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1. INTRODUCCION

En la cuenca que forman la confluencla de los arroyos Yurivia y Ocotal
se construyd la presa derivadora Yurivia, cuyo objetivo es el de 1levar
agua potable a las ciudades de Coatzacoalcos y Minatitlan del estado de
Veracruz, foto 1.

La ocurrencia de una lluvia torrencial provocé que el nivel del agua
dentro del embalse fuera mayor en 0.10 m a la elevacién de la corona de
la cortina, provocando con ello que el vertedor de cresta libre
funcionara a su m&xima capacldad de descarga. Como consecuencia de esta
sltuaclién se decidié aumentar la capacidad de descarga de la obra de
excedencias para lo cual fue necesario elaborar un estudio. En este
trabajo se describen las actlividades realizadas para dicho proposito y
las conclusjones que se derivan de las mismas.

El estudio fue desarrollado en dos etapas; en la primera se hizo un
estudio hidrolégico que ayudara a definir la nueva avenida de disefio y,
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por tanto, las necesldades de ampliacién de la obra de excedenclas, cap
2. En el cap 3 se describe la segunda etapa que corresponde al estudio
experimental, que consisti® en probar en un modelo fisico el
funcionamiento hidraulico del vertedor actual, asimismo estudiar el
disefio y comportamiento del vertedor auxiliar, propuesto por la SARH,
que tiene como finalidad la de aumentar la capacidad de descarga que
actualmente se tiene. En el cap 4 se Indican las conclusiones y
recomendaciones derivadas del estudio.

1.1 Antecedentes

La lluvia torrencial sobre la cuenca de la presa Yurivia, ocurrida en
la madrugada del dia 4 de Julio de 1987, ocasioné que el nivel del agua
dentro del embalse alcanzara la cota 180.5 msnm y que el vertedor
trabajara a2 su maxima capacidad de descarga. Adicionalmente de las
observaclones que se hicleron del funclonamiento hidraulico del
vertedor, ese dia, se vi6 que el tanque amortiguador no trabajo en
forma adecuada ya que el salto hidraulico no quedé totalmente confinado
dentro de ¢l puesto que tenia tendencia a barrerse, sin embargo ayudé a
que ello no sucediera la presencia de un bordo de pledras grandes,
construide de manera casual a la salida del tanque en la margen
izquierda, y que protegié a la planta potabllizadora localizada en
dicha margen, foto 1, esto se debe a que, por un lado se hizo un
estrechamiento del cauce y, por otro, como las pidras son de tamafio
considerable no pudieron ser arrastradas por la corriente, evitando con
ello la erosién de la margen lzqulerda del cauce; en caso de haber
ocurrldo esto ultimo, se hublera puesto en peligro a las estructuras
que forman la planta potabilizadora.

1.2 Caracteristicas generales de la obra actual

La presa derivadora estd4 formada por una cortina tipo gravedad y las
obras de toma y de excedencias, foto 1. La obra de excedenclas,
disefiada para desalojar un gasto de 500 m:'/s, consiste de un vertedor
de cresta libre, rapida (con pendiente de 0.8:1) y tanque amortiguador
con dlentes a la sallda de é&l. La elevacién y la longltud de la cresta
son la cota 177.10 msnm y 35 m, respectivamente; la elevacién del NAME
es la cota 180.69 msnm, hay que sefialar que parte de la carga de agua
para esta elevacién la soporta el parapeto de la cortina ya que la
elevacién de la corona esta situada en la cota 180,50 msnm.
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2.. ESTUDIO HIDROLOGICO
2.1 Informacién disponible

La cuenca en estudio estd ublcada en la regién hidrélogica No. 28.
Desafortunadamente no se cuenta con ninguna estacién hidrométrica
sobre los arroyos Yurivia y Ocotal; sin embargo, cerca de la cuenca se
tienen dos estaclones climatolégicas; una llamada "Huasuntlan", y la
otra "Acayucan", la primera tiene registros de lluvia cada 24 horas y
en la segunda se dispone adem&s de un pluviografo, por lo que se
cuenta con informacién de Intensldades maximas.

2.2 Andlisis de informacién
Como "Huasuntlan", es la mas cercana a la zona de estudio se consideré

que ‘“Acayucan" fuera tomada como la estacién auxiliar para la
determinacién de precipitaciones asociadas a duracliones pequefias.



2.2.1 Lluvias maximas en 24 horas

La estaclén "Huasuntlan", empezé a registrar en 1952 y se cuenta con
Informaclén hasta 1976, sin embarge durante ese lapso hubo afios
incompletos por lo que se trabajé unlcamente con 21 afios.

La estacién “Acayucan", entré en operacién en 1951 y se dispone de
informacién hasta 1976, en este caso se consideraron todos los afios ya
que el registro se mantuvo en forma continua.

El anaAlisis de ambas estaciones consisti6é en ajustar a los datos de
lluvia maxima anual registrada en 24 horas una funcién de distribucién
de probabillidad; encontrandose que para las dos estaclones la funclén
lognormal de dos parametros proporcliona un buen aJuste.

2.2.2 Intensidad de lluvia

Como la estacién "Acayucan", cuenta con un pluviografo, se dispone de
datos de intensidad maxima registrada para duraciones de 5, 10, 15,
20, 30, 40, 60, 80, 100, y 120 minutos. El periodo de registro abarca
desde 1948 hasta 1978, sin embargo para B aﬁoé no se dispone de
informacién. Para estos datos se presentaban dos alternativas de
andlisis,

a) Calcular las curvas de intensidad - duracién - periodo de retorno
conjuntamente utilizando una funcién de la forma

a T?
i = —F To(2.1)
a°
donde
1 intensidad de 1la lluvia, en mm/h
'1'r periodo de retorno, en afios
d duracién, en hr

&, b, ¢ constantes que se obtienen al hacer el.ajuste de
los datos.

b} Ajustar los datos, para cada duracién, 2 una funcién de
distribucién de probabilidad.



Se declidlé trabajar con esta Gltima opclién porque al ajustar los datos
conjuntamente se obtlene una dispersién grande al comparar lo medido
con lo estimado; por el contrario, y tomando los datos para cada una de
las duraciones ellos se ajustan bastante blen a una funcién log-normal,
lo cual da mayor confiabilidad en el calculo de la intensidad.

2.2.3 Curva masa de precipltacién

Como la altura de la presa es menor de 15 m se recomienda usar un
periodo de retorno para la lluvia de disefio entre 50 y 75 afios (refs 1
¥ 2). Seleccionado el periodo de retorno se procede a calcular la
lluvia para diferentes duraciones, usando para ello los ajustes
mencionados en los inclisos 2.2.1 y 2.2.2. Los valores calculados de
esta manera permiten formar la curva masa de lluvia en la estacién
“Acayucan", luego se obtuvo el coclente para lluvia maxima en 24
horas, dividlendo el valor de “Huasuntlan", entre el de "Acayucan", ¥y
el resultado se multiplica por cada una de las ordenadas de la curva
masa, obteniéndose con ello la cerrespondlente para “Huasuntlan", que
serd la que se use para calcular la lluvia de disefio. En las tablas 2.1
y 2.2 se presentan las curvas masa para "Acayucan" y "Huasuntlan®" para
periodos de retorno de 50 y 75 afios respectivamente.

TABLA 2.1 Curva masa para Tr = 50 afios

Acayucan | Factor de Huasuntlan
Duracién P ajuste ¥ P
(min) (mm) (mm)
5 19.2 1.385 26.6
10 28.3 1.385 39.2
15 36.0 1.385 49.8
20 43.3 1.385 60.0
30 51.5 1,388 71.3
40 62.0 1.385 85.9
60 80.0 1.385 110.8
80 85.3 1.385 i18.1
100 93.3 1.385 129.2
120 102.0 1.385 141.3
24 hrs 181.9 251.9
« _Precipitacién maxima 24 h Huasuntlan _ 251.9 _ 1.385
Precipitacién méxima 24 h Acayucan -~ T181.8



TABLA 2.2 Curva masa para Tr = 75 afios

Acayucan | Factor de | Huasuntlan
Duraclén P ajuste * P
(min) (mm) (mm)
5 20.0 1.427 28.5
10 29.2 1.427 41.7
15 37.8 1.427 53.9
20 46.0 1.427 65.6
30 54.5 1,427 77.8
40 65.3 1.427 93.2
60 84.0 1.427 119.9
80 92.0 1,427 131.3
100 100.0 1.427 142.7
120 108.0 1.427 154.1
24 hrs 190. 4 271.7

« _Precipitacién maxima 24 h Huasuntlan _- 271.7

Precipitacidn maxima 24 h Acayucan 196.4 1.427

2.3 Determinacién de la avenida de disefio

Para la seleccién de la avenlida de disefio se requlere por una parte de
un analisis hildrolégico que la fundamente y con base en este hacer el
anilisis econémico del problema ya que un sobredisefic o un disefio
escaso involucran slempre costos exceslvos, ya sea por construcclén, en
el primer caso, o por dafios, en el segundo. Conforme se incrementa el
tamafio de la avenida de dlsefio, el costo de la obra aumenta y al mismo
tiempo, la probabllidad de riesgo dlsminuye.

2.3.1 Métodos de determinacién de gastos

Existen numerosos criterios para determinar la avenida de dlsefio.
Conslderando las limitaciones de cada método deberad selecclonarse aquel
que sea mas acorde al problema, asimismo debe tomarse en cuenta que en
las predicciones de escurrimientos futuros siempre estd presente la
incertidumbre sobre la informacién usada para las prediccliones y sobre
estos fenémenos que estan sujetos a las leyes de probabilidad.

2.3.1.1 Metodos empiricos

Existe una gran variedad de métodos empiricos que tienen difusién por
su sencillez en cuanto a su aplicacién, ya que sélo requieren como
datos el 4&rea de la cuenca a drenar y de un coeficiente de
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escurrimlento. Pero ya que el proceso de escurrimlento no es tan simple
como para reducirlo a una férmula directa, debera tenerse cuidado en su
aplicaci6én e interpretaclén de resultados ya que en ocasiones pueden
obtenerse valores exagerados de escurrimiento, aun cuando se utilicen
valores exactos de intensidad de 1lluvia y factores adecuados.

Estos métodos s6lo proporcionan el gasto de pico maximo instanténeo.

Los errores obtenidos al no tomar en cuenta otros factores como el
efecto de mlmacenamiento, las condiclones antecedentes del suelo, etc,
se ven acentuados al aumentar el tamafio de la cuenca {(no mayores de 4
km®) por tanto, Se recomlenda usar estos métodos cuando no sea poslble
utilizar otros de mayor confiabilidad.

-~ Férmula racional
En general casi todos los métodos empirlicos derivan en el método

racional propuesto por primera vez en Irlanda en 1851 (ref 3) que se
expresa con la ecuacién

QP =0.278 c 1 A, (2.2)
donde
- Qp gasto pico, en nYs
c coeficiente de escurrimiento, adimensioenal
1 intensidad de lluvia, se calcula para una duracién
igual al tiempo de concentracién, en mm/hr
A 4rea de la cuenca, en knm®

c

Esta expresién dimensicnalmente no es correcta, pero properciona
resultados numéricamente correctos con un error del B8%, por las
unidades involucradas.

El éarea de la cuenca (4rea de drenaje) se determina a partir de planocs
topograficos, fotografia aerea, etc.

El valor numérico del coeficiente de escurrimiento dependera del tipo

de érea de drenaje, del uso del suelo, etc. y se obtendra con ayuda de
la tabla 2.3.



Si el area de drenaje esta constitulda por diferentes tipos de cublerta
y superficies, el coeflciente de escurrimlento, ¢, pude obtenerse en
funcién de las caracteristicas de cada poreciétn del area como un
promedio pesado que se calcula con la férmula sigulente:

+ .
22 ] 17
c = {2.3)
Al + Aa + o+ Ai
donde
c‘. cz. .z:| coeficiente de escurrimiento que correspende
a cada &area parcial
A Ay ves ,A‘ area parcial que tiene un clerto tipo de
i superficie
Tabla 2.3 Valores del coeficlente de escurrimiento, c
Tipo de area de drenaje coeficiente de
escurrimiento, ¢
Pavimentos de concrete o bituminosos 0.8 - 0.9
Caminos de grava ablertos 0.4 -~ 0.6
Tierra desnuda (valores mayores para pen-—
dientes agudas) 0.2 - 0.8
Praderas de césped c.1 - 0.4
Campos cultivados 0.2 -~ 0.4
Areas de bosque (forestales) 0.1 - 0.2

La intensidad de lluvia se obtiene de los reglstros de estaciones
climatoléglcas con pluviografos y ellos se pueden resumir en graficas
como son, por eJjemplo, las curvas de intensidad-duracién-periodo de
retorno. La seleccién real del valor de 1 se fundamenta en la
estimacién de la frecuencia de ocurrencia de ella y de la duracién.

Una de las suposiciones basicas de este método es que la tormenta de
disefio debe tener una duracién suficientemente grande para permitir que
el agua llegue hasta la salida de la cuenca desde todas las partes del
4rea de drenaje simultaneamente. La minima duracién de la intensidad de
lluvia seleccionada serd igual al tlempo de concentracién, tc. El
tiempo de concentracién es el tiempo que requiere el agua para fluir
desde el punto mas alejado del Area de drenaje al sitic de interés.



El tiempo de concentracién se puede calcular por férmulas, a partir de

las caracteristicas de la cuenca o de observaciones.

Para calcular el tiempo de concentracién, en México, se usa la férmula
de Kirpich (1940) la cual esta dada por

donde

t
<

L

s

0.77
t_ = 0.0003245 [ I ] (2.4)

tiempo de concentracién, en h
longitud del cauce principal, en m
pendiente media del cauce principal, en m por m

Para cuencas con areas hasta 40.5 kma, el tiempo de concentracién esta

dado por

donde

~

0.886 L: 0.388
[———H——] (2.5)

tiempo de concentracién, en h

longitud del cauce principal, en km

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

El método raclional se basa principalmente en las hipétesis sigulentes:

a) El tlempo del méximo de precipltacliéon coincide con el tlempo

b

c

)

<

pico del escurrimiento.

La intensidad de lluvia es uniforme en toda la cuenca durante
una duracién igual al tiempo de concentracién. No se toma en
cuenta la Influenclia sobre la precipitacién de factores
topograficos de la cuenca, como son la elevacién, pendlente,
etc.

Todas las partes de la cuenca contribuyen a la magnitud del pico
del escurrimiento.

i
'
t

E
I
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d) La capacidad de infiltraclén es constante en todo tiempo.

e) Se despreclan las condiclones de humedad y almacenamlento de la
cuenca, previas a la lluvia,

Ey

Ocurren grandes inundaciones con la misma frecuencia que la
lluvia en exceso. Esto es vAlido s6lo para zonas urbanas o en
sitios donde exista una superficie Impermeable. Sin embargo,
existen otros cases en que no es vAlida tal proposicién ya que
dependera de s! el terreno natural esta ya saturado por la

lluvia anterlor. De tal manera que el escurrimiento maxime
ocurriréd solamente en combinacién de 1lluvia en exceso Yy
lluvias anteriores. Entonces, si el disefio se hace para una
precipitacién con Tr = § afios, la probablilidad de inundacién
es de (1/10) veces 1/5 lgual a 1/50.

- Método de Creager

Uno de los métodos m&s conocidos es el que desarrollé Creager y que se
conoce como método de las envolventes , ver f£ig 2.1. Creager asoci6 los
gastos mayores observados respecto al 4rea de la cuenca donde se
'presenté. Al trazar la envolvente de los valores de gasto obtuvo una
curva cuya ecuacién se puede escribir

Q, = 1.303 C (0.386 A )" (2.8)
donde
Qp gasto maximo, en m3/s

A‘= 4rea de la cuenca, en km?

[ coeficlente de escurrimiento o valor constante de la
envolvente
_ _0.936

a = W (2.7)

¢

El valor mundial del coeflciente es C = 100. La SARH ha efectuado
estudios para este coeficlente en forma regional, para la Republica
Mexicana. Los valores para cada regi6én hidroléglca aparecen publlcados
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 regionalizacién hidrolégica.
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Tabla

2.4 Valores de la envolvente de gastos miAximos
Regién Estacion Corriente [of
Hidrolégica
1 Cerca de Néstor,
California Rio tijuana 2.847
3 El OJjo de Agua Rio Purisima 1.163
8 Pitiquito I Rio La Asunclién 5.000
Santa Teresa Rio Altar 12.000
9 El Aguila Ric Yaqui 16.000
El Orégano Rio Sonora 6.000
Punto de Agua Rio Matape 5.000
Tres Hermanas Rio Mayo 33.000
10 Hultes Rio Fuerte 58.000
Bodiraguato Rio Bodiraguato 59.000
11 Baluarte Rio Baluarte 99,085
Acaponeta Rfo Acaponeta 110.000
12 Los Fresnos 39 Rio Andamacuaro 14.000
. Pefiuelitos 20 Rio de la Erre 14.000
Yago Rio Santlago 19.000
Paso de Analco Rio Santliago 13.000
La Cufia Rio Verde 6.000
La Boquilla Rio Juchipila 5.000
El Caiman Rio Bolafios 5.000
Huayanamota I1I Rio Huayanamota 11.000
Tarandacuao Arroyo Tarandacuao 10.320
13 Jumatan Rio Ingenio 3.000
El Refillén Rio Huiciclla 5.000
Paso de Arocha Rio Hucictla 27.000
14 Puente Ameca Rio Ameca 1.000
La Vega Rio Ameca 1.000
PiJinto Rio Ameca 7.000
Las Gaviotas Rio Ameca g.000
Puentes FFCC . Rio Ahualulco 3.000
El Salitre Rio Cocula 1.000
San Martin Hidalgo Rio San Martin 5.000
Corrinchis Rio Mascota 7.000
La Desembocadura Rio Mascota 9.000
18 A-9 El1 Molino Rio Ixtlahuaca 23.600
19 Tecpan Rio Tecpan 46.000
20 El Salitre Rio Omitlan 64.000
22 Ostuta Rio Ostuta 48.000
23 Suchiate Rio Suchiate §3.810
24 Oriente Cerca del rio Arroyo Pinto 91.800
Sabinas Rio Sabinas 12.500
24 Ponlente | El Cuchillo Rio San Juan 37.830
25 La Esperanza Rio San Rafael o
El Carrizal 73.600
26 Tempoal Rio Tempoal 41.000
Terrerillas Rio Calabozo 37.000
El Pujal Rio Tampaon 32.000
Temamatla Rio Amajac 29.000
Magiscatzin Rio Guayale jo 23.000
Panuco Rio Panuco 21.000
Los Adjuntas Rio Panuco 21.000
C. México-Laredo Rio Guayalejo 75.000




Tabla 2.4 Valores de la envolvente de gastos maximos (continuacién)

Regién Estaclén Corrlente [
Hidrolégica
C. Tampico-Mante Rio Guayalejo 54.000
Galindo Rio Galindo 15.000
Venados Rio Metztitlan 37.000
TepeJi Rio TepeJi 7.000
Tlautla Rio Tlautla 6.000
Las Rosas Rio Las Rosas 7.000
27 Poza Rica Rio Cazones 61,000
Atepatahua Atepatahua 85.000
Martinez de la Torre Rio Bobos 53.000
Raudal Rio Misantla 47.000
28 Jalcomulco Rio La Antigua 38.000
29 Las Perlas Rio Coatzacoalcos 38.880
30 Canasayab Rio Champoton 13.600
34 La Trasquilia Rio Del Carmen 3.000
36 Presa Lazero
Cardenas Rio Nazas 28.000
a7 Los Pllares Arroyo La Parada 0.900
El Grito Arroyo Grande 6.206
El Tule Arroyo el Tule 2.000
Tula Rio Tula 3.000
Presa el Peaje Arroyo Grande 19,400
Presa San José Rio Santiago 17.000
Presa Alvaro Obregén Arroyo Aloquines 42.800
100 £ T
:P—\\ €=100{mundiat)
% °F <
-~ E
I \
s
2 'E 09364 OO >
% Fa:{303c0e6a” }a N
] o
s N
[:X] o

1 10 00 1000 10000 100000

Acec de lo cuenca en km?

Fig 2.1 Envolvente de escurrimiento, C, segun Creager.
Cap A.1.5 del manual de C.F,E.
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Fig 2.2 Reglones hidrolégicas de la Repiblica Mexicana
2.3.1.2 Métodos estadisticos

Se han propuesto numerosas aproximaciones estadisticas para predecir el
gasto plco de la avenlda de disefio. Para poder aplicar estos métodos se
requiere contar con registros de gastos maximos anuales, lograndose
mayor precisién a medida que se cuente con un mayor nimero de datos.

Todos los métodos para evaluar el gasto maximo para un periodo de
retorno dado se basan en conslderar que el gasto maximo anual es una
variable aleatoria que se ajusta a una clerta funciéon de distribucién
de probabilidad. Por lo general, en nuestro pais contamos con pocos
registros por lo que la curva de distribucién de probabilidad de
gastos mAximos 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 distribucién que se apegan a
los datos pero que difieren en sus extremos. Esto da lugar a numerosos
métodos estadisticos dependiendo de la distribucién que se considere.
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Por ejemplo Gumbel y Nash consideran una distribucién de valores
extremos; Levediev adopta una distribucién del tipo 111 de Pearson;
Moran suglere anallzar varlas distribuciones eliglendo aquella que
me jor se ajuste a los datos.

Otros tlpos de funciones de distribucién de probabilidad comunes son:
La normal, la exponencial, la gamma y la log-normal.

En la tabla 2.5 se muestran las funclones de densidad de probabilidad
de uso mas comun en Hidrologia (ref 4).

TABLA 2.S Funciones de densidad de probabilidad

Nombre Funcién Parametros ®
Exponencial fix) = % e X/ X=a
s? = a?
1 —a -yf -
Normal f(x) = 73~ ©XP 5 X=p
o/(2m) 2 o 2 2
s° =0
L 1 £iy) 1 —(y-#y)z %
oghorma y) = exp X =
o y/(2n)t’? 2%y e a
(dos parametros) s” = o]
o -x/f8 _
Gamma ) = %S % = Bla+1)
8* r(a+1) 2 2
{dos parametros) s° = B (a+1)
Gumbel £(x) = cexp{ -a (x - u) - e®*9 } | 3=y 0.5672
2
2 n
s =
5 «°
* Los parametros de la funclén densidad de probabllidad se obtienen
con el método de los momentos.
Si F(x) es la probabilidad de que x tome un valor menor o igual a X, ¥
tiene come funcién de densidad f(x), a la funcién F(x) se le denomina
funcién de distribucién de probabllidad la cual se define como
F(x) = r“ flx) dx = q (xsx)=1-q (2.8)
-
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donde f(x). es 1a.funcien densidad” de ‘probabllldad, -

(2.9)

-‘%((—"L_ = £(x) (2.10)

En forma‘graﬂca lo mencionado queda representado en la fig 2.3.

tHx!

f{x) Areo s F(B)-F {a)

Fig 2.3 Funciones de densldad y distribucién de probabllidad

La funclén distribuclén de probabilidad asi obtenida permitird
calcular el gasto maximo para un determinado periode de retorno.

Para eleglr el tipo de distribuclén se requiere saber que tan clerto
es que la distribucién propuesta se pueda utilizar como representativa
del conjunto de datos o muestras dlsponibles.

En estadistlca existen criterios y técnicas para probar lo anterier,
dependiendo del tamafic de la muestra, e inferir cual es la distribucién
mads adecuada para una muestra de datos. Es convenlente realizar un
ajuste por minimos cuadrados a fin de tener diferentes tipos de curvas
de ajuste de los datos o dibujarlos en el papel correspondiente y
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selecclonar la de mejor ajuste de acuerdo con la distribucién de
probabilldad que corresponde, o segulr alguna otra técnica como, por

ejemplo, la prueba Chi cuadrada, xf

Una vez elegida la mejor distribuclién de probabilidad se selecciona el
periodo de retorno de acuerdo con la estructura a proyectar y asi
poder calcular el gasto maximo que le corresponde a partir de los
gastos maximos anuales registrados.

Sin embargo, la determinacién del escurrimiento maximo a partir de los
reglistros histéricos de gasto es dificil y con una gran varledad de
variables por manejar. A la incertidumbre inherente para predecir el
gasto plco se debe afiadir la escasa informaclén registrada.

Como ya se dlijo, los métodos estadisticos sélo proporcionan el gasto
maximo de la avenida. Ahora blen, si se desea definir la forma del
hidrograma para la avenida de disefio se hard lo siguiente

1) Disponer del registro de la avenlida maAxima histérica
registrada.

2) Determinar el cociente entre el Qp calculado y el QP medido.
3) Multiplicar cada una de las ordenadas de la avenida maxima

registrada por el cocliente obtenido. a este proceso se le llama
“mayorar la avenida”.

°p colcuiado
Qp medido

Avenide méxima
histdrica regustrade

Fig 2.4 Avenida de disefio mayorada usando
la avenida maxima registrada.
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2.3.1.3 Método relacién lluvia-escurrimiento

En las corrientes que drenan una cuenca, el escurrimiento total origina
fluctuaclones de gasto, las cuales pueden reglstrarse por medio de un
hldrograma. A partir de éste se puede obtener el hldrograma de
escurrimiento directo (obtenido al separar el gasto base del total). El
problema que se presenta a continuacién es como relacionarle con 1la
lluvia que produjo dicho escurrimiento, es decir 1la cantldad e
intesidad de lluvia que tiene efecto directo sobre el hidrograma. Esta
relaclén puede ser obtenida mediante el método del hidrograma unltario
tradicional.

Hidreograma Unitario, H.U.

Este método, propuesto por Sherman en 1932 (ref 5), cuyo fundamento es
tedrico-empirico requiere tener registros continuos de escurrimiento y
precipitacién. Tiene la ventaja respecto a los métedos anteriores de
que permite predecir la forma del hidrograma de la avenida de disefio
que incluye al gasto maximo.

El hidrograma unitarioc de una cuenca se define como el hidrograma de
escurrimlento directo producido por un milimetro de lluvia en exceso
que cae con intensidad uniforme sobre toda la cuenca durante un tiempo
conoclido como duracién en exceso.

Dentro de limites razonables, las precipitaclones similares con una
misma duraclén y distribucién producen H. U. muy parecidos. Entonces
puede suponerse que, durante un tiempo especifico de tormenta la escala
de tiempo en el H. U. sera constante para una Las ord d

seran aproximadamente proporcionales a los volumenes de escurrimiento.
Asi, el H. U. proporciona un medlo para relacionar los escurrimientos
que deben esperarse de tormentas de tipo similar pero con diferente
intensidad.

De acuerde con lo anteriocr

El area bajo la curva del H. U. debe ser igual al éarea de la cuenca
por 1 mm de lluvia efectlva.

Medlante el H. U. se podran hacer predicclones de escurrimiento de
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zonas sin registros a partir de las mediciones de cuencas
hidrolégicamente similares, al resultado de este proceso se le llama
Hidrograma Unitario Sintético.

Dadas la hipétesis en que se basa el método del hidrograma unitario
tradiclonal se tienen dos principales limitaciones.

- No toma en cuenta la variacién de la Intensidad de la lluvia con
respecto al tiempo. Cuando no se puede aceptar esta limltaclén
se recomienda el usc del hidrograma unitario instanténeo.

~ El hidrograma unitarioc se aplica a lluvias efectivas que tengan
la misma duracién en exceso. SiI se qulere calcular otro
hidrograma de escurrimiento directo para una duracién efectiva
diferente a con la cual se calculé el hidrograma unitario se
recurrirda al uso del método de la curva S.

Para calcular el H. U. tradicional se hace lo sigulente

1) Se obtiene el hidrograma de escurrimlento directo y se calcula
el Vo, (volumen de escurrimiento directo).

2) Se calcula la lluvia en exceso, Pc. dividiendo el VED entre el
4rea de la cuenca.

3) Se determinan las ordenadas del H. U. dividiendo las ordenadas
del hidrograma de escurrimiento directo entre la lluvia en
exceso, Pe.

Hidrograma unitario instantaneo, H.U.I.

El hidrograma unitario instantaneo (ref &) permite tomar en cuenta la
distribucién de la lluvia en el tiempo.

S1 la duracién de la lluvia en exceso tiende a ser Infinitamente
pequefia, mientras el volumen de agua permanece constante, la entrada a
la cuenca se vuelve un pulse y el hidrograma resultante de este pulso
es el llamado hldrograma unitaric instantédneo. Asi dicho hidrograma se
vuelve independiente de la duracién de la lluvia en exceso.
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Esto por supuesto, es una sltuaci6on ficticia que permite hacer una
abstraccién matematica.

El concepto del hidrograma unltario presupone a una cuenca
caracterizada por un hidregrama unitario instantanee tnico, invariable
en el tiempo e lndependiente de los eventos del proceso de la lluvia.

La forma de la descarga total, es decir la del hidrograma unitario
instantadneo asi como la del hietograma de lluvia efectivo es la suma
de todos los elementos de entradas instantaneos. Este tipo de procesos
queda representado por un sistema lineal de coeficientes constantes de
la forma -

n n-1
A S Yo A Y oLy = () (2.11)
n dtn n-1 dtn-l o

Existen varlos modelos conceptuales para delinear el hidrograma
unitario instantaneo. Todos ellos conslderan como componente de la
simulacién, el tener almacenamientos lineales.

Nash propuso un modelo que considera a una cuenca de drenaje como una
serie de n almacenamientos lineales idéntlicos que permiten calcular la
forma del hidrograma unitario instantaneo. Si se designa a y = Q(t)
como la funcién salida y a x(t) = I(t) como la funcién de entrada. El
sistema tiene una funcién de respuesta de impulsc de tiempo varlable
u(t). Ahora, sl la entrada es una sucesién de entradas instantaneas
infinitesimales de volumen x{t)dr = I(t) dr, cada una de estas afiadira
su contribuclén I(t) ult-vldr a la razén de salida Q(t) en el tiempo t,
teniéndose que

's t
Q) = r ° I1(t) ult-1) dv (2.12)
t

°

Llamada integral de convolucién o integral de Duhamel que representa la
ordenada del hidrograma de escurrimiento directo en un tiempo, t. Es
decir, cada lluvia efectiva de funcién I{t) de duracién t, se
multiplicarda por el hidrograma unitario instanténeo expresado por
u{t-T) para después de sumar todos los hidrogramas asi productdos
obtener el hidrograma total.

En la integral de convolucién, u(t-t) se conoce como funcién de nucleo
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yt' =t cuando t = toyt' = t_ cuando t > to.

La forma del hidrograma unitario instantanec representa un hidrograma
con un sblo pico. Si la lluvia en exceso y el escurrimiento en la
integral de convolucién son medldios en las mismas unidades las
ordenadas del hidrograma unitario instanténeo seran las de tlempo'l.

Ite} - ear
3]
o : L —
T 1
[ P
_—
ult-v)
~u{t-T)
-} — -
1T t !
)
|
ain ! 5,
~Qlt)= :(1-r)l(r)dr
o 1

1 ! t

Fig 2.5 Definiclén esquematica del H.U.I.

Las propledades del hidrograma unitario Instantaneo son
sigulentes:

las

a) 0 s u(t) = un valor pico positivo para t > O

b) ult) =0 para t = 0

c) u(t) >0 para t 9 o

a 7 ute) gt = 1.0
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e) I” u(t) tdt =t
]

donde !:r es el tlempo de retraso del hidrogama unitarle instanténeo.

Existen numerosos métodos para determinar el hidrograma unitario
instanténeo dado un hietograma y un hidrograma. Chow wusa un
procedimiento para determinar aproximadamente el hidrograma unitario
instantéaneo. El procedimiento se basa en el hecho de que el hidrograma
S (su obtencién se presentard después), es una curva integral del
hildrograma unitario instantaneo, es declr, sus ordenadas en el tiempo
t son lguales a la integraci6on del area bajo la curva del hidrograma
unitario instanténeoc del tiempo O al tliempo t. El hidrograma unitario
instanténeo asi{ obtenido es s6lo aproximado.

Otro procedimiento para obtener el hidrograma unitarloc instanténeo es
el basado en el modelo conceptual propuesto por Nash.

Utllizando este modelo y realizando el transito del flujo de entrada
unitaria a través de 1los almacenamientos se puede obtener una
expresion matemAtica para calcular el hidrograma unitario instantaneo.

El modelo de Nash, como se muesta en la fig 2.6 consta de n
almacenamientos lineales con el mismo coeficlente de almacenamiento K.

t
Fig 2.6 Modelo lineal de almacenamiento propuesto por Nash
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Por otra parte se considera que el almacenamiento es directamente

pf*oporcioﬁal a la sallda

vV = KO
donde
V.- volumen de almacenamiento
0 salida del almacenamiento

La ecuaclén de continuidad, en su forma general, indica que

dﬁnde
I entradas al almacenamiento
-—g—g—- cambio en el almacenamiento
de la ec 2.13 tenemos

oy dO
I-0=K-g

Para el primer almacenamiento I =0

cuya solucién es

=1 -t/K
0, =% ¢

Este flujJo de salida es usado como flujo de entrada
almacenamiento.

Para el segundo almacenamlento I2 = Ol por tanto
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detr (2.19)

cuya solucién es
1 ek 3
0, = ¢ (t/l;) e g : - (2.20)

Continuando este procedimlento de tré.ﬁslto. el flujo de sallda para el
énesimo almacenamiento sera

t o = 1 t 1" e
u(t) = 0 = —preoyyr— [—K—] e (2.21)

que simula el hidrograma unitario Instanténeo para una cuenca de
drenaje, matematicamente representado por la dlstribucién Gamma.

Los valores de X y n en este modelo puden ser valuados por el método de
Momentos. El1 primer y segundo momentos del hidrograma unitario
instantaneo con respecto al origen del tiempo, t

M. = nk (2.22)

M, = n(n+1) K (2.23)

El primer momento, Ml, representa el tiempo de retraso entre los
centroldes del hletograma de lluvia efectiva y el hidrograma unitario
instantaneo. Si Huu: N Mnm
y del hidrograma unitario instantanec con respecto al origen de
tiempo, t -

son los primeros momentos del hietograma

Mige = Migor = oK (2.24)

M - My, = n(n+1) K% + 20K M (2.25)

2HUT 24 1HE

donde Mmm y Mzm: son los segundos momentos con respecto al origen, t,
del hidrograma unitario instanténec y el hietograma de lluvia efectiva,
respectivamente. Con el primer y segundo momento del hietograma y del
hidrograma pueden ser calculados, dado el hietograma y el hidrograma,
los valores de n y K que definen el hidrograma unitario instantaneo
pueden ser encontrados con las ecs 2.24 y 2.25.
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Debe tenerse siempre presente que el analisis se basa en un modelo
lineal donde el coeficlente de almacenamiento, K, no varia y que el
modelo no involucra el concepto de translacién de flujo.

Otro método que pretende determinar el hidrograma de escurrimiento
directo teniendo como datos el hidrograma unltarioc y el hidrograma de
lluvia efectiva es el llamado método matricial (ref 4) que representa
la forma del hidrograma con la expresién general siguiente

Q =P, u +P u_ +P u  +..+P u (2.26)
Para P°‘=Oparal>NP', ul=0pa.rai>NU
1=1,2, ... , NQ
donde
Q‘ ordenada del hidrograma de esurrimiento directo para el
i-ésimo intervalo de tiempo
u, ordenada del hidrograma unitario
P“ altura de precipitacién efectiva
NU namero total de ordenadas del hidrograma unitarlo
NQ numero total de ordenadas del hidrograma de
escurrimiento directo
NP nimero total de barras en el hietograma de lluvia

efectiva
esto uUltimo se relaciona entre si en la forma sigulente
NU = NQ - NP + 1 (2.27)
En notacién matricial la ec 2.26 se puede escriblr como
Q=P u (2.28)
Ahora, si se desea obtener el hidrograma unitarlo conociendo el

hidrograma de escurrimientc directo y el hietograma de lluvia efectlva,
serda necesario resolver el sistema de ecuaciones siguiente

: -1
- T T
= [Po P, ] PT Q (2.29)
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Las ordenadas del hidrograma unitario se podran obtener si y s6lo si

existe la matriz inversa del producto de la transpuesta y original de
las lluvias.

El hidrograma unitarioc es muy sensible a pequefios errores en los datos
de partida. A fin de superar ésto Eagleson propone el use de un método
de covarianzas (ref 7) que pretende que el error sea minimo. La
ecuaclén general estd dada por

NU
¢ o(‘r) =, E, 4 ¢, , (T-i+l) (2.30)
L] e o
Para =0, 1, ..., {NU-1); T > NU; ¢P r’(‘t:) =0
e
HQ
¢P¢°(1)- =% P’l Q.. (2.31)
Para ¥=0,1, ..., (NU-1}; 1>NP; P, =0
1
NP
¢ (p)= E P P (2.32)
PP, k51 Tey ey
Para p=0,1, ..., (NP~1); p > (NP-1); [ (p) = 0
o e

Método de la curva S {ref 6)

Este método permite obtener un H. U. con duracién en exceso dx a
partir de un H. U. conocido con duracién de, es decir d1 # de.

La curva S es el hidrograma de escurrimlento directo que resulta de una
lluvia efectiva de 1 mm con duraclién infinita.

El método para obtener la curva S consiste en lo sigulente:
a) Se desplaza el H. U. concocido varias veces, fig 2.7

La separacién entre cada uno de los H. U. debe ser igual a la
duracién en exceso, de. Se suman las ordenadas de los
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hidrogramas para obtener la curva S.

b) Se desplaza la curva S la duracién d‘, para la cual se desea
calcualr el H. U., fig 2.8

c) Se restan las ordenadas entre ambas curvas S.
d) Se obtienen las ordenadas del H. U. para una duraclén d:'

multiplicando los valores del pasc anterior por la relacién
de/cl1 {para conservar que el area bajo el H. U. se igual a Acx

1 mm}.
P
de de [ de de de
1mm ) 272 777 ] /a7 |
| I
| |
1 |
1 i | ~Hu. conoc e
| X0, | 1
{ | \V | ! |
t
Curvo §
Q T
G equilibrts
|
1
Fig 2.7 Hidrograma o curva S
Q
-
P
4
/
/
/
/
I d 4 1

Fig 2.8 Curva S desplazada
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Algunas veces, como se muestra en la fig 2.9, 1la curva S presenta

inestabilidad, por tanto, hay que calcular un gasto de equilibrio, que
serd igual a

Yq = TEA_ (2.33)

q equilibrie

Fig 2.9 Representacién esquematica de la inestabilidad que
se puede presentar en el calculo de la curva S

Para aplicar el método del H. U. a problemas de disefio se procede como
se indica a continuacién

Cuencas pequefias

a) Se selecciona un periodo de retorno y una duracién de tormenta
d=1t).
¢

b) A partir de las curvas i—d—Tr se calcula la altura de
precipitacién, P, para diferentes duraciones menores o igual a
tn. recordando que i = P/d.

c) Se calcula una curva masa de precipitacién con los valores
obtenidos. !
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d) Se calcula el hietograma de lluvia total para un . intervalo de
tiempo, At seleccionado.

e) Se obtiene el hietograma de lluvia efectiva y 1la duracién en
excesa, restandole al hietograma obtenido el - indice
de infiltraclén representatlvo de la cuenca. Del mismo
hietograma se calcula la lluvia efectiva total.

f) St la d, corresponde a la del H. U. representativo se procede a
obtener la avenida de disefio multiplicando las ordenadas del H.
U. por la lluvia efectiva obtenida en el punto {e). Sl no
ocurre ésto, hay que usar el método de la curva S.
Cuencas grandes
a) Se calcula el 4rea de la cuenca en estudio, Ac.

b) Se selecciona la duracién de disefo, d.

c¢) A partir de la curva P-A-d, con los valores de Ac y d, se obtliene
la altura de precipitaclén, P.

d)} Para valores de duracién menc;res que la de dlsefio, se obtienen
los otros valores de P que permitiran construir una curva masa
de precipitacién.

e) A partir de la curva masa, se calcula el hietograma de 1lluvia
total y con el incice de Infiltracién representativo de la
cuenca se obtlene el hietograma de lluvia efectiva.

f) Se calcula la avenida de disefio como se indicé en el inciso (f)

del caso anterior.
2.3.1.4 Método del hldrograma unitario sintético, H. U. S.

Cuando no se dispone de registros simultaneos se puede definir un H. U.
sintétlico conclendo las caracteristicas fisicas de la cuenca,
utilizando para ello hidrogramas unitarios obtenidos en otros lugares.
Los H. U. S. son de tipo empirico, y algunos de ellos permiten concer
la forma del hidrogrma de escurrimlento directo.
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A continuacién se presentan algunos criterios del hidrograma unitario
sintético para determinar el gasto de disefio 6ptimo:

2.3.1.4.1 H. U. triangular (método del U.S.B.R.)
En este método (ref B8) se requiere conocer las caracteristicas
fisiograficas de la cuenca. Ha sldo desarrollado para cuencas mas o

menos grandes.

Permite obtener ademas del gasto waximo, el hidrograma. El gasto plco
se obtiene con la sigulente ecuacién

A
q = 0.208 t° (2.34)
° P
donde
qp gasto pico, en m/s/mm
Ac area de la cuenca, en kn?
t tiempo pico, en hr

t =167t (2.35)
r [

tp = /Ec + 0.6 t, (2.38)

El hidrograma de escurrimlento directo se obtiene multiplicando el c:;p
obtenido por la lluvia efectiva, Pa, en mm.

Fig 2.10 Hidrograma unitario triangular
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2.3.1.4.2 Método del Soil Conservation Service (SCS 1957), ref 9

Permite calcular el hldrograma del escurrimiento. Para aplicar este

método es necesario calcular lo slgulente

A
_ e
q, = 0.205 =

tp= /Ec + 0.6 tn

donde
Ac area de la cuenca, en km?
t, tiempo de concentracién, en min
t tiempo pico, en min

El hidrograma quedara definido apllicando tantas
necesario la secuencla siguiente

veces como

a) Se escoge un valor de t/t’.p v con ayuda de la fig 2.11 se

obtiene el t',x/qp
b

~

Conocido q_ se despeja el valor de g

(2.37)

(2.38)

sea

c) De la relacién t/t_ que se eligld se despeJja el valor de t

d

-

definir el hidrograma.

wol- M

aso -

e/

0850 -

Q40

Q20 (=

e~0DDORI~¥e ~TOmEQOTD
o

o L > .
° w20 30 40 500
1y

Fig 2.11 Ordenadas del H.U,Adimensional (S.
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2.3.1.4.3 Método de I-Pal-Wu (ref 10)

Este método permite calcular ademés del gasto maximo, el hidrograma
correspondiente.El método desarrollado para cuencas pequefias se basa en
el modelo lineal propuesto por Nash para obtener el hidrograma unitario
instantaneo. El gasto de salida para el enésimo almacenamiento esta
dado por

n-1
Q) = raryr [—f(—] etk (2.39)

I-Pai-Wu propuso calcular el gasto pico, en m:'/s, con la ecuaclién
siguiente

AP
Q, = 2.78 —=f (n, t) (2.40)
b .

donde
gasto pico, en /s

‘U _o
o

lluvia efectiva, en cm

Area de la cuenca, en km2

o

tiempo pico, en hr

o

(n-1)" &'

a (2.41)

f(n, t) =
P
donde n para la zona de estudio se obtiene como
- P
n = —p— (2.42)
donde K coeficiente de almacenamiento.

TABLA 2.6 Funci6én Gamma para valores de
la variable x

L]
r(x) = [ t**! et dt para 1 sxs2
°

x r(x) X r(x)
1.00 1.00000 1.50 0.88623
1.01 0.99433 1.51 0.88659
1.02 0.98884 1.82 0.88704
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TABLA 2.8 Funcién Gamma para valores de
la variable x (continuacién)

X r(x) x T(x})
1.03 0.98385 1.53 0.88757
1.04 0.97844 1.54 0.88818
1.05 0.97350 1.55 0.88887
1.06 0.96874 1.56 0.88964
1.07 0.96418 1.57 0.89048
1.08 0.985973 1.58 0.89142
1.09 0.95546 1.59 0.89243
1.10 0.95135 1.60 0.89352
1.11 0.94740 1.61 0.89468
1.12 0.94359 1.62 0.89592
1.13 0.83893 1.63 0.89724
1.14 0.93642 1.64 0.89864
1.15 0.83304 1.65 0.80012
1.16 0.92980 1.68 0.80167
1.17 0. 92670 1.67 0.90330
1.18 0.92373 1.68 0.80500
1.19 0.92089 1.69 0.390878
1.20 0.91817 1.70 0.20864
1.21 0.91558 1.71 0.91057
1.22 0.91311 1.72 0.91258
1.23 0.91075 1.73 0.91487
1.24 0.90852 1.74 0.91683
1.25 0.90840 1.75 0.91906
1.26 0.90440 1.76 0.82137
1.27 0.80250 1.77 0.92376
1.28 0.90072 1.78 0.92623
1.29 0.89904 1.79 0.92877
1.30 0.89747 1.80 0.93138
1.31 0.89600 1.81 0.93408
1.32 0.89464 1.82 0.93685
1.33 0.89338 1.83 0.93969
1.34 0.89222 1.84 0.84261
1.35 0.89115 1.85 0.94561
1.36 0.88018 1.86 0.94868
1.37 0.88931 1.87 0.95184
1.38 0.88854 i.88 0.95507
1.38 0.88785 1.89 0.95838
1.40 0.88726 1.90 0.986177
1.41 0.88676 1.91 0.96523
1.42 0. 88636 1.92 0.96877
1.43 0.88604 1.93 0.97240
1.44 0.88581 1.94 0.97610
1,45 0.88566 1.85 0.87988
1.46 0.88560 1.96 0.98374
1.47 0. 88563 1.97 0. 98788
1.48 0.88575 1.98 0.99171
1.49 0.88595 1.89 0.99581
1.50 0.88623 2.00 1.00000
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Experimentalmente encontré t_ y-K,. se cal‘.cglan‘;;eri'

caracteristicas flslograficas de 1la . cuenca . por de "‘las
ecuaciones . S R
t, = 0.98 (A) 28712 (s i (243
K =0.73 (Ac)O.937“‘)-1'.‘,"(5)-‘1‘»‘7:' (2.44)
donde
L longitud de la corrlente principal, en km
Ac 4rea de la cuenca, en km®
s pendiente del cauce principal, calculada con el criterio de

Taylor-Schwartz, en por ciento.

Factores que afectan el escurrimiento

Para considerar los factores que afectan el escurrimiento el autor
propuso el uso de los coeficlientes sigulentes

Numero de escurrimiento, N.
El numero de escurrimiento, N, es una funclén de la altura de lluvia
total y la altura de lluvia en exceso y depende del usc del suelo y de

sus caracteristicas.

Para poder determinar este coeficiente los suelos se clasifican de
acuerdo a lo indicado en la tabla 2.7.

Tomando en cuenta el tipe y uso del suelo se podrd conocer el valor de
N con ayuda de la tabla 2.8.

TABLA 2.7 Clasificacién de suelos.

Tipo A Arenas con poco limo y arcilla de tamafio medio
(escurrimiento minimo) ’

Tipo B Arenas finas y limos organicos e inorganicos, mezclas de
ambos

Tipo C Arenas muy finas, limos y bastante arcilla

Tipo D | Arcillas en grandes cantlidades; suelos poco profundos con
subhorizontes casi impermeables, (escurrimiento maximo)
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TABLA 2.8 Valor del numero de escurrimiento N, de acuerdo

uso del suelo

al

tipo y

Uso de la tierra, Condicién de la superficie s Tipo de suelo
o cobertura 4
A B [ o]
Bosques (sembrados |Rale, baja transpiraclion - 45 66 77 83
y cultivados) Normal, transpiracién media - a6 60 73 79
Espeso o alta transpiraciéon - 25 85 70 77
Camlnos De tierra - 72 B2 87 89
Superficle dura - 74 84 0 a2
Bosques naturales Muy ralo o baJja tranpiracién - 58 75 86 a1
Ralo, baja transpiraclén - 46 68 78 84
Normal, transpiracién media - 36 60 70 76
Espeso, alta transpiracién - 26 52 62 69
Muy espeso, alta transpiraciéon|- 15 a4 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 B4 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 (sembra|Surcos rectos >1 86 77 85 89
das con maquinarla |Surcos rectos <1 68 72 81 85
o al voleo) o prade|Surcos en curvas de nivel >1 64 75 83 85
ras con rotacién Surcos en curvas de nivel <1 55 68 78 83
Terrazas >1 63 73 80 83
Terrazas <1 61 67 76 80
Pastizal = | - - - - - >1 68 79 86 89
----- <1 39 61 74 80
Contorneo >1 47 67 81 88
Contorneo <1 & 65 70 79
Potrero permanente | - - - - - 30 &8 71 78
Cereales Surcos rectos >1 65 76 84 88
Surcos rectos <1 63 75 83 87
Contorneo >1 63 74 82 B85
Contorneo <1 61 73 81 84
Terrazas >1 61 72 79 82
Terrazas <1 88 70 78 81
Superficie impermea
ble ] ee == - 100 100 100 100
Nota: S pendlente del terrenco
Para condiclones de diferentes tipos de superficle en la cuenca, se

determina el valor de N mediante un promedlo pesado como se muestra en
la ecuaci6n sliguiente

N1A1+N2A2+...#N‘Ax

A

<
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El nimero de escurrimiento se debe afectar por un factor que considere
la 1lluvia antecedente. Es decir, sl hubo 1lluvia cinco dias.antes
cuando mucho, se deberd determinar el tipo de correccién que se
aplicara 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 afectara el valor de N dependiendo de tipo de correcién.

TABLA 2.8 Factores de correccién del numero de escurrimiento N,
segin la preciplitaclén antecedente.

N Correccién A Correceién B
10 0.40 2.22
20 0.45 1.85
30 0.50 1.67
40 0.55 1.50
50 0.862 1.40
60 0.67 1.30
70 0.73 1.21
80 0.79 1.14
a0 0.87 1.07
100 1.00 1.00
S1 S dias antes Menos de 2.5 cm — Correcclén A
hubo lluvias: Entre 2.5 y 5 cm — Sin correccién
Mas de 5 cm —> Correccién B

Conociendo el valor de N se calcula el valor de la lluvia efectiva, Pa.
para una lluvia total, P

2
[P-——5%§—+5.08]

P, = 5032
205z

e

(2.46)
P+

- 20.32
donde
Py Pe. en cm
cuyo rango de aplicacién es para valores de P > 'N—E-’o‘g"[)%_

Los valores de la ec 2.46 se pueden obtener también con la flg 2.12.

Dado que Pe no es unitaria al calcular el Qp del hidrograma, este ya
no sera unitario.
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Fig 2.12 Altura de lluvla efectiva en funcién de la
lluvia total y del numero de escurrimiento.

Procedimiento de calculo

1) Se escoge la duracién de la tormenta mas desfavorable, d y el
periodo de retorno, Tr.

2) Se obtiene el valor de N con la tabla 2.8.

3) A partir de las curvas l-d—T‘_ y los valores elegidos se otiene
i que permite calcular la precipitaclén total en la estacién
base, Pb. en cm. Se pueden presentar dos casos.

a) Si los registros de lluvia pertenecen a una estacién dentro de
la cuenca se hace P = Py (lluvia total en la estacién base)
calculando Pu como se 1ndlcé en el paso (3). Y se considera
que Pe = Pah (lluvia efectiva en la estacién base),
cumpliéndose que (PG/P“] = (P/Pb) = 1.

b) Si los registro de lluvia pertenecen a una estaclén ublcada
fuera de la cuenca se hace lo siguiente:
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~ Calcular la relaci6on {(condicién mas desfavorable}

p ! Prec., max en 24 hrs, Tr = 50 afiog, zona de estudio
Fb T “Prec.en 24 Frs N I'_ = 50 afios, estacldn base
(2.47)

a esta relacion se le conoce como factor de transporte.

- Se calcula Pb {curvas i-d-Tr). Con este valor se calcula
Peh con la ec 2.46.

~ La lluvia efectiva en la zona de estudlo, PB, se calcula
con la expresién sigulente

- P_’
P = P°h T (2.48)
4) Con las caracteristicas de la cuenca se calcula K y t, ecs

d
2.43 y 2.44.

5) Se calcula el valor de n, ec 2.42
6) Conoclida n se calcula f(n, tp) con la ec 2.41
7) Se obtiene el gasto pico con la ec 2.40

8) Mediante la representacién del hidrograma unitario adimensional
f1g 2.13 se ira obteniendo la forma del hidrograma.

Otra manera de definir la forma del hidrograma es mediante la
expresién sigulente

n-1 v/ -t)
g =[ £ ] [e"“'”] » (2.49)

El procedimiento conslstira en que conocidos los valores de Q, t ¥y
n, los diferentes valores de Q se calculan con la ec 2.49 dando
valores a la relacién t/tp.
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Fig 2.13 Hidrograma adimensional
propuesto por I-Pai-Wu

2.3.1.4.4 Método de Chow (ref 11)

Permite conocer unicamente el gasto maximo para un periode de retorno
selecclonado. Se aplica a cuencas menores de 24.28 km?.

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

Q =q, P (2.50)
donde

q gasto pico del H. U.
PB lluvia efectiva

Baséndose en el concepto de curva S se tlene que conslderando una
lluvia en exceso igual a 1 cm por d horas y un area drenada de Ac kmz,
el gasto de equilibrio en m:'/s, sera igual a
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= c .
q = i = r (2.51)

Liuvia en excesa constante
de lem

Qequilibrio

Fig 2.14 Curva S
La relaci6on de gasto plco del H. U., qp. al q, se define como factor de

reduccién Z . Donde la curva S es producida por la misma intensidad de
1luvia pero de duracién infinita

Z= P (2.82)

(.7 .
H.U, Qequilibric

Fig 2.15 Definicién esquematica del factor de reduccién 2
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Entonces la ec 2.50 se puede expresar como

A 2P
Qp =2.78 ﬁ—-”— (2.83)

P
El factor 2.78 -1?— puede reemplazarse por el producto de dos factores

X = —sb (2.54)
—d N
donde
X factor de escurrimiento
Peb 1luvia efectiva en la estacién base para una duracioén

dada, en cm
Po P
Y considerando que T — =7 el factor climatico Y sera:
b b
P
Y=2.78 - (2.55)
b

Finalmente el gasto pico del hidrograma de escurrimiento directo sera
Q =A XYZ (2.58)
P c

Determinaclén de los factores X, Y, 2.

. Factor de escurrimiento, X

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

el criterio de I-Pal-Wu, tomando en cuenta st el pluviégrafo, que se

usard para los datos de intensidad, esta fuera o dentro de la cuenca.

. Factor climatico, Y

Este factor sirve para transportar la tormenta, es decir, toma en

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

desea evaluar este alejado de la estacién base.

Para determinar este factor debe considerarse que la 1liga entre la
estacién base y la zona de estudio se haga bajo las condiciones mas
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desfavorables. Para pode} transportar la tormenta (variacisén de P, a P)

Chow usé un plano de isoyetas de precipitaclones diarias con Tr = 50
afios,

. Factor de reduccién de pico, 2

El valor de 2 puede calcularse como una fucién de la relacién entre la

duracién de tormenta, d y el tiempo de retraso, tr. El tiempo de

retraso se deflne como el Intervalo entre el tlempo del centroide del
hietograma de lluvia efectiva y el tlempo de plco del hldrograma de
escurrimiento directo, fig 2.16.

P
%
i
i 1
=
Q j
i
)
}
1
i
i
H
o 1
e

Fig 2.16 Definicién del tiempo de retraso

El tiempo de retraso depende, principalmente, de las caracteristicas
fislograficas de la cuenca y de 1la forma del hidrograma y es

independiente de la duracién de la lluvia., Para su zona de estudio
Chow encontré que

L 0.84
tr = 0.00sS0 [ ——] (2.57)

donde
tr tiempo de retraso, en hr
L longitud del cauce principal, en m
S

pendiente del cauce principal, en %
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Linsley et al proponen la expresién sigulente

n

t = 0.75174 * C, [—L‘/%?-] (2.58)
donde

L“ longitud de la corriente principal, desde la salida de
la cuenca hasta el punto mids cercano al centro de
gravedad de la cuenca, en km; ambos puntos deben estar
ubicados sobre el cauce principal

s pendlente de la cuenca

n constante (para montafia, pie de monte y valles n = 0.38)

L longitud de la corrliente principal, en km

C coeficlente que representa las variaclones de 1la

o

pendiente y el almacenamiento en la cuenca; para
cuencas naturales varia entre 1.35 y 1.65 y para zonas
urbanas segin Eagleson, varia entre 0.16 y 0.24.
Sayder propone
~

0.3
t =¢C [ LL ] (2.59)
t ca

El Manual de Disefio de Obras Clviles de la C.F.E. (cap A.1.5)
recomlenda usar
t =061t {2.60)
donde
Lc tiempo de concentracién, en h

Procedimento para calcular el gasto maximo.

1) Con los datos de tipe y uso del suelo, obtener el valor de N
empleando la tabla 2.8.

2) Se elige una duracién de lluvia, d, para la tormenta de disefio.
Se recomienda usar d igual a tc.

3) Se escoge el periodo de retorno de acuerdo con la estructura
que se va a disefiar.
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Se calcula la lluvia total, P, como se indicé para el método de
I-Pal-Wu.

Se calculan los factores X y Y, ecs 2.54 ¥ 2.55,
respectivamente. Si la estacién base esta dentro de la cuenca
P/P = 1y sl esta fuera de la cuenca P/P, se calcula con la
ec 2.47.

Se calcula la relacién d/tr para obtener el factor Z con la
flg 2.18.

Se calcula el gasto plco con la ec 2.56.

Se repite el procedimento para otras duraclones.

El mayor valor de los gastos plco calculados sera el gasto de
disefio. Si la corriente es perenne, se le agregard al gasto

pico el gasto base para obtener el gasto de disefio.

Con este método no se obtiene el hidrograma; pero algunos
autores consideran que se puede asignar la forma sigulente

t =0.5d_ +0.6¢t (2.81)
P o &
d, =2 /t_c ) (2.62)
t = 1.67 t (2.63)
r P

te

L%
b

-}
Fig 2.17 Forma que pedria adoptar la avenida
de disefio usando el método de Chow
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Fig 2.18 Relacién entre 2 y \:I/(:r

Nota: teodricamente en la fig 2.18 se indica que d no puede ser mayor de
2 tr. ya que el gasto plco se presentaria antes que termine la
curva lluvia en exceso. Si d = 2 tr el H. U. alcanzara y
mantendrd un maximo valor. En otras palabras Z = 1 para d/tr = 2,

2.3.1.4.5 Método de Getty y Mc Hughs (ref 12).

Mediante este método es posible determinar el gasto pico para zonas
donde se cuente con registros de lluvia y escurrimientos muy cortes
como para proporcionar datos confiables para determinarlo con algun
otro método o para localidades donde no se cuente con registros.

El método se basa en dos factores principales: uno, el volumen de
escurrimiento superficial y dos, el hidrograma unitario. El primero
toma en cuenta la varlacién de la lluvia y el tipo de suelo y el
segundo considera las caracteristicas de la cuenca.

Aun cuando este método se desarrollé para areas montafiosas de E. U. A.,
es posible aplicarlo a otras reglones con caracteristicas similares,
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La magnitud del gasto plco en este andlisis se expresa como la razén
del pico del hlidrograma unitario. Para desarrollar las relaclones entre
algunas caracteristicas de la cuenca de drenaje y el pico del
hidrograma unitario se emplean como datos las caracteristicas fisicas
del 4area en estudio (area de la cuenca, longitud del cauce principal,
longitud hasta el centro de gravedad de la cuenca y pendiente del cauce
principal) y el hldrograma promedio pico de una tormenta para cada
estacién medidora para una lluvia en exceso de dos horas,

El gasto plco del hidrograma unitario, q, en m:'/s/kmz. para una lluvia
en exceso de 2 horas se expresa por la ecuaclén sigulente

ca
c

= 27.589
q, = /Ao.as LLC a.az (2.84)
(=)

<
donde

>

4rea de la cuenca, en km®

longitud del cauce principal, en km

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

Lol

a

w

S1 se realiza una comparacién entre el gasto pico del hidrograma
promedio y el obtenido con la ec 2.64 se puede observar que presentan
una colincidencia razonable.

Una vez obtenido el gasto pico del hidrograma unitario mediante la ec
2.64 es necesario obtener la magnitud del gasto pico de la avenida as{
como su periode de retorno. Para realizar esto serd necesaric calcular
el escurrimiento superficial anual promedio en el area de estudio, en
centimetros, ya que se ha encontrado una relacién de este parametro,

con la razén de descarga pico, QP/Qu y con el periodo de retorno del
evento.

En este método se supone que los logaritmos del gasto pico del
hidrograma unitario se distribuyen normalmente.

Procedimiento de calcuio

45




1)

2}

3)

4}

Se calcula, para el sitio en estudio, el &rea de drenaje, la
longitud y pendiente del cauce principal y la longitud hasta el
centro de gravedad de la cuenca.

Utllizando la ec 2.64 se calcula el gasto pico del hidrograma
unitario, recordando que

Q, =q,4A (2.65)

Se obtiene el escurrimlento superficlal anual promedio, ya sea
por datos de registro o por la cercania del sitio en estudioc a
una reglén donde si se conozeca este valor cuando no se cuente
con registros.

Para encontrar el gasto pico de la avenida de disefio se utiliza
la fig 2.19, tomando como datos el escurrimiento superficial
anual promedio y el periodo de retorno elegido de acuerdo con
la estructura por proyectar. La razén del hidrograma unitario
pico Qp/l:!u asi obtenido se multipiica por el valor encontrade
en el punto (2) calculandose con ello el gasto pico para un
periodo de retornc dado.

300

3100

3

of
o
S

T 1T

3
NUERMUE

v oo

Periodo de retorno, en

o
~
>

6 8 10
Retacion Qp/Qy

Fig 2.19 Curvas generalizadas de frecuencia del gasto pico

con el escurrimiento superficial anual promedio,
segin Getty y Mc Hughs.
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2.3.1.4.6 Método de Gray (ref 13)

Gray,

propuso un método que permite generar hidrogramas unitarios

sintéticos en forma teérica en funcién del gasto y el tiempo de pico.
Para la aplicacién de este método se establece como limite superior un
srea de cuenca de 150 kmZ.

Utilizando los principios basicos de infiltracién y el concepto de
hidrograma unitario se puede obtener en forma bastante aproximada el

hidrograma de la descarga para una clerta tormenta en una cuenca. La
aproximacién que se puede lograr depende del éxito que se tenga en la
obtencién del hidrograma unitario.

Para apliacar el método de Gray los datos requeridos son:

1) Datos topograficos y caracteristicas del cauce. Se incluye érea

2

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

Datos hidrolégicos. Se refiere al tiempo pico en minutos y
ordenada del gasto pico en por clento entre 0.25 t_. Los
limnogramas e hidrogramas deben mostrar una curva bien definda
de ascenso con un pico unico segulde de una curva
ininterrumpida de recesién. La eleccién de los datos
hidrolégicos representa un factor importante en la deduccién de
las ecuaciones que se presentan posteriormente.

uce g mcpel Pengiente Seth 0 100 —]-
L

- Ferti) lorgrudinl l
‘aal couce

L

e——Estatin Nigrométnico

Fig 2.20 Datos requeridos en el método de Gray
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Resultan necesarios algunos conceptos utilizados en este método, tales
como flguras empirlicas representativas y adimensionales.

Con los limnogramas e hidrogramas se elaboran flguras de distribuclén.
Si se dispone de varias figuras de distribucién para una misma cuenca
se pueden reducir a una sola representativa.

La figura de distribucién representativa de la cuenca es conoclda como
grafica empirica, desarrcllada a partir de datos experimentales. En la
f1g 2.21 se muestra una graflca empirica de 4 tormentas individuales.
En esta grafica la escala de tiempo se ha trasladado hasta hacer
colncidir el cero de la descarga con el cero del tiempo.

24
.oeor tiov 1983
e or 1987
€ 16}~ EMPIRICA
wn Qpr 197 e
-~ 2l wen
o [rdnd
-
S W 1983
) al Abri
B
o

s ‘o
0 2 4 6 -3 10 ”2 L]
Nimero de intervalos de 5 min

Fig 2.21 Comparaclén de los datos experimentales con los
calculados con el método de Gray.

Para evitar inconsistenclas en los Incrementos de tiempo utilizados en
la descripcién de graficas empiricas de diferentes cuencas se
estandarizan a manera de tener graficas adlmensionales.

En estas graficas los valores de las ordenadas se expresan como un
porcentaje del gasto base en un intervalo de tiempo igual con un cuarto
del periodo de ascenso (tlempo pilco), es decir, % gastos0.25 l:p y en
las absclsas con una relacién de un tiempo cualquiera, t, en que ocurre
el escurrimiento superficial entre el tiempo que ocurre el gasto pico,
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ver fig 2.22.

20 o
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Fig 2.22 CGrafica adimensional ajustada a una distribucién
Gamma de dos parametros, seguin Gray.

La duraclién del incremento de tlempo de 0.25 tp se escogié por las
razones sigulentes

1) Se ha encontrado que el tiempo pico es un factor Iimportante y
caracteristico de una cuenca dada.

2) El uso de 0.25 tp facilita la definicién de la rama de ascenso
en cuatro puntos.

3) La pendiente de los hidrogramas se mantiene con el uso de este
tamafio de incremento.

Considerando la analogia que existe, se han ajustade las graficas
adimensionales a una distribucién tipo Gamma de dos parametos. La
ecuacién de esta curva estadistica de frecuencia estad dada por la
relacién siguiente

x4t (2.68)

a -7
£ = M-
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donde

£{x) cualquier valor de ordenada

x cualquier valor de x

N frecuencia total o el numerc de observacliones de x

qQy v son la pendlente y parametre de escala, respectivamente
T(q) funcién Gamma de g, que es lgual a {g-1)

Si q no es entera (q) = I'(N + 2) = (N-1 + Z)}(N-2 + 2)...(1+ 2)[(1+ 2),
donde N es igual al entero y (1 + Z) se obtiene de la tabla 2.6,

Dada 1a similitud de la distribuciéon Gamma con la forma de los
hidrogramas unitarios instantaneos, se conslidera que los procedimientos
estadisticos aplicados en adaptar la distribucién Gamma de dos
parametros de datos experimentales pueden ser usados para estimar los
valores de q y ¥ para hlidrogramas unitarios.

Ya que los hidrogramas adimensionales son simplemente una forma
modificada de los hidrogramas unitarlos, la ec 2.66 puede ser usada
para describir la forma de éste, después de haber realizado algunos
cambios apropiados de constantes. A diferencia de las graflcas
unitarias, el valor de N, para las graficas adimensionales ec 2.66,
permanece constante independientemente del tamafio de la cuenca. Para
simplificar el calculo, se ha encontrado que la forma de las graficas
adimensionales, ver fig 2.22, se puede obtener con la expresién
siguiente

Q Y -y /t q-1
ot . 250 (s") [e t p] [ L ] (2.87)
I'(q)
» P
donde
9 . t
—t—p— % gasto/0.25 t.p dado cualquier valor de /tp
el parametro adimensional
¥ o=yt (2.68)

De acuerdo con la ec 2.67, para valores conocldos de q, 7' y t , se
pueden desarrollar, para cada cuenca, graficas adimensionales, graficas
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de distrlbucién y las graficas unitarlas, Lograndose maxima eficliencia
usando un programa de computadora.

Para determinar s} los datos se ajustan a una distribucién de este tipo
es conveniente reallzar una pruba Chl-cuadrada, esto
garantizar meJores resultados.

ayudard a

Los parametros q y 7' de la ec 2.67 que definen a las graficas
adimensionales guardan una relacién lineal. Esta relacién puede ser

desarrollada considerandc en el pico que

o =0, t/t =1y
Q‘/tp es un mAximo. Obteniendo 1a primera diferencial de la ec 2.67
igualada a cero y sustituyendo t/tp = 1 en el resultado, se concluye
que

q=1+7 (2.69)

La ec 2.69 queda representada por una linea recta con una pendiente
unitaria. Esta es una expreslén teérica de la relaclén entre los
parémetros q y 7', pero como se puede observar en la fig 2.23, los

resultados experlmentales puden camblar con respecto a la distribuclén
tedrica. :

9
aF
(k3
o
Tednica,
s loys
sl Ntaorimntal
g ot
af- a *
2k
v

[} | S - L 1 A . A

© 1 2 3 4 5 6 1 8 9 10

Fig 2.23 Relacién teérica y experimental entre
los paréametros q y 7¥’, segin Gray
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La diferencia entre ambas curvas es indiclo de la lmprecision de las
graficas ajustadas para predecir apropladamente la posicién de 1a
ordenada pico. A pesar de que se encontré6 que esta diferencia
estadisticamente es significativa, no se considera de suficiente
magnitud para restringir la validez de las curvas aJustadas,
particularmente si se considera la subjetividad en la posicién del
iniclo de 1las graficas y dispersién de los datos originales. En
aplicaclones practicas, la ec 2.639 se considera vallda para determinar
la relacién entre las variables q y 7'.

Para obtener la maxima probabllidad de ajuste se considera que las
variables q, 7’ ¥y t/tp. guardan la relacién sigulente

.5,_1 = t (2.70)
P

donde t/t_es el valor medio de la razén adimensional de la grafica.
Sustituyendo y = 1'/t.p en la ec 2.70 tenemos que

- R
7 t (2.71)

en donde y es el parametrc de escala del hidrograma unitario y tlene
como dimensiones a los reciprocos de tlempo.

También serd de utilidad considerar la relacién entre la constante de
almacenamiento, K (ec 2.72) y las variables tp y 7' en un hldrograma
unitario instantaneo.

De las lgualdades menclonadas, se puede demostrar que

=1 -1 =
K—T i (2.72)

El parametro tp/1'. asi como la constante de almacenamiento K, miden
las propledades de almacenaje de la cuenca o el tlempo de recorrido
requerido por el agua para pasar por una determinada extensién. Por
este motive, se hace a ellos referencia llamandolos factor de
almacenamiento. La magnitud de este factor es relatlvamente
independiente de 1los efectos de 1la duracién de 1lluvia. Como
consecuencia, las diferenclas en la magnitud de este factor para
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diferentes cuencas, puede atribuirse a diferencias en sus
caracteristicas fisicas. R. K. Linsley y C. Clark M., demostraron que
la constante de almacenamiento, K, se puede relacionar con las
caracteristicas de la cuenca como son, por eJlemplo, el 4rea, la
longitud y pendiente del cauce principal. Ademds Linsley ahade que esta
relacién esta influenciada por diferencias reglonales.

De consideracliones puramente hidraulicas se supone que la magnitud del
factor de almacenamiento, tp/'l', varia directamente con la longitud del
cauce, L, e inversamente con alguna potencia de la pendiente, Sc. de

éste. Esto permite relaclonar tp/v con el parametro L/ /S= de la
cuenca.

De acuerdo con ésto, la relacién funcional entre estas varliables se
puede expresar en forma general como

b
== (___L ] (2.73)

donde a y b son constantes que se evaluan a partir de datos
experimentales por medlo de regresion lineal y seran caracteristicos de
la regién.

Las ecuaclones de regresién para las zonas estudiadas por Linsley son

Nebraska-oeste de lowa

t L 0.408
%~ = 5.839 [ ——] (2.74)
v SC
Centro de Iowa, Missouri, Illinols-Wisconsin
t L ©.5682
—F = 7.09 [ ———] (2.75)
¥ 5
Ohio
t L 0,531
—?4’— = 8.856 [ —_— ] (2.76)

]
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en las cuales, tp/r'. en min, L, en km, Sc. en por clento

El factor de almacenamlento, tp/'y', puede relaclonarse con el tlempo
plco como se muestra en la fig 2.24,

50 co

_}.ua

o

40|

. SO E—
Y 2.676.0.0138
3

30

20

+  towpo picd
Retacion s pordmetio

1 1 1 1 1 y L
O 40 80 120 160 200 240 280 320 360
tp, en min

Fig 2.24 Relacién entre el factor de almacenamiento,
tp/v', y el tiempo pico, tp. segan Gray.

Una vez conocidos los valores de q y t es posible calcular el
hidrograma adimensional de la cuenca con la ec 2.67, el cual permite
calcular las ordenadas de gasto para el hildrograma unitario en un
tiempo igual a 0.25 tp.

El uso de las ecs 2.74, 2.75, 2.76, y de la fig 2.24 esta limitado a
cuencas con caracteristicas analogas a las estudiadas por Linsley,
Estudios adicionales indican que los mejores resultados se han obtenido
para cuencas con valores de L//? menores de 11 km.

Secuencia de cdlculo

1) Se determina el area de la cuenca, la longitud y pendiente del
cauce principal.
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2) Se determiamn los parametros tp. ¥ v q.

a)

1)

b

a) Con L//§c y utlilizando alguna relacién dada por las ecs
2.74, 2.75 y 2.76 se calcula tp/';'.

b} Con tp/z' y usande la fig 2.24 se obtiene tp y se calcula 7°.

Se calculan las ordenadas del hidrograma adimensional con la
ec 2.67.

Se calcula el % gasto 0.25 t_ para valores de t/t = 0.125,
0.275, 0.625, ... y para los sigulentes valores hasta cubrir
aproximadamente el 100 % del gasto con incrementos de 0.250.

El gasto de plico se calcula para una relaclion de t./t’.p = 1.

Se calcula el hidrograma unitario.

a) Se obtlene el factor de conversién necesarioc para transformar

el volumen de escurrimiento directo bajo la. graflca
adimensional a un centimetro de lluvia en exceso sobre la

cuenca,
v volumen del hidrograma unitario
- 2.54 cn 2 10002 m? im
V=11inx —=5-g— x Akn x—m—x—m—éﬁ— 2.77)
vn volumen del hidrograma adimensional
3
= m S
VD-E-—S—xO.ZSxthlnxSO—mﬁ-‘—— (2.78)
w3

Se obtine el valor de X 5 resolviendo las ecs 2.77 y 2.78,

haciendo V = V.

Se convierten las ordenadas de la grafica adimensional a
ordenadas del hidrograma unitario.

% gasto/0.25 tp md
q, = [-—w—o———~]zT (2.79)

c¢) Se transforma el tiempo base de la grafica adimensional a

58



unidades de tiempo absoluto multiplicande t/t por t_para
cada punto calculado. Recordando que el escurrimiento no
comienza sino hasta el centroide del hietograma (hasta tp/a).

2.3.2 Calculo de gastos

Como en la cuenca no se dispone de informacién hidrométrica se usaron
hidrogramas unitarios sintéticos o férmulas empiricas para calcular la
avenida de disefio o el gasto méximo. Para usar estos métodos se
necesitaron los valores de las caracteristicas fislograficas de la
cuenca, los cuales para la zona en estudio son:

4rea de la cuenca: 59.87 km®
pendiente del cauce principal: 0.0494
longitud del cauce principal: 15.02 km

Por otra parte la cuenca tlene 90% de bosque natural y 10% de potrero
permanente normal. El suelo esta formado por arenas muy flpas, limes y
bastante arcilla, TIPO C, tabla 2.7 . Con estos datos y usando la tabla
2.8 se obtuvo que el numero de escurrimiento es N = 84.5. Con este
valor y el de la lluvia se calcula la lluvia efectiva con la ecuacién
2.46. “

Los métodos que se usaron son: el hldrograma unltario sintético de D.
Gray (ref 1), hidrograma unitario triangular (ref 15), hidrograma
adimensional del U.S.C. (ref 1) y el método de Chow (ref 16}, todos
estos criterios, excepto el ultimo, proporcionan la forma del
hidrograma. Adicionalmente se usé la ecuacibén de Creager, { ec 2.6 )
dando al valor de la envolvente el que le corresponde a nivel mundial y
regional. En las tablas 2.10 y 2.11 se muestran los resultados
obtenidos.

TABLA 2.10 Gastos maximos para Tr = 50 afios

Método Q t a’
3P P .

{(m®/s) (h) (h)

Chow 801 1.7

Gray 756 1.3 1.3

Triangular 541 2.3 2.6

sSCS 425 2.8 1.7

* Duracién de la lluvia de disefio
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TABLA 2.11 Gastos miximos para Tr = 75 afics

Método Q, t, da”*
(m®ss) (h) (h)

Chow 679 1.7
Gray 875 1.3 1.3
Triangular 612 2.3 2.6
sSCS 482 2.8 1.7

¢ Duracién de la lluvia de disefio

- Gastos a partir de la informaclién recabada

De observaciones directas realizadas el dia 4 de Jullo se obtuvo el
hidrograma de la fig 2.25.

Q, en ma/s

S00

.6 B B
! a.s 75t.enhr

Fig 2.26 Hidrograma del dia 4 de jullo de 1987

El 4rea bajo la curva del hidrograma mostrado seria igual al producto
de la lluvia efectiva por el area de la cuenca, es decir

Yoy = PA, (2.80)
1.5Q, 4q,
[—F*ZQF*T‘] 3800 = P A,
17100 QP = PeAc (2.81)
Para QP = 500 m%/s:
- 3
VED = 8 550 00C m
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v

Pi=—E) =0,143'm = 143'mm
E vy

Lé ecuacién (2.81'] se puede escribir como

P A
% = 700" (2.82)

Usando la curva masa del inciso 2.2.3, tomando una duraclén de lluvia
de 3.5 h; se obtiene la lluvia total y con ésta se calcula la lluvia
efectlva con la ec 2.46. Usando este procedimiento (ver ec 2.82), se
obtuvieron los valores de la tabla 2.12.

TABLA 2.12 Gastos otenidos de las observaclones directas
realizadas el dia 4 de Julio de 1887.

T P P Q
r o 3P
(afios) (cm) (cm) (m“/s)
S0 14.8 10.85 368
N = 84.S5
75 16.2 11.7 410

2.4 AnAlisis de resultados de gastos

Los métodos empiricos utilizados proporcionaron gastos entre 425 y 750
n/s para un periodo de retorno de 50 afios y de 480 a 875 /s para
uno de 75 afios.

Por otro lado segun Crager se tiene que
a) la envolvente regional corresponde un gasto de 525 ma/s.
semeJante al que se presenté el 4 de Julio de 1887,
- b) envolvente mundial: Q = 1458 /s,

Si se toma en cuenta que la fig 2.25 se formd a partir de obsevaciones
aproximadas y que es muy diffcil que el gasto maximo se mantenga
constante durante 2 horas, como se supone en dicha figura, se puede
concluir que los gastos deducidos a partir de ella subestiman el valor
real.

De acuerde con estos comentarios se recomlenda utilizar un gasto de
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disefio de 750 m/s que corresponde aproximadamente al obtenido con el
método de Gray, para periodo de retorno de 50 afics, y es un poco
superior al obtenido con el hldrograma trlangular y con el método de
Chow, para un perjodo de retorno de 75 afios.

El valor recomendado es todavia, como era de esperarse, sensiblemente
inferior al correspondiente a la envolvente mundial.

De esta avenida de disefio con gasto de pico de 750 mg/s. por el
vertedor actual serian desalojados S00 m/s ¥y 250 n/s por el vertedor
auxiliar que se pretende construir.

Por otra parte, Jjunto al vertedor actual que se encuetra alojado en la
margen lzquierda de la cortina tipo gravedad, se plensa hacer la
ampliacién, ello fue decidido por la SARH basandose en razones de
establlldad, y para no dafiar a la cimentacién de la cortina, el nuevo
vertedor estara limitado en su tamafic y solo podra desalojar un gasto
de pico de 150 n’/s, este valor es el que se tom6 como el de disefio.
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3. ESTUDIO EXPERIMENTAL
3.1 Instalaciones y equipo de medicion

La instalacién usada para este estudio cuenta con un carcamo de bombeo
de aproximadamente 1000 n® de capacidad, del cual se alimenta una bomba
de 200 1/s, la bomba descarga el agua en un tanque de carga constante
el cual vierte a un tanque tranquilizador antes de entrar al modelo. El
agua fluye sobre el modele en estudlo, depués pasa a otro tanque
tranquilizador del cual a través canales se conduce el agua a un
vertedor rectangular de pared delgada y por ultimo regresa al céarcamo.

El equipo de medicién utilizado consiste en un limnimetro de punta
para medir el tirante y un tubo de Pitot para la velocidad, estos
aparatos eran montados sobre una barra metalica nivelada a base de
tornillos. Estos aparatos se colocaban en cualqulier seccién y se
hacian mediciones tanto en la vertical como a todo lo ancho de la
seccion.
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3.2 Caracteristicas generales del modelo

Para la construccion del modelo se utilizaron los datos que aparecen
en los planos proporcionados por la Direccién General de Conducciones
y Captaciones de la Subsecretaria de Infraestructura Hidraulica de la
SARH, de los cuales se obtuvieron los datos de la planta general de la
obra, la topografia tanto del vaso como de aguas bajo del tanque
amortiguador y las caracteristicas de los dos vertedores de cresta
libre que corresponden al acual y al propuesto como ampliaclén. Las
figs 3.1 a 3.4 muestran las caracteristicas mas importantes usadas
para la construccién del modelo.

Primeramente el modelo representé la obra actual o existente, es declr,
de una parte de la topografia del vaso para simular las condiclones de
entrada a la obra de excedenclas, la cortlna, la obra de excedenclas
actual (foto 2), y 300 m de la topografia del cauce aguas abajo del
tanque amortiguador. Posteriormente se representaron las medificaciones
requeridas.

Todo el modelo se construyé de concreto ya que se deseaba conocer el
funcionamiento hidréulico general de toda la obra, el bordo de la
margen lzquierda se representé usando piedras que permitieran
simularlo.

- 3.2.1 Escalas

El modelo fue no-distorsionado, seleccionandose una escala de
longitudes 1:30 debido a limitaciones en el espacio disponible y
tratando de tener en el modelo un gasto que fuera lo mas grande
posible.

Como el escurrimiento es a superficie libre se utillzé el criterio de
seme janza de Froude, IFB = 1, por lo que las escalas utilizades fueron

L
. - P =
Escala de lineas: L = ™ " 30 (3.1)
Escala de velocidades: V,_ = [l.‘,lv2 = 5.5 (3.2)
Escala de gastos: Q_ = [L"ISI2 = 4929.5 (3.3}
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Escala de rugosidades: n_ = [L_1'/% = 1.7627 (3.4)
3.3 Medlclones

Se reallzaron mediciones de tlirante y velocidad en diferentes secclones
transversales del rio, locallizadas aguas abajo de la zona de descarga,
esto se hizo para las condiciones actuales, foto 3.

La forma de realizar los ensayes fue de la manera sigulente:

~ Se establecia el gasto deseado con ayuda de la curva
elevaciones-gastos que fué obtenlda al callbrar el vertedor.

Se media sobre secciones normales al eje del cauce y en cada
seccién se median tres puntos, uno sobre el Thalweg y los otros
donde se apreciaban los tirantes y las velocidades del flujo mas
representativos o significativos. La velocidad era medida en los
mismos puntos donde se tomaba la lectura del tirante y a una
profundidad de 0.8 del tirante, referida al nivel de 1a
superficie libre, es decir con lo anterior se obtenia la
velocldad media en cada punto.

El célculo del tirante critico se hacia para cada una de las
secciones con la ecuacién

gz - —Q—ﬂ— (a.5)
donde
Q gasto, en n/s
B aceleracién de la gravedad, en n/s?
A area hidraulica, en m?
B ancho de la superficle libre, enm

Con los datos de los tirantes del agua se dibujé el perfil a lo largo
del Thalweg del rifo, también se hizo lo mismo con los tirantes
criticos, esto permitid definir el tipo de flujo que se tenia a lo
largo del rio, fig 3.5.
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3.4 Resultados experimentales
3.4.1 Obra actual

Para el vertedor actual y gasto de descarga de 500 ma/s, el tanque
amortiguador funciona aceptablemente y puede decirse que el bordo de
pledra a la salida de &1 ayuda a que no se barra de salto. Por otro
lado, la altura de los muros laterales resulta insuficiente por lo que
hay que Incrementarlos, foto 3. A lo largo del cauce, aguas abajo del
tanque, se observa que el flujo es supercritico, lo cual se confirma
con los datos mostrados en la fig 3.5 y los resultados de tirantes y
velocidades medidos en el modelo, pasados a prototipo, tabla 3.1.

TABLA 3.1 Valores de tirante, velocidad y
numero de Froude a lo largo del
cauce, aguas abajo del tanque

amortiguador.
Secclén ' v® F
(m) (n/s)
1 2.93 7.56 1.41
2 3.22 8.76 1.56
3 2.89 9.53 1.78
4 2.36 9.886 2.05
5 2.60 8.97 1.98
6 4.09 8.33 1.32
7 3.20 10.08 1.80
8 1.73 11.50 2.80
9 2.87 9.04 1.7

* Tirante y velociad medidos en el Thalweg

3.4.2 Obra actual y ampliacién propuesta por la SARH

Para un gasto de descarga de 650 n/s la ampliacién del vertedor
propuesto por la SARH , flg 3.4, no funclona satisfactoriamente ya que
se forma un remolino dentro de él1 ocasionado tanto por el sampeado como
por la topografia que se tiene a la sallda y por que el agua del
vertedor actual se llega a introducir dentro de €1, foto 4.

Se estudi6 la posibllidad de alargar el muro lateral que separa a los
dos vertedores, foto 5, usando para ello un gasto de descarga de 650
n’/s. Sin embargo se siguié tenlendo el mismo problema descrito
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anteriormente, es decir en el vertedor auxillar no se eliminé el
remolino. Por otra parte el agua del vertedor actual no se 1introduje en
el nuevo, pero esta soluclén no presenté ninguna ayuda slno por el
contrario al alargar el muro que separa a ambos vertedores se produjo
un estrechamiento de la secclén del cauce a la salida del vertedor
actual provocando que el tirante aumentara en forma peligrosa de tal
manera que el agua podria llegar a penetrar dentro de las instalaclones
de la planta potabilizadora (foto B), por este motive, se deseché la
idea de alargar el muro entre vertedores.

3.4.3 Modificacén al disefio del tanque auxiliar

Debjdo a que el tanque amortiguador del vertedor auxiliar que propuso
la SARH no funcioné adecuadamente, se. probdé una nueva alternativa que
consistié en hacer la plantilla del tanque horizontal en lugar de
inclinada; el disefio del nuevo tanque se hizo sigulendo las
recomendaciones que se tienen para diferentes tanques tipo. De acuerdo
a las varlables hildraulicas que se calcularon {velocidad y numero de
Froude a la entrada) se obtuvo que un tanque USBR tipo III es el mas
adecuado para las condiclones que se tienen, fig 3.6.

3.4.4 Obra actual y modificacién a la ampliacién propuesta por la SARH

Se hizo la representacién en modelo del tanque auxiliar modificado,
foto 7 y se observé su comportamiento para un gasto de descarga de 650
m:’/s, resultando su funclonamiento adecuado y no se presenté ninguna
interferencla del otro vertedor, foto 8, sin embargo, parecia excesivo
el nimeroc de dientes que se proponia usar por lo que se decidié
suprimir la primera hilera que esta al ple de la raplda y nuevamente se
probd ello en el modelo observandose que el funclonamiento del tanque
seguia siendo bueno.

Debldo a los problemas que se presentan tanto en la construccién como
en el funcionamiento de los dientes se tomé la decisién de quitar la
segunda hilera de dlentes dejando el tanque con solo un escalén al
final de ¢1, al probar esta alternativa el funclonamiento del tanque
slguld siendo adecuado.

Por otra parte la pared de entrada de la ampliacién del vertedor y el
muro que separa a los dos vertedores, tienen un mal funclonamieto ya
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que producen una contraccién muy fuerte lo cual se refleja en un mal
funcionamiento hidraulico.

B5



89

[sTalalalslslslatalaTalsTalalualelul

[t T390 :-vmmse\

[Curvo tutuior R14 00m

e Doy %693 4 ]\
[ Temns 1ok Liev 160 43 4

o Ly 170009

[Liee o0 torgmca e 1323 2] | Lomeaona g 17000

Creve Cae 175 20

o1; Linan o0 songe0 Ee 173 23

Etevociones, en m

‘C!nu - idors O 177 ID1 Etev 178, ,U
_-..T_-‘.\——. -—~_.-C._.‘_I_.
| T~ 1
T R —
\C  ‘irwern 8 vy oe cormosain
Coma tus 030 &
O
PLANTA
0.40m -
[._.L
L(Ilv (LIE =
fl
{6mn wins s 37833 |
fCrane wisioxa Loew 1TT.10
condl L 176.00
[ Env 175.20
04000 aroip 04020 0r 0% Oros 2¢0% 04080 01070 Q1080 04050 o000
Qeoas 016730 : N
CORTE A-A

Fig 3.f Presa derivadora de Yurivia con la ampliacion propuesta por SARH



NAME 180.69 1

Elev 17210,

NTN

L9
AY

s

N\

j I Elev 166.95

Elev 168.15

CORTE C-C

Fig 3.2 Corte longitudinal de la obra de excedencias actual

5
2:
R



8g

L=23.0

) Curva circular de R=4.0m IJL
= B
Muro fateral ’ JTIOAQ
} &|Elev 168.15 :
. .946 —
8l i 09 Y
I Elev 166.95
=l | & o
g | ] 0946 2! 2
: | f
>
r
m" I &|Elev 168.15
° | 0946 2
2 !
g I
2 I 2
2:1 2:1 -
a1 .E I 0.946 -— -—
= £ l
[
|
i 4 1
Y 1 4 .
1.20 | 1922 | .
— — { Acotaciones, en m
PLANTA

Fig 3.3 Tanque amortiguador de ic obra de excedencios actual




69

‘Eln 181.50

Elev 180.50 3
Elev 178.55]

{ Etev 175.90

Efev 170.00

Elev 169,50
ML

Elev 168 00

CORTE B-B

Fig 3.4 Corte longitudinal de la obra de excedencias auxiliar propuesta por la SARH



2
8 2
e 3
K] 2
Q
g £
o
o
2
2 ES
5= a
: : °
o [llllllc [ ———
b hs
g g o
TR - @
2 > /
E =

TS T S T

1
['2]
~

w

ua ‘sdU0IdDAdT

70

160 bt

150 200 250 300
Distancia, en m

100

50

dor

igua

500 m*s aguas abajo del tanque amort

Fig 3.5 Perfil de! agua del rio medido en el modelo, convertido a prototipo, para
un Q



L

181.5
'}

o.sy
178.55 /0-53
i

085

1709
v

Fig 3.6 Primera modificacion a la obra de excedencias auxiliar



2L

181.5
k']

178.55
S

1759
2
1709
—_
22" los
} 32 .
} 108 y Acot ,eam

Fig 3.7 Propuesta definitiva de la obra de excedencias auxilior




4. CONCLUSIONES

Con base en los resultados experimentales se decidié que la alternativa
adecuada, desde el punto de vista de funcicnamiento hidraulico,
consiste en usar un tanque con la geometrfa que se muestra en la fig
3.7 y llevar la elevacién 170.9, que corresponde a la parte superior
del escalén, hasta que corte a la curva de nivel de ese mismo valor.

Deben redondearse con una curvatura suave y alargada las paredes de
entrada, tanto las laterales como las del muro que separa a los dos
vertedores, para que la contraccién que se produce sea la menor posible
y de esta manera evitar disturbios en el flujo hacla aguas abajo de la
cresta vertedora.

La altura y espesor del muro dan como resultado que este sea muy
esbelto y como consecuencia de ello debe revisarse su disefio
estructural ya que estarid sometido a dos empujes de agua de diferente
magnitud y por tanto podrian cambiar sus dimensiones.
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Vista gencral del aprovechamiento actual

FOTO 1

Ver.

de la presa derivadora de Yurivia,



FOTO. 2.. Modelo de la obra de excedencias actual.
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FOTO 3 Experimentacién en el modelo del aprovechamiento actual para

un gasto Q=500 n’/s. Los resultados de este ensaye se muestran
en la tabla 1 y el perfil del agua del rio en la fig 3.5



FOTO 4 Ensaye del modelo de la obra actual con la ampliacidn
propuesta por la SARH. Observese el remolino que se
forma en el tanque de la obra de excedencias auxiliar
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FOTO 5 Modelo de la obra actual con la ampliacidn propuesta por la
SARH y con un alargamiento del muro entre los dos vertedores
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FOTO 6 Prueba del modelo de la obra actual con la ampliacidn propuesta
por la SARH y con un alargamiento del muro entre los vertedores.
Observese que el funcionamiento del tanque auxiliar sigue siendo
malo.
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FOTO 7 Primera wodificacidn a la obra de excedencias auxiliar.
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FOTO 8 Experimentacidn en el modelo para la primera wodificacidn a da
obra de excedencias auxiliar. Observese que el funcionamjente
del tanque auxiliar es adecuado.
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