Para ésto proponemos 

un tamaño medio de las piedras de 25 a 35 cm siendo el diámetro medio 

d • 30 cm, con este valor y con ayuda de la fig 3.49 determinaremos loa 

parámetros 

Con ayuda de la ec 3. 31 

N • 40 piedrss/m2 

e • 10 cm• 0.1 m 
m 

"cmáx • 18 cm• 0.18 m 

e• a(l.7 + 8,1 •..ax IÑ sen +l 

donde segGn la ec 3. 34 para secciones parabólicas 

o • 1 - 1.3 sen 4' + O.OS ~ 
cm 



Para lo cual es necesario calcular el tirante medio por iteraciones. 

Suponiendo y m • O. 25 m y como no existen limitaciones en la velocidad 

proponemos vm • 3 mis que de acuerdo con la fíg 3.50 para d • 300 mm 

estíi por debajo de la permisible 

(0.25) a• 1 - 1.3(0.35) + 0.08 O:TO • 0.745 

c•0.745 (l.7+8.l(0.18) ffr5 (0,35)) • 3.67 

de la ec J. JO tenemos 
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;,__ • - 3.2 log [e y•mm) • 3 2 l r3 67 (O.IO' )• 1 39 " -.og.~ • 

ri:- • 0.72 - 0.515 

y despejando el tirante m•dio de la ec 3. 29 tenemos 

vm 2 
A 32 (0.515) 

Ym • 8g sen• = 8(9.8)(0.JS) • 0.169 m 

que es diferente al supuesto, Haciendo ym • 0.21 m 

a • l - 1.3(0.35) +o.os ( 'º-'ll ) • o. 713 
0.10 

e • 0.713(1.7 + 8.1(0.18) /40 0.35) • 3.51 

_L • - 3.2 log [ 3.51 (0.10) ] • 1.211 
ri:- 4(0.21) 

fí:"' • 0.825 A • 0.68 

32 (0.68) 
Ym • 8(9.8)(0.35) - 0.22 



que se puede aceptar como correcto. 

Eetoe valores también se pueden obtener con ayuda de las figs 3.51 a 

3.56 donde para E: • 10 cm, S • 35X y v .. 3 m/s tenemos ym ª 0.22 m y 

a • O. 735 que son análogos a los obtenidos con las ecuaciones, 

El ancho de superficie libre se calcula con la ec 3.39 

Según la tabla 4. 26 para secci6n parab61ica se tiene que 

y
0 

• [ 0.84 

y • ax2 

2 l 0.25 
a a _q:_ 

g 

0.22 - a ( 2.~25 r 
a. (2.~2~~2)2 - 0.195 

considerando Ct • 1.0 

[ 

2 o. 25 

Y e • 0.84(0.195) [ ~:~ ) ] • 0.254 m 

En la fig 3.48 se indican las precauciones que se deben toma-r para la 

altura del bordo libre. 
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5, CONCLUSIONES 

El diseño del drenaje en carreteras requiere. desde el punto de vista 

hidráulico, primero de la detenninación del escurrimiento que ocurre, 

en que cantidad y con que frecuencia, en base a esto se selecciona la 

estructura de drenje mis conveniente que sea capaz de desalojar, en to

do momento y en forma eficiente, los volúmenes de agua aportados por 

las lluvias en cualquier tramo de la carretera. 

Desde el punto de vista económico los diseño conservadores t:epresentan 

inversiones no justificada.a, si se piensa en que el empleo de métodos 

como los presentados pueden conducir a diseños más balanceados en cuan

to a costo, eficiencia y seguridad. Ahora bien, es trabajo del ingeni_!. 

ro proyectista elegir aquellos métodos que ee adapten mejor a lee cairac

terísticae de la zona a donde se localizaré la estructura. 

Se debe insistir en que los métodos aquí presentados constituyen solo 
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herramientas que ayudan a solucionar algunos de los problemas del dre

naje superficial en carreteras, pero que en ningún momento representan 

soluciones estándar que pretendan sustituir el conocimiento que debe 

tener el ingeniero. Por otra parte, el problema de drenaje para cada 

tramo de carretera, es un caso individual que requiere, de una solución 

particular basado en las características del sitio, los métodos pueden 

en ocasiones dar resultados para una misma área que concuerden bien y 

en otras ocasiones pueden discrepar hasta en un 50%, esto debido en gran 

parte a la cantidad y calidad de los datos empleados. De aquí que sea 

necesario que el ingeniero proyectista basado en su experiencia y cono

cimiento de los factores que intervienen seleccione los resultados que 

deberán ser considerados para el diseño. 

Todo esto también hace evidente la neceisdad de seguir realizando inves

tigaciones en nuestro país. Ya que el baaarse en experiencias propias 

que se ajusten más a las características de nuestro territorio permiti

rá realizar mejores diseños. 
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