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La selección de una avenida apropiada de dis0o4  é‘SParteesepciallpe los 
estudios de ingenieria requeridos para un pro-Yádth'Ins-infermaCiOhje los 
datos hidrológicos y meteorológicos es fundamental para el diseño de ata-
guías, vertederos, elevaciones de puentes, alcantarillas, sistemas urba -
nos de desagüe, drenaje de aeropuertos, obras de control de avenidas, su-
ministro de agua potable y muchas otras estructuras hidraélicas y proyec-
tos, los cuales están diseñados en consideración a la frecuencia de cier-
tos eventos hidrológicos. 

Al tratar con la hidrología de avenidas, se encuentra el ingeniero con la 
dificultad de que el estado actual de conocimientos no permite una prácti 
ca uniforme, sobre todo por la variedad de condiciones y factores que in-
fluyen en el fenómeno que hacen de cada caso un problema dnico. 

La mayor parte de los problemas están localizados bajo uno de los siguien 
tes puntos: 

1 - Cuando se requiere diseñar obras de protección, capaces de contener -
todas las avenidas superiores a una frecuencia pre-determinada, y al-
gunas veces contener la máxima avenida posible. 

2 - Cuando se espera dar seguridad adecuada en una obra de excedencias, -
para evitar pérdidas de bienes o de vidas humanas. 

No es el propósito de este escrito tratar con estos problemas como tales, 
pero es conveniente tenerlas siempre en mente puesto que ellos hacen re -
saltar dos problemas importantes en hidrología de avenidas con los cuales 
se tratara. Estos problemas son: 

1 - Predecir el pico de descarga con base a datos de precipitación y 

2 - Determinar la frecuencia de una descarga dada: 

a - Cuando existen registros y 

b - En la ausencia de ellos. 

El primer problema, obviamente, contiene la pregunta de rutina o sea la -
predicción de la avenida, pero también contiene una variedad de problemas 
tales como la predicción de los efectos en el régimen de avenidas de un - 
rto determinado y otros. El segundo problema se relaciona con el diseño -
de todas las estructuras de control de avenidas, la planeación del uso de 
las aguas de los ríos etc. 

La complejidad física del problema en hidrología de avenidas es tan gran-
de que la solución debe ser tratada por leyes empíricas, métodos estadís-
ticos, o analogías con cuencas ya estudiadas. Mientras se conocen las --
leyes que gobiernan el movimiento del agua en canales, el flujo. a través-
de medios permeables, las leyes de evaporación y transpiración, no se ha- 
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encontrado una ley física que controle lo que pasarte en un río debido a 
una precipitación de 10 cmts. sobre su cuenca de drenaje. 

El estudio seré dividido en cuatro partes fundamentales : 

1 - Enumeración de los fundamentos físicos y.  teóricos de los distintos mé - 
todos. 

2 - Descripción de los métodos usados en la actualidad, clasificados con ba 
se a los fundamentos usados para su desarrollo. 

3 - Comentarios a los diferentes métodos. 

- Ejemplos de aplicación. 
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CAPITULO I  

I - Fundamentos  

1.1 Fundamentos físicos  

Loa principales fundamentos físicos que han sido tenidos en cuenta pa - 
ra el desarrollo o elaboración de fórmulas y matodos, utilizados en el-
calculo de picos de escurrimiento en una cuenca de drenaje, son los si-
guientes: 

Longitud y pendiente del cauce principal. 

Pendiente del terreno. 

Tamaño de la cuenca. 

Tipo de suelo y cubrimiento vegetal 

El tamaño de la cuenca es de singular importancia puesto que investiga-
ciones hidrológicas han demostrado que existe una notable diferencia -
entre amas de drenaje grandes y pequeñas. Para creas pequeñas, las can 
tidades de escurrimiento están dominantemente influenciadas por condi - 
ciones físicas del suelo y cubrimiento vegetal, sobre las cuales el hom 
bre tiene cierto control. Por tanto, en el estudio hidrológico, debe --
darse mayor atención a la cuenca en sí. 

Para un urea grande, el efecto de almacenamiento en el cauce, llega a - 
ser muy pronunciado y debe darse mayor atención a la hidrología de la -
corriente. En estudios hidrológicos de cuencas grandes, generalmente se 
usan medidas directas del escurrimiento, en sitios detemninados, siendo 
extrapolados y extendidos. Para cuencas pequeñas, por otra parte, se --
usan procesos estadísticos de muestreo, debido a que una medida directa 
de escurrimiento, sería muy difícil. Para este procedimiento, se tienen 
en cuenta relaciones de precipitación y escurrimiento y ciertos facto -
res climáticos y fisiograficos. 

Estrictamente hablando, es difícil distinguir entre un crea de drenaje-
pequeña y una grande, usando solamente el criterio del tamaño del Crea. 
Frecuentemente dos áreas del mismo tamaño, pueden ser enteramente dife-
rentes, desde el punto de vista hidrológico. En otras palabras, una dis 
Unción característica del urea pequeña, radica en el hecho de que el -
efecto del flujo superficial, a diferencia del efecto del flujo en el -
cauce, es un factor dominante en la determinación del pico de escurri -
miento. Como consecuencia, un crea de drenaje pequeña es muy sensitiva, 
tanto a altas intensidades de lluvia de corta duración, como al uso de-
la tierra. En áreas grandes, el efecto del almacenamiento en el cauce -
es tan pronunciado, que tal sensibilidad está altamente distorsionada.-
De aquí resulta que el tamaño de áreas pequeñas puede variar desde pocas 
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hectáreas hasta 100 km2  y más. 

Cabe anotar que sobre este punto, el criterio de los autores difiere -
considerablemente; así los dltimos métodos desarrollados, de los cuales 
se hablará más adelante, adoptan un limite de 2500 Ha. para áreas pe - 
quefias de drenaje, con propósitos prácticos. 

El tipo de suelo y cubrimiento vegetal influye directamente en la canta 
dad de la lluvia o precipitación en excesos que llegará al cauce princi 
pal. 

El Soil Conservation Service ha hecho una clasificación bastante comple 
ta del tipo de suelo y del cubrimiento vegetal para calcular un ndmero-
de escurrimiento N (Tabla 1) y con él determinar la precipitación en ex 
tesos Pe. 

Segdn el S.C.S. los suelos se pueden clasificar así; 

Tipo A. (Potencial de escurrimiento mínimo). Incluye arenas profundas -
con poco limo y arcilla, y a los loess muy permeables. 

Tipo B. Incluye a los suelos menos profundos que el tipo A, y loess me-
nos profundos o menos compactos que el del tipo A. El grupo,en-
conjunto, tiene una infiltración superior a la media después de 
su completo humedecimiento. 

Tipo C. Comprende suelos poco profundos, los que contienen cantidades - 
considerables de arcilla y coloides, aunque menos que los del -
tipo D. El grupo tiene una infiltración inferior a la media de2 
pues de la presaturación. 

Tipo D. ( Potencial de escurrimiento máximo ). Incluye principalmente -
arcillas con alto porcentaje de bufamiento, también incluye al-
gunos suelos poco profundos con suhorizontes casi impermeables-
cerca de la superficie. 

1-2 	Fundamentos Teóricos  

Cuando una serie de datos hidrológicos se arregla en orden de magnitud,-
su formación puede ser tratada con métodos matemáticos. 

Si se llama X al mayor gasto registrado en un año en una cuenca determi-
nada y se toma n. de estos valores, se puede suponer que ellos tienen --
una distribución probabiltstica f(x), tal que la probabilidad de X se en 
cuentra en el intervalo (x, x + dx) es f(x) dx 

Se puede entonces estimar la probabilidad 

p = 	r f(x)dx 
xo 

deldel máximo gasto anual, mayor que uno dado xo. 
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Esto implica que si T es el numero de años antes de que se presente un 
gasto mayor o igual que xo, entonces T es una variable casual cuyo va-
lor medio es P-1. 

Puesto que no se conoce la función de distribución f(x), no se puede -
calcular P. Se necesita entonces estimar ese valor, a partir de una se-
rie de registros que se tiene en la cuenca. Aquí aparece una disparidad 
de criterios de los investigadores, en busca de adoptar el procedimien 
to estadístico apropiado, generándose los distintos métodos con base a 
una o varias de las diferentes distribuciones estadísticas. 

I- 2.1 Selección de los datos estadísticos. 

Los datos hidrológicos disponibles se presentan generalmente en 
un orden cronológico. Cuando se toman todos los datos, se tiene 
una"serie de duración completa". Sin embargo, y como lo ha demqd 
trado la experiencia, muchos de los datos no tienen importancia 
para el análisis y por tanto no se usa esta serie, sino que se-
eliminan los datos de menor magnitud. 

I- 2.2 Gastos Excesivos. 

La primera eliminación consiste en la exclusión de todos los da-
tos que son menores que ciertos limites fijados por el criterio-
del analista o por experiencias previas, obteniéndose una "serie 
parcial". Con este fin, se han fijado los llamados "limites pa - 
ra gastos excesivos"; utilizando estos limites se eliminan de la 
serie de datos hidrológicos todos los gastos iguales o mayores-
que el limite determinado. 

I- 2.3 Máximas anuales v excedencias anuales. 

A partir de la serie parcial de gastos excesivos, se hace una - 
nueva selección, obteniéndose las máximas anuales o las exceden 
cias anuales, segun el sistema de selección que se siga así: 

1 Una "serie parcial" es un conjunto de datos seleccionados de 
tal manera que su magnitud es mayor o igual a un cierto "va-
lor básico". Si este valor se escoge de tal manera que el nd 
mero de datos en la serie es igual al numero de años de re - 
gistro, se obtiene la serie de excedencias anuales. En otras 
palabras, si se tabulan todos los datos de N años de regio - 
tro en orden decreciente de magnitud, los N mayores son las-
excedencias anuales. 

2 - El otro tipo de selección de datos produce una serie de valo 
res extremos. Esta serie incluye los valores máximos de los-
registros de caudales para cada uno de los N años. Explicán-
dolo mejor, el gasto máximo anual es el mayor registrado du-
rante el año en consideración; el conjunto de estos valores-
máximos para el total de años de registro forman lo que se -
llama la serie de máximas anuales. 



Comparando las dos series se puede observar que muchas exce - 
dencias anuales son mayores que muchas máximas anuales; de el 
te hecho se derivan dos observaciones : 

a) Al utilizar únicamente la serie de máximas anuales, se ig-
nora el efecto de otros valores de gran magnitud. 

b) Si se seleccionan dnicamente las excedencias anuales para-
el análisis, se tropieza con el problema de que los datos-
seleccionados no son en muchos casos eventos totalmente in 
dependientes, como deben serlo para un análisis de probabl 
lidad. 

La selección de la serie más apropiada para el análisis re 
sulta de la naturaleza del problema que se tiene en estu - 
dio. Asi, cuando la condición más critica es una serie con 
secutiva de eventos, se deben utilizar las excedencias anua 
les; esto ocurre, por ejemplo, con el diseño de estructu -
ras para protección de crecientes donde los daños resultan 
muchas veces de una repetición de ellas. Pero cuando la con 
dición de diseño mes critica es la ocurrencia de un evento 
de gran magnitud, como en el diseño de un vertedor, se de - 
ben utilizar los valores máximos anuales. Sin embargo, como 
la diferencia no es muy apreciable entre los datos de ambas 
series, es conveniente analizar los dos conjuntos de even-
tos hidrológicos. 

2.4 Periodo de Retorno. 

Se define como periodo de retorno de un evento "y",a1 tiempo prcr-
medio en años durante el cuál la magnitud de ese evento será igua 
lada o excedida. 

I 2.5 Criterios de Riesgo. 

El concepto del periodo de retorno está expuesto a mala interpre 
tación, ya que debido a su aparente simplicidad, es usado exten-
samente en el diseño de una estructura hidradlica, sin tener en-
cuenta que por si solo no constituye un completo estimativo de - 
que riesgo se correrá en esa operación de ingeniería. 

Existen otros criterios que por si solos o combinados con el pe-
rfodo de retorno pueden ser usados para estimar el riesgo. Entre 
esos están los siguientes: 

a) probabilidad de encuentro 

b) distribución del tiempo de espera 

c)'diétrilúción del daño total , 

d) probabilidad de que no exista daño (daño nulo) 

e) daño médio total. 
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La selección del criterio mas apropiado es materia ineludible -
de juicio del ingeniero. 

Un buen criterio de riesgo debe poseer tres propiedades: 1) te-
ner un significado intuitivo y claro. 2) medir el aspecto mls - 
significante de riesgo de la situación. 3) ser fácil de compu - 
tar con los datos disponibles. No todos los criterios satisfa - 
cen estas tres propiedades. Un criterio fácil de computar puede 
tener poca relevancia con relación a los mas importantes aspec-
tos de riesgo de la situación o viceversa. La diversidad de pro 
blemas de ingeniería que poseen factores de riesgo, implica i 
gualmente la multiplicidad de los criterios de riesgo mas conve 
nientes. 

Cada criterio se deriva de una aplicación matemática a la situa 
ción física actual. Este modelo matemático intenta preservar - 
las propiedades esenciales de la verdadera situación, mientras 
que desecha los aspectos sin importancia. Aumentando la comple-
jidad del modelo se pueden incluir mas factores físicos de la-
situación; sinembargo se aumenta la dificultad de calcular los-
resultados del criterio. El balance correcto, esto es la selec-
ción del mejor criterio y del mejor modelo, depende dnicamente-
del análisis cuidadoso del ingeniero. 
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CAPITULO II  

II- 1 - Avenida de Diseño  

Recibe el nombre de avenida de diseño, la avenida adOptada para dise 
ño de una estructura hidráulica después de consideraciónes económi - 
Cas,'criterios de riesgo y factores hidrológicos. Dos son los tipos-
de avenida extremas que generalmente se tienen en cuenta para el di-
seño. 

1- La máxima avenida probable, que es la máxima avenida que puede --
ser esperada razonablemente, tomando en cuenta las condiciones - 
pertihenteade localización, meteorología, hidrOlogta y terreno.- 
Esta'avenida es usada en el diseño de vértederOs y'cbras de protec 
cidra, cuya falla involucra pérdidas de vidas humanas o grandes Kr 
didas económicas. 

2- Lá máXima avenida posible, que es la mayor avenida que'pluede'espe• 
tarse, suponiendo coincidencia completa de todos los factores que-
pódrtan producir lá lluvia más grande.y el máxiMo escurrimiento. -
La freduencia de esta avenida no es suceptible de determinar pero 
su ocurrencia es altamente improbable. 

De esta máxiba avenida al ingeniero púede interesarle, él voldmen 
de agua'qué puede aportar para efectos de diáeñó'de Obras de alma 
cenamientó, suministro o control; pera lo Más impartante de eáta-
avenida es conocer el máximo gasto instantáneo o pico de la avení 
da. 

11-2 	Métodos  

Loé métodos que estudian el compertaMientoo la magnitud de avenidas 
extraordinarias enun cauce, los podeMos dividir én tres grandes gru-
poá, basándoesta división en los fundamentos usados por los distin-
tos investigadores. 

1- MétódOS y fórMulas emptricas; deducidos de la experimentación y - 
Medidaá heChás en'el terrena, con fundamentos puramente-ftsiebs o 
sea los Caractertsticoa dé la cuenca en'la cual realizaran sus en 
sepia. Estos fueron los primeros métodos que trataron de estudiar 
la magnitud de una avenida. 

Puesto que_con estos métodos no era posible encontrar o estimar -
la probabilidad de ocurrencia de determinado gasto, la investiga-
ción derivó hacia el,siguiente grupo. 

2- Métodos estadtsticos. En contraste con loá anteriores éstos méto-
dos tienen'aus bases tédricas e ignoran las cOndieiones'ftsicas - 
de lá cuenca...Están basadas en la aplicación de distribuciones --
probabiltsticas a series de registros de datos de escurrimiento. 
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3- Métodos que usan relaciones precipitación-escurrimiento; se puede de-
cir que estos métodos son el compendio de los anteriores ya que se ba-
san en las propiedades físicas para determinar el hidrograma unitario 
y en los métodos estadísticos para estudiar la lluvia que producirá la 
máxima avenida. 

11.2.1 Métodos Empíricos 

Los métodos empíricos se pueden agrupar en varias categorías, tal como 
se indica a continuación : 

11.2.1.A Fórmulas basadas en el área de drenaje  

La ecuación general de este tipo de fórmulas es : 

Qp 	= b Am 	(1) 

donde Qp es el gasto máximo, "b" es un coeficiente que depende de las 
características de la cuenca estudiada, A es el área de drenaje y "m" 
es un exponente que varia de 0,5 a 1,0; así por ejemplo, Fuller utili-
za m = 0,8,Myers usa 0,5 y Fanning propone un valor de 5/6. 

La deducción de este tipo de fórmula para un caso particular se hace 
en la forma siguiente : los picos de crecientes para una región se di-
bujan en papel logarítmico contra las correspondientes áreas de drena-
je; luego se ajusta una recta a los puntos, bien sea promediándolos o 
trazando una envolvente; la pendiente de la recta es el exponente "m" 
y "b" es el intercepto para A = 1. 

Los valores representados por la curva pueden ser altos, bajos o pro-
medios según como ella se trace; no se tienen en cuenta los efectos 
de la variación de la precipitación ni las varias características del 
terreno; además no ofrecen ninguna información sobre la frecuencia de 
las crecientes. En fin, como lo andtán Linsley, Kohler y Paulhus - 
("Hydrology for Engineers"), "sólo por suerte se encontrará el valor 
correcto de b para una cuenca. Uno de los métodos más conoéidos es el 
desarrolladd-por Creager, que conduce a la fórmula 

a 
Q = 1.303 C (0.386 A) 	(2) 

donde : 

a = 0.936  
A0.048 

Q gasto máximo en 10/seg. 

A área de la cuenca en Km2  

C coeficiente de escurrimiento 

(3) 
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II.2.1.B Fórmulas que incluyen la frecuencia  

Varios investigadores han tratado de obviar uno de los inconvenientes 
más grandgs de las fórmulas empíricas, expresando el caudal máximo en 
función del intervalo de recurrencia. La primera de estas fórmulas fué 
presentada por Fuller y tiene la forma siguiente : 

q = 	(1 + e log Tp) 
	

(4) 

donde "q", es el gasto probable en m3/seg. para un intervalo de recu-
rrencia de Tp años, "q" es la creciente promedia anual y "c" es un coe-
ficiente que varía de 0,7 a 4,5. 

El mayor inconveniente de estas fórmulas es que sólo pueden aplicarse 
a regiones más bien pequeñas, donde los diversos factores hidrológicos 
varíen muy poco, para poder suponer coeficientes constantes. 

II.2.1.0 Fórmulas que incluyen la lluvia  

Muchas fórmulas para obtener el gasto máximo incluyen la intensidad o la 
altura de precipitación y algunas características físicas de la cuenca. 

De este grupo, la fórmula más común y más usada es la llamada "fórmula 
racional". 

q - 
_ ci A 	

(5) 

En esta fórmula, "q" es el gasto en m3/seg.,"inla intensidad de la lluvia 
en mm/hora para un tiempo de duración igual al tiempo de concentración -
de la cuenca y con el mismo período de retorno que el caudal; A el área 
de drenaje en Ha y C una constante. 

Otra fórmula basada en la lluvia es la Iskowski 

Qmgx. = c.A.m.h 
(6) 

donde Qmgx  el gasto de pico en m3/seg, A el área de la cuenca en Km2, h 
la altura de precipitación media anual en metros, c y ni dos coeficientes 
que dependen del tamaño de la cuenca, la topografía, el tipo de suelo, 
etc. y están indicados en lastablas 2 y 3. 

11.2.2 Métodos estadísticos  

Los métodos estadísticos se basan en los registros de gastos, de los que 
se obtienen datos que se pueden analizar de diferentes maneras, en la mis-
ma forma que cualquier conjunto de valores de una variable aleatoria. 



El significado de los tdrminos es el siguiente : 

CV, es el coeficiente de variación que se obtiene de la expresión 

2) Va  9. 

Cv 	` 	
_ 

Qi = gastos máximos anuales (1:servidos 

El sistema más simple y a veces muy utilizado, es separar los datos en 
una serie de rangos de magnitud, encontrar el número de datos para cada 
rango y dibujar la magnitud contra el porcentaje de eventos mayores que 
el rango indicado. En esta forma se obtiene una curva de frecuencias. 

Entre los principales métodos con fundamentos estadísticos su pueden con-
tar los siguientes : 

II.2.2.A Método de Levediev : 

Mediante la aplicación de este método se puede determinar el gasto mnxi-
mo probable que puede presentarse con una frecuencia do Tp anos, a partir 
de los gastos (Qi) máximos anuales instantáneos registrados durante un 
número de n años de observación. Ja hipótesis principal en la que este 
método se basa es suponer a los gastos mnximos anuales como una variable 
casual y usa una distribución estadística del tipo III de Pearson. 

El gasto máximo de diseno Qd probable está dado por la suma del gasto 
(91/1.10 instantáneo probable, más otra cantidad dada por la amplitud del 
intervalo de confianza, que indica la magnitud del error que se puede co-
meter al determinar Qmáx. 

Por tanto : 

Qd Qmáx AQ 	(7) 

donde 

Qm5x 	 f 1) Qin 	
(8) 

(41 	E  QI 	(9) 

C1Q . i. 	 Er 	A Qmáx (lo) 

n 	anos de observación 

K = coeficientes que depende de un coeficiente de asimetría es y de la 
probabilidad p (en %) escogida para que se repita el gasto de dise-
no. :Su valor se determina con la ayuda de las tablas 4a, 4b y 4c. 

es = coeficiente de asimetría dado por la expresión 



- 12 - 

z(Q - 1), 
3 

Cs = 	
n ev3 

	
(12) 

Está expresión se usa si el numero de años de observación es grande -
(n > 40 años). 

Si se cuenta con pocos años de registro se pueden usar las siguientes 
recomendaciones de Levediev. 

Cs = 2 Cv para corrientes producidas por deshielo 

Co = 3 Cv para corrientes producidas por tormentas 

Cs = 5 Cv para corrientes producidas por tormentas en 
cuencas ciclónicas. 

Entre estos valores y el dado por la expresión se escoge siempre el --
mayor. 

p, probabilidad o frecuencia relativa en % dada por p = x 100 

f, periodo de retorno en años 

A, Coeficiente qué en promedio vale 1 y que varia entre 0.7 para rfos -
con múchos años'de registro (n > 40 años) a 1.5 para rfos poco estu-
diados. 

Ec, 'CoefiCiente que depende de los valores de Cv y de la probabilidad p, 
,valor que se encuentra expresado en la figura 1. 

11.2.2. B Método de Gumbel. 

Esté basad.° en la distribución de valores extremos propuesta”Por dl. El 
Mdtodo cOnsidera un gasto méximó de diseño (Qd). que se présenta con un-
pdtfodóde retorno Tr, formado pOr el gasto máximo (Qmdx), mas o menos- 
una tolerancia 	á Q. 

Qd = QmgX 	45 Q 	:(13) 

Para calcular el gasto máximoSe usa la sigUiente ecuación 

Crá 
Qmax = Qm 	ori4 

¥Qi2 	2 
-,11Qm 

rkrQ _ 	 
N - 1 

en estas ecuaciones el significado de los términos es el siguiente: 

QMéx, gasto méxiMo para un periodo de retorno determinado 

en m
3
/seg. 

YN 	ln Tr) 	(14) 

(15) 
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Qm  = 2 Qii 
N 
 , gasto medio, en m3/seg. 

' 

Qi = gastos máximos anuales registrados, en m3/seg. 

N 	numero de años de registro 

0-Q desviación estandar de ].os gastos 

TN, TtN constantes función de N, expresadas en la tabla 5. 

Tr periodo de retorno en años = 1 
P 

Para calcular la tolerancia LQ se procede de la siguiente forma: 

Si 0 = 1 - 1/Tr  varia entre 0.20 y 0.80, el intervalo de confianza o tole - 
rancia se calcula est : 

AQ = 	N cC Tm' 
 
1511 
	 (16) 

 

donde 

 

 

WrIes una constante función de 0, indicado en la tabla 6 

0.-Q desviación estandar de los gastos 

01 	constante función de N, tabla 5 

Si 0 es mayor de 0.90 el intervalo se calcula con la siguiente expresión 

AQ = .1 1.14 (ro 	
(17) 

En la zona de 0 comprendida entre 0.8 y 0.9 se considera de transición y - 
áQ es proporcional al valor calculado por las expresiones 16 y 17, de -

pendiendo del valor de 0. 

 

II. 2.2. C Método de Nash  

 

Nash presenta un mdtodo que se puede considerar como una variación mejora-
da del método de Gumbel pues es menos rígido que el de este. 

Ségén NaSh para calcular el gasto máximo para un periodo de retorno determi 
nado se puede usar la siguiente ecuación 

Qmax  = a + c log log 
Tr  -1 	(18) 

donde Qmdx  gasto máximo para un periodo de retorno determinado, en m3/seg. 

a,c constantes estadísticas 

Tr  período de retorno en años 
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Las constantes a y c se pueden calcular de los registros en la forma si - 
guiente 

a = Qm  - eXm 	 ( 9) 

XiQi- N XmQm  
(20) 

c 	NX1 

Xi = log log 	 „ (21) 
111-1 

en las ecuaciones anteriores el significado de los tdrminos es el siguien 
te : 

Qin  = lQi/N, gasto medio en m3/seg 

Xm  = 2:Xi/N valor medio de las X 

Qi 	gastos máximos anuales en m3/seg. 

N 	ndmero de años de registro 

1 Tr 	periodo de retorno calculado por la ecuación Tr  = N 4'  
siendo m el ndmero de orden de los gastos colocados 

m
en -

forma decreciente 

(23) 

Sxx = N 	2 Xi2 	( 	Xi)2  (24)  

Son 	N 	2: Qi2 	( Z  Qi)
2 (25)  

Sxq = N 	Z. QiXi - (ZQi)(Z XI) (26)  

11.2.3 Mátodos basados en g. hidroarama unitario  

11.2.3 A Nidroerama Unitario. 

El hidrograma unitario para una cuenca se define como el hidrograma de es 
currimiento directo resultante de una altura de precipitación unitaria, -
distribuida uniformemente sobre la cuenca y durante todo el tiempo de du-
ración en excesos. 

La teoría del hidrograma unitario se basa en las siguientes hipótesis: 

También Nash estima un cierto valor dg tolerancia para calcular el gasto 
de diseño (Qd): 

Qd =Qmgx 	AQ: 	(22) 

2 
( sqq_  Sxq 

N2  (N-1) 	N - 2 	XX 	SXX  
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a) La lluvia en excesos esta distributda uniformemente en toda su 
duración y sobre toda el área de la cuenca. 

b) El tiempo base de duración del hidrograma del escurrimiento di 
recto debido a una lluvia en excesos de duración dada es cons-
tante. 

c) Las ordenadas de los hidrogramas de escurrimiento directo de -
un tiempo base comUn, son directamente proporcionales a la can 
tidad total de escurrimiento directo representado por cada hi-
drograma. 

d) Para una cuenca dada, en la forma de su hidrograma unitario --
están integradas todas las características físicas de la cuen-
ca. 

En base a las hipótesis anteriores, para calcular el hidrograma -
unitario de un hidrograma aislado se procede de la manera siguiera 
te: 

1- Se separa el escurrimiento directo del escurrimiento'subterra -
neo. 

2- Se dividenlas ordenadas del hidrograma de escurrimiento direc-
to por su volumen, expresado en altura de precipitación sobre -
toda el area de la cuenca. 

3- Se determina la duración efectiva de la lluvia que produjo el -
escurrimiento directo, en base al hietograma de la tormenta. 

El hidrograma unitario así deducido, solo servirá para calcular hidrogramas 
de tormentas que tengan la misma duración en excesos. Para duraciones dife 
rentes es necesario hacer ajustes en base a la curva S u otras técnicas. 

Para calcular el hidrograma y el pico de escurrimiento debidos a una tor -
menta no unitaria, se multiplican las ordenadas del hidrograma unitario --
por el voldmen de precipitación expresado en lámina de agua, deducido de -
las curvas intensidad-frecuencia-duración. 

La teorta del hidrograma unitario ha originado una serie de tdcnicas como-
son el,hidrograma unitario sintético y el hidrograma unitario triangular. 

Hidroarama Unitario Instantáneo. 

Para obviar la hipótesis (a) del hidrograma unitario, que hace su aplica - 
ción un tanto teórica, se ha desarrollado el hidrograma unitario instantá-
neo considerando una lluvia de duración infinitamente pequeña. 

Usando la hipótesis (e) del hidrograma unitario, si se tiene una lluvia en 
excesos de función I (t) de duración to y el hidrograma unitario instantá 
neo se expresa como u (t - Z:), la ordenada del hidrograma resultante para 
un tiempo t es . 
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Q (t) = 	
ti 	to 	

u (t - Z )I( Z ) dC (27) 

la cual es llamada integral de convolución y donde u (t -Z5) es la fun 
ción de nucleo, I (Z.) la función de entrada y t1 = t para t < to  y - 
ti  = t

o para t > to 

Si se dispone de datos de lluvia y escurrimiento, de la ecuación inte - 
gral se podré determinar la función u (t- Z ), o sea, el hidrograma uni-
tario instántaneo. La solución de la ecuación ha dado origen a una se - 
rie de técnicas nuevas de gran importancia. 

Con base a la teoría del hidrograma unitario y del hidrograma unitario-
instantáneo se han desarrollado varios métodos para calcular picos de -
escurrimiento. A continuación se presentan dos de los más generalizados. 

11.2.3 C Método de Chow  

Después de realizar un intenso estudio de los métodos existentes para - 
predecir picos de escurrimientos, Chow llegó•a la conclusión de que el-
método ideal tiene que reunir los siguientes requisitos: 

1- Debe considerar las principales condiciones climáticas de la cuenca -
de drenaje. 

2- Debe considerar las principales condiciones fisiográficas de la cuen-
ca de drenaje. 

3- Debe considerar, o bien una frecuencia definida de diseño, o una.cón-
dición limite de diseño. 

4- Debe'estar basado en métodos hidrológicos simples, de tal manera que -
cualquier ingeniero lo pueda usar y entender. 

5- Debe ser simple y práctico para que un principiante pueda rápida y fá-
cilmente hacer uso de él. 

6- Debe depender en lo minimo posible del juicio personal, y en lo máximo 
de un procedimienti lógico tal, que el resultado sea relativamente coa 
sistente entre las determinaciones de diferentes personas. 

Tratando de satisfacer los requisitos anteriores, Chow derivó un método-
que utiliza el concepto del hidrograma unitario y está basado en síntesis 
hidrográfica. El desarrollo del método cs como sigue: 

El gasto del picó del escurrimiento direCto de una cuenca puede calcular-
se como el próducto de la lluvia en exceso y el gasto de pico de un hidr2 
grama unitario, o sea 

Qm = qm.Pé 
	

(28) 

donde 

Qm  es él gasto del pico del hidrograma del escurrimiento directo, en 
m3/s 
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qm  es el gasto del pico del hidrograma unitario, en m3/s por cm de 
escurrimiento directo para una duración de d horas de lluvia -
en exceso. 

Pe es la lluvia en exceso, en cm, en la zona de estudio para una -
duración dada de d horas 

Considerando una lluvia en exceso igual a 1 cm por d horas y un área-
drenada de A km2, el equilibrio del escurrimiento será igual a 2.78-
A/d. La relación del gasto de pico del hidrograma unitario qm a 2.78-
A/d, se define como factor de reducción del pico Z. 

Z = qm. d 

2.78 A 

y entonces 

n  = 	2.78 AZ  
-2111  

Si se sustituye la ecuación 30 en la 28 

Qm  . 2,78 AZ Pe 	

(31) 

El factor 2.78 Pe/d puede reemplazarse por el producto de dos facto 
res X y Y. El factor X es un factor de escurrimiento, expresado por 

A  = 
Peb 
	

(32) 

El factor Y es un factor climático. Considerando que Pe /Peb = P/Pb 
este factor se puede representar por 

Y = 2.78 p 
-E- 

(33) 

donde 

Peb es la lluvia en exceso, en cm, en la estación base para una dura 
cidn dada en d horas. 

P 	la lluvia, en cm, en la zona en estudio para una duración dada - 
de d horas. 

Pb la lluvia, en cm, en la estación base para una duración dada de- 
de d horas 

Por lo.tanto, la ecuación 31 puede escribirse como 

Qm  =AXYZ 	 (34) 

Si el gasto base en el tiempo del gasto de pico es Qb  entonces el gasto 
de diseño es 

(29)  

(30)  
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Qd = (lb 4- 9m 
	 (35) 

Determinación del factor de escurrimiento X 

Para calcular el valor de X 
so de la estación base Peb. 

+ 5.08j  2  P
e = 	

N  

P2032 +
N 
 - 20.32 

se requiere conocer la preolpitazidn en exce 
Para conocer Peb se usa la ecuación 

(36) 

o bien la figura 2, basándose en la lluvia registrada en la estación ba-
se durante la tormenta de t horas, Pb. la estación base es aquella donde 
se conoce la distribución de la lluvia respecto al tiempo o sea, donde -
se tiene un pluvidgrafo. 

Para determinar Pb 
se deberán conocer las curvas intensidad de lluvia du 

ración de tormenta-periodo de retorno, o sea que se requiere de un análl 
sis climático de los registros. Se puede calcular para cada periodo de - 
retorno una gráfica que ligue al tiempo de la tormenta con el factor X -
en base al ndmero de escurrimiento N, haciendo el cálculo más directo. 

Determinación del factor climático Y 

Este factor trata de tomar en cuenta, por una parte la forma como se dis 
tribuye el escurrimiento y por otra, el hecho de que el sitio donde se - 
requiere valuar el gasto esta alejado de la estación base. Sirve para --
transportar la tormenta. 

El valor de Y está dado por la ecuación 33. La liga entre la estación ba 
se y la zona en estudio se debe hacer tomando en cuenta las condiciones-
más desfavorables. Para tomar en cuenta la variación de Pb  a P, o sea lo 
que llueve en la estación base a lo que llueve en la zona en estudio, --
Chow emplea un plano de isoyetas de precipitaciones diarias con pertodo-
de retorno de 50 años. 

Determinación del factor de reducción del pico Z. 

El factor Z representado por la ecuación 29 es igual a la relación entre 
el gasto dél pico de un hidrograma unitario debido a una lluVia de dura-
ción dada d' y el escurrimiento de eq, illbu e sea el csenrridlie.nto de-
la misma intensidad pero de duración infinita.,  

El valor de Z se puede calcular como una función de la relación entre la 
duración de la tormenta d y el tiempo de retraso tn  Este tiempo de retra 
so tn  se define como el intervalo de tiempo medidordel centro de masa de 
un bloque de intensidad de lluvia al pico resultante del hidrograma. Para 
un hidrograma unitario instantáneo este tiempo de retraso es igual al -
tiempo de pico del escurrimiento. 

Debe aclararse que.el tiempo de retraso ast definido no corresponde exac 
tamente al concepto clásico de tiempo de concentración. Para cuencas de- 
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gran tamaño y configuración de drenaje complejo, el escurrimiento de agua 
originado en la parte más remota de la cuenca, generalmente llegara a la-
salida demasiado tarde para contribuir al pico del flujo. De acuerdo con-
ésto, el tiempo de retraso generalmente es menor que el tiempo de concen-
ttación para una Cuenca grande. Para cuencas pequeñas y de configuración-
de drenaje simple, el tiempo de retraso se aproxima mucho al tiempo de con 
centración.. 

Por otra parte, el tiempo de retraso depende principalMente de la forma -
del hidrogtáma y de las características fisiograficas de la cuenca y es -
independiente de la duración dé la lluvia. Chow encontró para su zona de-
estudio que el tiempo de retraso se podía representar como 

( ) 0.64 

lo cual se encuentra graficadb en la figura 3. En esta formula L esta en -
metros y S en porcentaje, 

t = 0.0050 (37) 

ConoCido el valor de t de la cuenca en estudio, para cada 
menta se puede calcula? Z, La relación d/t con Z obtenida 
muestra en la figura 4. 

TedriCamente, la figura 4 indica que 'd no puede ser mayor 
el'gasto del pico ocurrirá antes dé que termine la lluvia 
d = 2 tio  o mas gránde, el hidrograma.  unitario alcanzará y 
ximo valor. En otras palabras Z = 1 para d/tp 	2. 

Datos necesarios: 

dUración de tu 
por Chow se -- 

que 2 t, ya que 
éñ excego. Si - 
mantendra un m 

Para aplicar el matado de Chow se requieren los datos siguientes: 

1 Datos fisiograficos 

Area de la cuenca por estudiar --- 
Longitud del cauce principal --- 
Pendiente media del cauce principal 
Tipos de suelo en la cuenca , 
Uso del suelo en la cuenca 

2 Datos Climatológicos 

Curváé:intensidad-duración-frecnencia para la estación base de la zona 
en estudio. 
roma de ligar la estación base con la cuenca en estudio. 

D Matodo de I-Pai-Wu  

Modelo de Nash  

El bdthdo de I-PaiWu se basé en el modelo lineal propuesto por Nash para 
obtener hidrogramas unitarios instantáneos. 
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El modelo de Nash asimila una cuenca a un sistema de n recipientes linea 
les iguales, con el mismo coeficiente de almacenaje K, colocados en se - 
rie. Considera que, 

a) Para un recipiente lineal, el almacenaje V (en m3) esta relacionado -
con el gasto que sale Q (en m3/seg) por: 

V = KQ 
	

(38) 

b) Para una entrada instantanea, el gasto que sale de un recipiente li - 
neal es 

2.78 Ve-ik  
Q = 	 (39) 

Para un numero n de recipientes lineales en serie con el mismo coeficien 
te del almacenaje K, de acuerdo con la ecuación 39, el gasto que sale es 

( «t, )n-1 
2.78 V 	

e t/k 

Q = 	 (40) 
K 	 (n) 

donde nnj es la función gamma con argumento n 

El hidrograma instantdneo es asi definido por uña expresión que contiene 
un solo termino coddos pardmetros, n y k, los cuales determinan la for-
ma del mismo. En las expresiones anteriores el almacenaje V, para una 
cuenca real se podre expresar como 

V = P A . e 

Siendo Pe, lá lluvia en exceso, en cm, en la zona de estudio para una du 
ración dada de d horas y A el área de la cuenca en 'Km'. 

Deducción de las fórmulas bdsicas 

De la ecuación 40 ,sise toma su primera derivada respecto al tiempo y 
se Iguala a cero, se calCula el tiempo para el cual ocurre el gasto md-
ximo. Este tiempo se denomina tiempo de pico y es 

tm  = (n-1) K 	 (42) 

TOmando en cuenta la ecuación 41 y 42, la ecuación 40 puede escribirse - 
como 

Qtm  

APe  
_ 	2.78 (n-1) Rn-1  e  -R 

 

r (n) 
en donde 

t 
R = K= 	(n-1) 

(41) 

( 4 3  ) 

(44) 
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La ecuación 43 es la fórmula general para los hidrogramas instantáneos 
empleada por este método. El miembro de la derecha de esta ecuación --
puede escribirse como f (n,t), lo cual significa que es función de n y 

t. 

Si recordamos que para t = tm, Q = Qm, (gasto de pico), la ecuación 43- 
puede escribirse tomando en cuenta lo anterior como 

Qm  tm  

= 2.78 f (n, tm) 

donde 

AP
e 

(45)  

(46)  
f(n,tm) 

(n-1) R
n-1 

 e 
-R 

- 

(n) 

r-  (n) 	(47) 
 

De la ecuación 45 se obtiene finalmente la expresión para calcular el 
gasto máximo, la cual queda 

2.78 A Pe  

t
m 
	 f (n, tm) 

donde f(n,tm) es definida por la ecuación 46. 

Para poder aplicar lá ecuación 48 se necesita conocer aparte del área 
de- lá cuenca, la' lluvia en exceso Pe, el valor de n y tm. Por lo que - 
respecta'a Pel ésta se puede calcular empleando el criterio propuesto-
por Chovi, usando la ecuación 36 o la figura 2. Tanto n como tm  depende 
rén de las características de los hidrogramas. 

Calculo de n. 

El valor de n se puede correlacionar con la curva de recesión de los -
hidrogramas de las cuencas. Por lo tanto, el valor de n se puede deter 
minar de la curva de recesión, y recíprocamente, la curva de recesión-
puede determinarse del valor de n. 

La curva de recesión del hidrograma se inicia desde el punto en donde-
la entrada superficial al cauce cesa y el flujo se deriva totalmente - 
del agua almacenada én el cauce. Si se considera una relación respecto 
al gasto qúe sale, la curva de recesión puede dibujarse como una linea 
recta en un papel semilogarttmico. El coeficiente de almacenaje K1  pue 
de determinarse como 

tm 
tm 

Pero de acuerdo con la ecuación 44, R = 	(n-1) = n-1 y entonces 

(n-1)n  el-n  
f(n,tm) 

Qm  (48) 
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t 	t 
1 o 

expresarse La curva de 
como 

K
1  Ln 2/2 	 (49) 

Q1 

recesión de un hidrograma adimensional puede 

t-t 
1 o 

Kl  

m 	Q / Q 	
(50) 

m 
un 0  
51777; 

ToMando en cuenta la expresión que define el gasto para cualquier tiem 
po, ecuación 43, y combinándola con la ecuación anterior, se obtiene 

tm 1 ... 	to/ti  

71:1  log Q0/Q1  

Lá ecuación 51 puede usarse para calcular el valor de n.' Efectuando una 
solución gráfica de'la ecuación antericir, como'áe muestra en la figura- 
5, se elimina la 'necesidad de conocer los gástós Q y Q en los tiempoS 

o 
to  y-ti, reSpeCtivamente. En otras palabras, conociendo Kiffi se podrá 
encontrar n, usando una gráfica como la indicada en la figura 5. 

Determinación de K1  y tm 
 

Como K1  y tm  son funciones directas de la forma de los hidrogramas de - 
una cuenca, y a su vez.el hidrograma representa las caractertsticas in - 
trtnsecas de la cuenca, se puede pensar en relacionar estos valores con-
dichas características. 

I-Pái-Wu hizo una serie de correlaciones tratando. de ver cuales eran los 
parámetros de la cuenca que más influían en la variación de K, y t y -- 
llegó a la conclusión que solo era necesario incluir el área 'de m  la - 
cuenca A, la longitud del cauce principal L y la pendiente de dbte lS. --
Encontró que: 

1.085 _1.233 -0.668 
tm  = 20.35A L 	S 	(52) 

y 
0.937 -1.474 -1.473  

K1 = 
645A 	L 	S 	(53) 

donde A está en Km2, L en Kmts, y S en tanto por diez mil (x10-4) y se 
puede calcular por tramos, aplicando la fórmula 

S 	4. 1 	1 

fli 	(571 

tm  

(51) 
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Desarrollo de hidrozramas instantáneos adimensionales. 

El hidrograma instantáneo adimensional se define como una gráfica cuya 
ordenada es Q/Qm  y cuya abscisa es t/tm. Tomando en cuenta las ecuacin 
nes 43 y 45 se llega a 

,n-1 -(n-1)1 (71— - 1) 
Qm 	tm  ) 	e 	

m 

expresión que relaciona'a Q/Q„, con t/t para cualquier valor de n. - 
Está ecuación se encuentra grWficada pira diferentes valores de n en-
la figura 6. 

Patos necesarios. 

Si'se analiza la expresión que proporciona el gaáto Máximo, ecuación -
48, se ve-que éste es directamente proporcional a Pe, e independiente-
de la duración de la tormenta d. La duración de la tormenta esta implt 
cita en Pe. Por lo tanto, se requiere conocer la duración de la tormen-
ta más desfavorable; I-Fai-Wu sugiere que la duración de la tormenta --
mas desfavorable se aproxima al valor del tiempo de pico. 

Para aplicar el método de I-Pai-Wu se requieren los datos siguientes: 

1 	Datos fisiográficos 

Arei ›de la cuenca pór estudiar 
Longitud del cauce principalj 
Pendiente media del cauce: principal 
Tipos de suelo en la'CUenca 
Uso del suelo en la cuénca 

Datos climatológicos 

Curvas intensidad - duración - frecuencia de la zona en estudio'. 
Liga entre la estación base y la cuenca en estudio. 
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CAPITULO III 

Comentarios 

En rigor no puede hacerse una crítica general, desde el punto de vista compara-
tivo, de los distintos métodos enunciados, ya que los fundamentos y las hipóte-
sis que cada uno de ellos involucra son muy particulares, así como su aplicabi-
lidad. 

El mejor método es el que toma en cuenta, tanto los principios físicos como 
los teóricos, en que está basada la producción del escurrimiento. Como se vi5, 
el método de mejor respuesta a esta exigencia es el hidrograma unitario y por 
ende los que de él se derivan; pero desafortunadamente, la hipótesis de dis-
tribución uniforme de la lluvia en la cuenca de drenaje, limita el tamaño de 
esta, reduciéndola a cuencas relativamente pequeñas. Para cuencas grandes, in-
dudablemente, el mejor método que actualmente existe es el basado en conside-
raciones estadísticas. 

Por tanto el comentario se encamina a comparar los distintos métodos compren-
didos en los tres grupos indicados inicialmente. 

III- 1- Comentarios a los métodos empíricos. 

Los métodos empíricos, solo le sirven al ingeniero para tener una idea muy 
aproximada de la avenida máxima que se puede presentar. Si se insiste en 
utilizar estos métodos, seria necesario determinaren forma más o menos 
precisa, las constantes de las ecuaciones para la zona que se va a estu-
diar. Esto traería consigo la necesidad de muchas observaciones locales 
de gastos y arcas de drenaje, situación en la cual, posiblemente sería más 
conveniente hacer el estudio por otros métodos disponibles. 

Además la transposición de avenidas, basándose en cuencas de características 
semejantes y bajo las mismas condiciones meteorológicas, es un arma muy de-
licada de usar, necesitándose para ello un gran conocimiento de la región 
y mucha experiencia, pues de lo contrario se podrían cometer errores que 
pueden resultar graves para la estructura hidráulica. 

Por otro parte con los métodos empíricos no se puede determinar el período 
de retorno de la avenida que se haya escogido, período que, tal como se 
vi5 anteriormente, combinado con datos probabillsticos suplementarios, dan 
al ingeniero una idea del riesgo que se corre al adoptar una avenida para 
determinado diseño. 

Con estos métodos no hay limitación de tamaño del área, pudiendo aplicarse 
tanto a cuencas grandes como a pequeñas. 
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III 2 Comentarios al método racional  

Segón algunos autores, el método racional es el medio más simple de obtener 
una respuesta a las relaciones precipitación escurrimiento. Sinembargo se -
han hecho objeciones a su enfoque general y a algunos de los parámetros hi-
drológicos de la fórmula. 

El coeficiente de escurrimiento C es una variable compleja que involucra nu-
merosas variables interdependientes, tales como el uso de la tierra, la ex-
tensión de superficies impermeables, la pendiente del terreno; la capacidad 
de infiltración del suelo, el almacenamiento en las depresiones, la longitud 
del flujo superficial, las rugosidades del terreno y de los cauces, la pre-
cipitación antecedente, es decir el contenido de humedad del terreno en el 
momento de iniciarse la precipitación. La composición de todas estas varia-
bles interdependientes, en proporción a su influencia, para desarrollar un 
valor de C no puede ser concebido metódicamente por cualquier forma de ejer-
cicio mental. Consecuentemente la determinación debe resultar de años de -
experiencia en una zona particular y no puede, ni adecuada ni fácilmente, 
ser concebida por un novicio. Muchos investigadores incluyen en sus publica-
ciones valores de este coeficiente, expresado a menudo como una función de 
la pendiente de la cuenca y del tipo de covertura, pero casi ninguno invo-
lucra la variable, precipitación antecedente, que influye decididamente en 
la cantidad de escurrimiento. La consideración en toda su extensión de esta 
variable traería consigo una infinidad de soluciones proporcionales a la in-
finidad de estados antecedentes. 

I-Pai-Wu propone un método para valuar C tratando de tomar en cuenta el esta-
do antecedente del suelo. El método de I-Pai-Wu está basado en las siguientes 
suposiciones : 

a) La precipitación total P sobre una cuenca puede expresarse asi : 

P-= P f 
L 	

P
x 

donde PL, representa la cantidad de precipitación perdida inicialmente -
debido a la evaporación, infiltración y almacenamiento en las depresiones, 
mientras no exista escurrimiento. Px, representa la cantidad de precipita-
ción después de iniciado el escurrimiento. Con esta separación en dos com-
ponentes de la precipitación total, se elimina el efecto de la humedad an-
tecedente, situándose en el instante de inicio del escurrimiento. 

b) La cantidad total de escurrimiento R, será la precipitación Px, menos la 
infiltración y otras pérdidas menores de las cuales la más importante es 
un incremento en el almacenamiento de las depresiones (d) 

R se puede expresar asi : 

R = Px -it  fidt - d 
to 

e) Finalmente C se ,puede computar como la relación C..R,_.   Con este método 
como se dijo antes, se elimina el estado antecedente xde humedad del sue-
lo, pero se introducen otros parámetros como PL, fi y d cuya determinación 
requiere bastantes ensayos y pruebas, no siempre factibles de realizar. 
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Otros autores han desarrollado fórmulas para valuar C; entre éstas, las más 
usadas son : 

La de Horner : 	C = 0.364 log t 0.00420 p 	0.145 

donde ; t = duración de la lluvia en minutos 

p = porcentaje de permeabilidad 

La de Hoad 	C = 	al 
 

donde t = duración de la lluvia en minutos 

a y b coeficientes que dependen del tipo de superficie 

En estas expresiones, influyen parámetros, que pueden estar justificados para 
la zona donde los autores realizaron sus investigaciones, debiendo usarse con 
cautela para otras cuencas. 

Nash presenta un estudio muy interesante del método racional, enfocado desde 
el punto de vista de la teoría del hidrograma unitario instantáneo en la si- 
guiente forma : 

Generalizando la teoría del método racional se puede decir que el escurrimien-
to en cualquier tiempo t, es igual al producto del área de la cuenca y de la 
intensidad media de la lluvia efectiva durante un periodo de tiempo Te  (tiem-
po de concentración). Matemáticamente se puede escribir así : 

Tc 
q (t) = 	ft 	i (t) dT 

t  _ Te  

comparando esta ecuación con la del hidrograma unitario 

q (t) = 	i ( C ) u (t C ) de 

se ve que el HUI en esta ecuación es reemplazo por 	1  
método racional o sea 	 Te 

u (o, t) = 	1  
Te 

en la ecuación del 

.Esta expresión implica un hidrograma unitario rectangular, forma que es total-
mente diferente a la del hidrograma unitario. 

Resumiendo, se puede aceptar la bondad del método racional clásico para calcu-
lar picos de escurrimiento en áreas pequeRas, (generalmente urbanas) con la re-
comendación de usar coeficientes de escurrimiento que sean el resultado de un 
concienzudo estudio de todas las variables que influyen en él, recordando ade-
más las suposiciones que envuelve el método, que son las siguientes : 

1- La cantidad de escurrimiento, resultante de cualquier intensidad de lluvia, 
es un máximo, cuando ésta intensidad dura tanto o más que el tiempo de con-
centración. 
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2- El máximo escurrimiento, reoultanle de una intensidad de lluvia con una 
duración igual o mayor que el tiempo de concentración, es una fracción 
de tal intensidad, esto es se supone una relación lineal entreQeIyOw 
o cuando I = 0. 

3- La frecuencia del pico de gasto es la misma que la de la intensidad de llu-
via para el tiempo de concentración dado. 

4- La relación entre el pico de gastos y el temario del área drenada, es la 
misma que la que existe entre la duración y la intensidad de la lluvia. 

5- El coeficiente de escurrimiento es el mismo para tormentas de varias fre-
cuencias. 

6- El coeficiente de escurrimiento es el mismo para todas las tormentas de -
una cuenca dada. 

En busca de un coeficiente más realista, para ser usado en el método racional, 
el Soil Conservation Service estableció zonas de estudio en diferentes regio-
nes de agricultura de los Estados Unidos. Estas zonas comprendían rasgos muy 
variados entopografía, tipo de suelo y cubrimiento vegetal. 

Los resultados obtenidos indicaron que el coeficiente de escurrimiento y el 
tiempo de concentración podían ser empleados con confianza en el método. Sinem: 
.bargo las suposiciones del método se encontraron inadecuadas para ser aplicado 
en áreas rurales pequeñas, puesto- que las características y condiciones de ta-
les áreas de drenaje, son afectadas grandemónte no solo por la cantidad e inten-
sidad de la lluvia sino por factores climáticos, tipos de cultivo, y métodos de 
cosecha. Además Krimgold hizo un estudio de la relación entre picos de escurri-
miento e intensidades de lluvia para áreas de drenaje, de varios tamaños y dife-
rentes localizaciones, pero no indicó el significado de tal relación. Lo que si 
hizo notar fué que la frecuencia del escurrimiento no puede sor la misma que la 
frecuencia de la intensidad de lluvia, que es una de las suposiciones el método 
racional. 

111-3 Limitaciones de los métodos estadísticos 

La principal limitación de los métodos estadísticos se debe a la cortedad de los 
registros disponibles, circunstancia que exige que el proceso estadístico usado, 
sea el más eficiente posible desde. el punto de vista de su acercamiento a la rea-
lidad. 

Es frecuente hablar de una probabilidad de 1 en 100 (P = 0.01) o de 1 en 1000 
(P = 0.001). Si se tuviera un millón de observaciones, por ejemplo, sería muy 
fácil por un método simple obtener con bastante precisión los valores de P 
0.01 y P = 0.001. Pero en realidad no se cuenta con'registros que pasen de cin-
cuenta años, y esto en.raras ocasiones. Por tanto se debe estimar la forma de 
los extremos de la distribución f(x) de una serie de observaciones, las cuales 
generalmente no se encuentran en dichos extremos. 

La manera natural de proceder es suponer que f(x) tiene una forma sencilla con 
pocos parámetros y usar las observaciones para determinar estos parámetros. 

Morán estima que hay dos fuentes de error en tal proceder. En primer lugar, co- 
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mo la forma de la distribución no es conocida, la distribución que se use de-
be ser supuesta. Esto puede tener un efecto considerable, ya que la parte de 
la distribución que interesa, está muy lejos de la parte en donde las observa-
ciones proveen alguna información acerca, de la forma. De allí que sea fácil -
adoptar dos distribuciones diferentes, ambas ajustadas a las observaciones, pe-
ro que tienen formas muy distintas en sus extremos. Esta dificultad, realmente 
no puede ser superada debiendo entonces ensayarse varias distribuciones diferen-
tes y estudiar cómo afectan los resultados. Sería también deseable usar alguna 
medida de la bondad de las distintas distribuciones. Así, dividiendo el rango 
de la distribución en número determinado de intervalo, podemos comparar las 
frecuencias observada y predicha, mediante una prueba % con N-1-K grados de 
libertad, siendo N el número de intervalos y K el número de parámetros ajusta-
dos. 

El número reducido de observaciones, usualmente disponibles, hace que esta prue-
ba no sea muy sensible, y lo que es más interesante, la prueba sólamente revela 
la bondad del ajuste en la parte donde están concentradas las observaciones. 

La segunda fuente de error, radica en el hecho de que las observaciones que dan 
ideas acerca de los parámetros de la distribución, están sujetas a error. De 
aquí que el método de ajuste debe reducirse al mínimo y debe ser lo más eficien-
te posible. 

Los hidrólogos han tratado de adoptar una distribución teórica que pueda descri-
bir el comportamiento de las avenidas. Si existiera tal distribución universal, 
las distribuciones de los gastos observados en diferentes sitios diferirían so-
lamente en los parámetros usados. Puesto que las características de la cuenca 
influyen decididamente en la distribución de los gastos, ese proceder sería 
inaplicable. 

Como una consecuencia de la variabilidad de las características de una cuenca 
a otra y de la duración de las observaciones, se usan en hidrología varias dis- 
tribuciones teóricas. 

Chow estima que es sólamente la experiencia la que decide el uso de determinada 
.distribución; sinembargo puede haber interpretaciones teóricas o razonamientos 
que pueden intervenir en la preferencia de una distribución con relación a otra. 
Tales interpretaciones pueden describir un proceso físico del fenómeno hidroló-
gico y así ayudar al conocimiento del proceso de análisis de frecuencia y a la 
Interpretación de los resultados; pero a veces esas interpretaciones están ba-
sadas en suposiciones que no se satisfacen completamente en la realidad. 

111-4 Justificaciones teóricas: de algunas distribuciones estadísticas aplicadas en • 
Hidrología. 

111-4-1 Distribución de valores extremos. 

Esta distribución fué propuesta por Gumbel para el análisis de frecuencias de 
avenidas. Cumbel consideró el flujo diario como una variable estadística y de-
finió una avenida como el flujo más grande en los 365 días del arto. De acuerdo 
a la teoría de los valores extremos, los valores máximos anuales de un número 
dado de artes de registro, se aproxima a una forma definida de distribución de 
frecuencias cuando el número de observaciones en cada año es grande. Así los 
máximos flujos anuales constituyen una serie que puede ser ajustada bajo la.- 
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distribución teórica extrema de Tipo I. Las aplicaciones prácticas de esta 
teoría han dado buenos resultados en muchos problemas de ingeniería, aunque 
siempre ha existido la duda, acerca de que si un número grande de observa-
ciones en el año se aproxima mejor a una distribución de tipo asintótico. 

Barricelli y Brooks han encontrado algunos defectos en la aplicación de esta 
teoría, especialmente en el tratamiento de datos meteorológicos. Borgman ha 
propuesto una distribución de extremos cercanos aplicables a muestras limita-
das y pequeñas que puede considerarse como una variación en el método do va-
lores extremos de Gumbel. 

La principal crítica al método de Gumbel, es la de que los flujos diarios de 
un año no representan una muestra de 365 valores independientes en una distri-
bución, tal como él la supuso. Sinembargo Gumbel ha hecho algunos estudios y 
demostrado que esta suposición no introduce mayor error en algunas aplicacio-
nes del método. En estas últimas no está involucrado el estudio de avenidas 
máximas y debe tenerse cuidado en la selección de los gastos máximos anuales, 
buscando que sean totalmente independientes, cuando esa serie sea la requeri-
da para el diseño. 

111-4.2 Distribución logarítmica normal  

Esta distribución ha sido usada empíricamente para estudiar frecuencias hidro-
lógicas, desde que Hazen la propuso en 1914 para estudios de avenidas. En 1955 
Chow dió una interpretación teórica para justificar su uso. Chow consideró que 
la ocurrencia de un evento hidrológico, es el resultado de la acción conjunta 
de muchos factores de causa. Así una variable X es igual al producto de un nú- 
mero grande de r magnitudes independientes X1, X2, X3 	Xr, las cuales a 
su vez dependen, de r factores de causa. El logaritmo de X es por tanto igual 
a la suma de los logaritmos de un número grande de variables independientes. 
Por medio del teorema del límite central se puede demostrar que el logaritmo 
de X es distribuido normalmente cuando r tiende a infinito. Chow derivó los 
Parámetros estadísticos para X que son la media u, la desviación estandard 
S, el coeficiente de curvatura Cs, la mediana M y el coeficiente de variación 
Cv, los cuales fácilmente pueden ser estimados en las series de registros, y 
dedujo la curva K-T bastantes usadas en diseño. 

Morán hace recalcar que en el uso de la distribución logarítmica normal, se 
comete el error muy común como es el de anotar las observaciones en papel de 
probabilidad logarítmica-normal y dibujar una linea recta a través de los pun-
tos a simple observación. No solo es ineficiente sino que además el método de 
dibujar los puntos en el papel está sujeto a ambigüedades. Lo correcto, cuando 
se usa esta clase de distribución, es tomar el logaritmo. de las observaciones 
y usar su media y su desviación estandard para estimar los parámetros de la 
distribución f(x). 

111-4.3 Distribución exponencial 

Esta distribución ha sido aplicada empíricamente, para series de duración par-
cial. Sinembargo Chow razonó que la probabilidad P(x) de ocurrencia de una va- 



riab3e, es el producto de las probabilidades de r factores de causa. Así P (x) 
= pr, donde p es la media geométrica de la probabilidad de todos los factores. 
Cuando r es infinitamente grande y x es de alta magnitud, se puede demostrar 
matemáticamente que la distribución de x es exponencial. 

111-4.4 Distribuciones de Pearson 

Pearson derivó una serie de funciones de probabilidad, para ajustar virtualmen-
te cualquier distribución. Aunque estas funciones tienen solamente bases teóri-
cas, ellas se han usado en trabajos estadísticos prácticos para definir la for-
ma de muchas curvas de distribución. Foster y Levediev en base de las distribu-
ciones I y III de Pearson, han deducido ecuaciones para estudiar la frecuencia 
de avenidas extraordinarias. 

Como se ha repetido profusamente, la selección de determinada distribución, es 
voluntaria y depende únicamente de la experiencia y apreciación del ingeniero. 
A pesar de esto, se puede afirmar que cuando se dispone de un período de regis-
tros largos (más de 20 anos) y además digno de confianza, el mdtodo estadísti-
co determinará la frecuencia de una avenida extraordinaria, con mayor exactitud 
que cualquiera de los otros métodos. 

111-5 Comentarios a los  métodos basados en el hidrograma unitario 

111-5.1 Méritos del  Mótodo de Chow 

Los principales méritos del método de Chow son los siguientes : 

1- El método tiene una base analítica puesto que ha sido desarrollado de prin-
cipios hidrológicos. De allí que el mdtodo es racional y la persona que lo 
use puede comprobarlo a través del desarrollo. 

2- El método está basado en los datos disponibles, los cuales son adecuados a 
las condiciones locales en consideración. 

3- El criterio para la determinación del pico de diseño es claramente definido. 

4- Aunque el resultado obtenido por el método puede requerir alguna supervisión 
profesional para adopción final de un diseno, el método provee una solución 
única o muy aproximada para las distintas personas que lo usen, 

5- El proceso del método es simplificado mediante el uso de tablas y diagramas, 
de tal manera que en la práctica se puede usar fácilmente. 

6- El método puede ser chequeado posteriormente, con la acumulación de datos 
de lluvia y escurrimiento y con experiencias de campo. Puesto que está basa-
do en principios analíticos, las pruebas futuras no cambiarían su esquema 
básico, ya que solamente sería necesaria una modificación en las curvas y 
tablas usadas, la cual depende de la parte cuantitativa de los datos. 

Desventajas 

La principal desventaja radica en que la descarga de diseno así determinada, 
está basada en frecuencia de lluvias y no de escurrimiento, circunstancia que 
puede ser eliminada en el futuro cuando se pueda hacer un estudio cuantitati- 
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vo de datos de escurrimiento, en base a períodos de registros largos. El méto- 
do según Chow es válido para cuencas pequeñas (Hasta 2500 Ha.) 

Otra desventaja y ésta común a todos los métodos basados en el HU y en correla- 
ciones con las características de la cuenca, es su limitación a la zona de ex- 
perimentación, limitándose por tanto su universalidad. 

111-5.2 Comentarios al método de I-Pai-Wu 

Ventajas : 

1- La metodología desarrollada en el estudio es semiteórica y semiempírica. El 
desarrollo del hidrograma adimensional, del argumento de la función gamma y 
el uso de la curva de recesión para determinar los parámetros tp y K son to-
dos teóricos. La correlación múltiple entre los parámetros y las caracterís-
ticas de la cuenca, y el estudio de la relación precipitación escurrimiento, 
mediante el uso de diferentes tipos de suelo, para determinar el coeficiente 
de escurrimiento, están basados en datos empíricos. 

2- El estudio considera lluvias de diferentes duraciones y frecuencias, suelos 
de diferentes permeabilidades y varias formas de hidrogramas, resultantes de 
diferentes propiedades geomorfológicas de la cuenca. 

3- Para uso práctico, el método se ha simplificado lo más posible, la mayor par-
te de los datos requeridos, se puede obtener de mapas topográficos y de grá-
ficos y tablas preparados especialmente. 

Desventajas : 

Como desventajas se pueden señalar : 

1- El uso de frecuencias de lluvia, en lugar de frecuencias de escurrimiento. 
Sinembargo este defecto está disminuido en este caso, puesto que la preci-
pitación se toma como la que ocurre después de iniciado el escurrimiento su-
perficial, eliminando por tanto el efecto de la humedad antecedente. 

2- La apreciación de coeficientes de escurrimiento, tal como la presenta I-Pai-
Wu, puede estar sujeta a juicio individual, y se debe aplicar todo lo que -
respecto a ellos se dijo en el método racional, aunque su influencia aquí 
no es tan directa como en aquel método. 

3- Requiere curvas intensidad-frecuencia-duración para la zona (difíciles de 
encontrar en nuestro medio) a diferencia del método de Chow, que establece 
una correlación entre la precipitación en la zona y una estación base. 

4- Usa una relación lineal entre la lluvia y el escurrimiento, pues solo consi-
dera que V = KQ. 

En realidad, estos métodos deducidos del hidrograma unitario, son los que tie-
nen mayores fundamentos, tanto teóricos como físicos y es de especial importan-
cia tomar cuenta de ellos para un futuro desarrollo de este campo de la hidro-
logía en nuestros paises, mediante su adaptación con las variaciones del caso. 



APLICACIOVS  

IV- 1 - Análisis estadístico de registros de gastos. 

'IV-1.1. Río Cauca - estación duANCHITO  

a) Método de Cumbel 

Con base a la tabla 8 se tiene Qm = 789.04 m3/s 

0-Ct 	= 	
11Qi2 .., islon2 re 

N-1 

1343.60 x 104- 21(789.04)2 

[ 

GQ 
Q max = Qm - 	(VN  - ln Tr) 

CFN  

Q mdx = 789.04 _ , 
k0.5252 - ln Tr) 

1.0696 

crQ = 

De la tabla 5 para N = 21 se obtiene 

VN  = 0.5252 

20 

GrN = 1.0696 

y2 

134.5 

CAPITULO IV 

Q mdx = 723.00 + 125.75 ln Tr 

Con estos datos se puede elaborar el siguiente. cuadro 

Tr (años) ln Tr 125.75 ln Tr Q mdx O AlQ Qmdx de diseño 

10 2,3026 289.55 1012.55 0.9 143,35 1155.90 
50 3.9120 491.93 1214.93 0.98 143,35 1358.28 
100 4.6052 579.10 1302.10 0.99 143.35 1445.45 
1000 6.9078 868.66 1591.66 0.999 143.35 1735.01 

b) Método de Levediev: 

_1,2 1/2  

N 

De la tabla 8 

Cv = 	1 1.111191  

21 
0.166 
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Z(11 -1)

3 

CS = 	N Ca 

0.106  
C  - 21 (0.166)3  

= 1.10 	3 Cv  = 0.498 

Tr 
(años)  

P% K K CV Qmdx A, Er. AQ Qmdx de diseño 

10 10 1,34 0.230 970,52 1.3 .0.18 + 	49.58 1020.10 
50 2 2.58 0.430 1128.33 1,3 0.27 + 	86.46 1214,79 
100 1 3.09 0.520 1199.34 1.3 0.30 + 	102.11 1301.45 
1000 0.1 4.67 0.780 1404.49 1.3 0.33 + 	131.54 1536.03 

c) Método de Nash  

En base a la tabla 9 

Qm  = = = 789.04 m3/s. 16270 

Xm = =  = 
- 	

0.59 - 12241 
 

C 
* 	

=
31Xi Oi - N Xm Om 

2:Xi
2 
 -NX

2
m 

c  _ -11.033.8 - 21 (-0.59)(789.04)=  

11.76 - 21 (-0.59)2  
- 282.60 

a = 789.04 - (-282.6) (-0.59) = 622.31 

Qmdx = a + c log log 

Tr Tr-1 Tz_ 
Tr-1 

log log _u_ Qmáx Q de diseño  

Qmdx 

r-1I 
IP 

10 9 1.1111 -1,340 1000,99 + 61.60 1062.59 
50 49 1.0204 -2.066 1206.16 + 69.20 1275.36 
100 99 1.0101 -2.365 1290.66 + 73.60 1364.26 
1000 999 1.0010 -3.367 1573.82 + 90.40 1664.22 

S xx = N Z xi2  - ( 	xi)2 



x  
19 92.96 

7§9.1 x 104  AQ z 	2 	 + (X + 0.59)2 
Il (21)2 	20 
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Sxx = 21 (11.76) - (-12.41)2  =. 92.96 

Sqq = NiQi2 - ( Z Qi)
2 
 

Sqq = 21 x 1343,6 x 104  - (16.570)2  = 759.1 x 104  

Sxq = N F Qi Xi - ( 2 Qi) ( 	Xi) 

Sxq = 21 (-11.033.8) - (16.570) (-12.41) = - 26.076.1 

41Q =
S2 

,± 2 paa., 	+ (X-Xm 2  —1"- 	(Sqq
) VI 

	

.) N-  2 	S xx 	- -110 
N4(N-1) 	 Sxx 

IV -1.2. Rin'Sagep. Estación "GUAYABATi" 
• . 

*á). Ndtodode Gumbel 

Ccn,base a la tabla 10 se tiene 

QM =..898.6 m3/s. 

- 117 22.83 x 10
4 
 - 21 (893.6)2r 

20 

De, le tabla 5 para N = 21 se obtiene 

7
N 
 = 1.0696 

[ 0.5252 - in Tr 
1.0696 

819.2 + 141.8 ln Tr. 

Con estos datos se puede elaborar el siguiente cuadro 

le. 

= 0.5252 • •• .• 

Qmdx 	- 

151.7 

(759.1 x 104  - (-26076.1 )2  j 1/2  
92.96 

4Q = +, 21863+152.6(X+0.59)2 )*• 

los resultados eetdn indicados en el cuadro anterior. 
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Tr ln Tr 141.8 Ln Tr Qmdx 0 AQ Qmdx de 
diseño 

10 2.3026 326.14 1145.34 0.9 + 161.65 1306.99 
50 3.9120 554.44 1373.64 0.98 + 161.65 1535.29 

100 4.6052 653.70 1472.90 0.99 + 161.65 1634.55 
1000 6.9078 979.84 1799.04 0.999 + 161.65 1960.69 

b) 	Mdtodo de Levediev 

De la tabla 10 .  

c= 
 1

=2)11= 
21 

C =  0.097  , 
8  21(0.166)4  

0.166 

- 1.01 > 3 Cv = 0.498 

Tr Qmdx de 
(años) P/ K K C

V  Qmdx A Er Q diseño 

10 10 1.34 0.230 1099.13 1.3 0.18 + 55.40 1154.53 
50 2 2.56 0.423 1271.59 1.3 0.27 + 96.13 1367.72 

100 1 3.03 0.503 1343.08 1.3 0.30 +112.82 1455.90 
1000 0.1 4.54 0.754 1567.37 1.3 0.33 +144.82 1712.19 

e) J, todo de Nash 
En base a la tabla 11 

Qm 7 893.6 m3/s 

Xm = - 111"43 	0.59 21'  
-12501.4 - 21 (-0.59)893.§  C = 	 - 321.28 

11,76 - 21 (-0.59)2  

a = 893.6•- (-321.28) (-0.59) = 704.00 • 

Qmdx = a + c log log 
Tr- 1 
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..jx1 Qmdx de 
Tr Tr-1 Tr-1 log log 	Tr Qmax AQ diseño 

Tr-1 

10 9 1.1111 -1,340 1134.52 ± 67,80 1202.32 
50 49 1.0204 -2.066 1367.76 + 72.40 1440.16 
100 99 1.0101 -2.365 1463.83 ± 77.20 1541.03 
1000 999 1.0010 -3.367 1785.75 ± 86.80 1872.55 

Sxx = 21 (11.76) - (-12.41)2  = 92.96 

Sqq = 21 x 1722.83 x 104  - (18766)2  = 963.4 x 104  

Sxq = 21 (-12501.4) - (18766) (-12.41) = - 29643.3 

AQ =± 2  
9
(21)2  2004
63 4y 1 	

+ (X+0.59)2 	2. 
-i-199 1 

96
--(963.4x103  -(-29916136.3  

ilQ =± 2 [ 1092.3 + 102.5 (X + 059)2  rh 

los resultados de IkQ están indicados en el cuadro anterior 

IV - 1.3 Rto Cauca. Estación "LA VIRGINIA" 

a) Ndtodode Gumbel 

Con base a la tabla 12 se deduce 

Qm = 1296.30 m3/s 
1 

[ 3463.54 x 10
4  -,20 (1296.30)2 1 232.6 

	

19 	

1 

De la tabla 5 para N = 20 se tiene 

yN  = 0.52355 	014 = 1.06283 

Qmdx = 1296.30 	22j 	(0.5236 - in Tr) 
1.063 

Qmdx = 1181.7 + 218.8 ln Tr 

Con estos datos se elabora el siguiente cuadro 

Tr(años) ln Tr 218.8 ln Tr Qmdx O ¿IQ 5mdx de 
iseño 

10 2.3026 503.24 1684.94 0.9 + 249.43 1934.37 
50 3.9120 855.51 2037.21 0.98 ± 249.43 2286.64 
100 4.6052 1008.67 2190.37 0.99 + 249.43 2439.80 
1000 6.9078 1511.91 2693.61 0.999 + 249.43 2943.04 
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b) Método de [evediev 

CV 
	2 
= [12

0
9  0.180 

0 014 e 	.  
s 	20 x (0.18)3-0.15 Z. 3 	Cv = 0.54 

Se usa por tanto es  = 0.54 

Tr Qmdx de 
(años) P% K K C

v 
Qmdx A Er 21Q diseño 

10 10 1.32 0,238 1604.82 1.3 0.22 ± 102.90 1707.72 
50 2 2.33 0.419 1839.45 1.3 0.29 + 155.10 1994.55 
100 1 2.72 0.490 1931.49 1.3 0.33 + 185.50 2116.90 
1000 0.1 3.87 0.697 2199.82 1.3 0.38 + 243.40 2443.22 

e) Método de Nash  

En base a la tabla 13 se pueden obtener los siguientes datos. 

Qm = 1296.30 m3/s 

11.79 = Xm = 	- 0.59 
20 

-17330.5 - 20 (-0.59)(1296.3)  
C 	 = - 483.16 

11.17 - 20 (-0.59)2  

a = 1296.30 - (-483.16)(-0.59) = 1011,24 

Qmdx = 1011.24 - 483.16 log log 	Tr- 
11- 

1 

Tr TY---  . .T.X--- Qmdx de 
(años) Tr-1 Tr-1 log log Tr-1 Qmdx ¿IQ diseño 

10 9 1.1111 -1.340 1658.67 + 108.80 1767.47 
50 49 1.0204 -2,066 2009.45 + 121,60 2131.05 
100 99 1.0101 -2.365 2153.91 + 128.60 2282.51 

1000 999 1.001 -3.367 2638.04 + 157.40 2795.44 

Sxx = 20 (11.17) - (-11.79)2  = 84,40 
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Sqq = 20 x 3463.54 x 104  - (25.926)2= 2055 x 104  

Sxq = 20;(-17330.5)-(25926)(-11.79)= - 40942,5 

Q = 	2 	í 200 x 104  .1. 
(X 
	0.,9\2 

18 
I 	

84.40 
--A-- (2055 x 104  -(-40942.5  1 

(20) 2  19 	" / 84.40 

2703.9 + 454.3 (X + 0.59)2  191 
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IV-2 Analisis de los picos de escurrimiento en una cuenca pequeña. 

Datos de la cuenca  

Area de la cuenca de drenaje; A = 22.3 km2  

Longitud del cauce principal, L = 8810 mts, 

Pendiente del cauce principal, S = 0.00953 

Para esta cuenca se dispone de registros de lluvias y gastos. El ejemplo 
se hará de la siguiente forma. 

lo. Determinación del hidrograma unitario y calculo, en base a éste, de 
un hidrograma de escurrimiento para una frecuencia de 10 años. 

2o. Aplicación del Método de Ven Te Chow: 

En la figura 7 se encuentra representado él hidrograma de escurrimiento - 
directo, para la cuenca arriba mencionada, y el hietograma de la tormenta 
que produjo ese hidrograma. El calculo del hidrograma unitario se hace - 
segdn el siguiente cuadro. 

1 2 p 4 5 6  

t(horas) 

Ordenadas del 
hidrograma 

t 3
/s)  km  

Flujo 

base 

Escurrí 
miento- 
directo 

Ordenadas 
del 

H.Unitario 

Ordenadas del 
Hidrograma p/ 
lie=1.82 cmts. 

0 
1 
2 
3  
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 

Suma 

0.24 
5.95 

0.82 
0.60 "  
0.48 
0.42 "  

0.30 
0.27 
0.25 
0.25 " 
0.24 

1.44 1.20 

0.35 0.11 

0.24 
" 
ft 

II  

ft  

ti 
ft  

ft  
II  

II 

0 
5.71 

0,58 
0,36 

0.24 
0.18 

0.06 
0,03 
0,01 
0,01 

o 

8.49 

0 
41.67 
8.75 
4.24 
2.63 
1.75 
1.31 
0,80 

0.44 
0.22 
0.07 
0.07 

o 

0 
75.84 
15.93 
7:72 
4.79 
3.19 
2.38 
1.46 
0.80 
0.40 
0.13 
0.13 

o 
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I Y) 3  
12; 

Voldmen de escurrimiento directo, V = 8.49 x 3.600 = 30564 m3  

Area de drenaje, A ='22,3)x 10
6 
 m2 

 22,-3  l'IV"' 

Altura de precipitación, h = 30564 A  = 1.37 x 10 mts=0.137 cmts. 
22.3x10" 

Calculo del indice de infiltración 0 : 
• 10 	10- =  

Pe =(12-8.8) 60 + (13.8-8.8) 60 	1.37 mm = 0.137 cmts. 

Tambiandel hietograma resulta De  = 20 minutos. 

IV -2.2 Calculo del hidrograma de escurrimiento para una frecuencia de 10 años  

Para la duración en exceso de 20 minutos, de las curvas intensidad- fre- 
cuencia - duración representadas en la figura 8 se obtiene : 

cm 
= 81.1 hora = 8.11 	hora 

P = 8.11 x 20- 
60 - 2.7Ó cmts. 

Pe = Pe - 0 = 2.70 - 0.88 = 1.82 cmts. 

Multiplicando las ordenadas del hidrograma unitario por 1.82 se obtiene 
(columna 6'del cuadro anterior) el hidrograma de escurrimiento directo-
para una frecuencia de 10 años. En la figura 9 se encuentra dibujado este 
hidrograma. 

IV -2.3 Aplicación del método de Ven Te Chow  

IV-2.3.1 Cale do del tipo de suelo 

Los suelos de la cuenca de drenaje tienen cantidades considerables de -
arcilla que pueden producir una infiltración menor que la media. Por lo 
tanto se pueden'clasificar dentro del grupo C, segdn la clasificación -
del Soil Conservation Service. 

En base a la tabla 1 y teniendo en cuenta la covertura vegetal se dedu-
ce el ndmero de escurrimiento ast: 

CoVertura 	% Area 
	

N 	Producto 

Pastizal normal 

Potrero 

Bosque espaciado 

Por tanto N = 76'.85 1  77 
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0.35 86 30.10 

0.55 71 39.05 

0.10 77 7.70 

Suma 76.85 
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IV -2.3.2 Calculo del pico máximo de escurrimiento  

Para L = 8.81 Kmts y 	S = 0.953 % 

usando la ecuación 37 o la figura 3 se encuentra tp=1.5 horas. 

Siguiendo el procedimiento de calculo indicado al enunciar el método, 
con ayuda de las figuras 4 y 8 y usando un factor de transporte de la 
tormenta de 1,se elabora la tabla 14, en cuya dltima columna se puede 
leer el pico máximo de escurrimiento de 37.20 m3/s 

IV - 2.4 Aplicación del método de I - Pai - Wu 

Con los datos de la cuenca se puede calcular : 

tm = 20:35 A1085 	
L-1.233 s-0.668 

tm = 1.87 horas 	1 '1'  

17 	
S 

1.474 -1.473 
ki = 645 A"37   

kl  = 645(22.3)0.937  (8.81)-1.474 (95.3)-1.473 

kl  = 0,598 horas 

= 0.598. = 0.32 : ¡ 	'5(  
tm 	1.87 

kl '- 
de la figura 5 para — = 0.32 se obtiene n = 11 

tm 

Extrapolando los valores'de la tabla 7, para el valor de n encontrado - 
se puede determinar f (n, tp) = 1.20 

Obsérvando la tabla 14 se deduce que la duracidn de 1s lluvia más desfa 
vorable es la'de 3.5 horas puesto que produce un máximo de escurrimiento 
(Peb) de 48 cmts. Por tanto : 

grn = 1141"25t  f (n, tp) 
tm 

2.78 x 22.3 x 1.8 x 1.2 	.3  
Qm - 	= 71.6 19- 

1.87 	seg 

De la figura 6 se pueden deducir las ordenadas del hidrograma de escurre, 
miento, como se indica en el siguiente cuadro. 
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1.... 
tm Qm 	(%) 

_a  
t (horas) 

( 111-  ) 

0 0 0 0 
0.5 25 0.94 17,9 
1 100 1.87 71.6 

1.5 40 2.80 28.7 
2 7 3.76 5.0 

2.5 3 4.68 2.1 
3 0 5.61 0 

En la figura 9 están representados los resultados obtenidos median 
te la aplicación del hidrograma unitario, del mdtodo de Chow y -- 
del de I - Pai - Wu. 

IV 3 Aplicación de los mdtodos empíricos. 

Como una aplicación de los mdtodos empíricos, se pueden determinar 
los coeficientes de la ecuación Q=b Am, con base en los resultados 
obtenidos en el ejemplo. anterior EU hacer un estudio de frecuen - 
cias en el Rto Cauca. 

Las áreas drenadas en cada una de las estaciones son las siguientes: 

Rto Cauca - Estación 	Area de renaje 
2 

Juanchito 	 8890 Km 

Guayabal 	 15690 Km
2 

La Virginia 	 22440 Km2  

IV -3.1 Coeficientes para Tr = 10 años  

Q = b Am  

log9 = log b + m log A: 

Para encontra la curva de mejor ajuste se puede usar la teoría de 
los mínimos cuadrados en la forma siguiente: 
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3 
) Q(-M-  A (Km2) log Q log A log Q log A log

2 	
A 

seg 

1155.90 8890 3.06295 3.94890 12.0952 15.5938 

1306.99 15690 3.11627 4.19562 13.0747 17.6032 

1934.37 22440 3.28646 4.35102 14.2994 18.9314 

Suma 9.46568 12.49554 39.4693 52.1284 

lllog Q= n log b+ m 2: log A 	lo. Ecuación Normal 

Z log Q log A = log b :E log A + m 21 log2A 2a. Ecuación Normal 

Aplicando estas ecuaciones se tiene : 

9.4657 = 3 log b + 12.4955 m 

39.4693 = 12.4955 log b + 52.1284 m 

log b = 3.1552 - 4.1651 m 

39.4693 = 12.4955 (3.1552 - 4.1651 m) +52.1284 m 

39.4693 = 39.4258 - 52.0450 m + 52.1284 m 

0.0435 
= 0.522 

0.0834 

log b, = 3.1552 - 4.1651 x 0.522 = 0.9810 

b = 9.57 

Por tanto la ecuación resulta 

Q 
= 9.57 A  0.522 

IV -3.2 Coeficiente oarp Tr = 100 años  
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Q (2-
3
) 

seg 
A (Km2) log Q log A log Q log A log2A 

1445.45 8890 3.16000 3.94890 12.4785 15.5938 

1634.55 15690 3.21340 4.19562 13.4822 17.6032 

2439.80 22440 3.38735 4.35102 14.7384 18.9314 

Suma 9.76075 12.49554 40.6991 52.1284 

9,7608 = 3 log b + 12.4955 m 

40.6991.  = 12.4955 log b + 52.1284 m 

Despejando estas ecuaciones se obtiene : 

b =10.91 

m = 0.533 

y la ecuación para 100 años queda : 

Q
P 
 = 10.91 A°'533  

IV -3.3 Coeficientes para Tr  = 1000 años 

.3

seg/
N  Q 	mi-- 

(  
A(Km2) log Q log A log Q log A log2A 

1735.01 8890 3.23930 3.94890 12.7917 15.5938 

'1960.69 . 15690 3.29235 4.19562 13.8134 17.6032 

2943.04 22440 3.46879 4.35102 15.0928 18.9314 

Suma 10.00044 12.49554 41.6979 52.1284 

10.0004 = 3 log b + 12.4955 m 
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41.6979 = 12.4955 log b 4- 52.1284 m 

De estas ecuaciones se obtiene : 

m = 0.559 

b =10.24 

La ecuación para 1000 años queda : 

Q = 10.24 A
0.559 

p 

Si se contara con mas estaciones, se podría ajustar mejor'la --
ecuación a los datos existentes y tal vez obtener mejores para - 
metros; pero por mejores que ellos resulten nunca pneden twer 
una aplicación general, es decir que solamente son validos para-
la zona en la cual se determinaron. 



V- CONCLUSIONES 

Los ejemplos presentados en el capítulo anterior comprueban la bondad de la 
distribución de valores extremos de Cumbel, ya que los resultados obtenidos 
aplicando los métodos de Cumbel y de Nash dan valores mis aproximados, al 
compararlos con los datos del problema, que los obtenidos aplicando el mé-
todo de Levediev, basado en la distribución III de Pearson. 

Esto tampoco se puede tomar como norma general para darle prelación a la 
distribución de valores extremos. Solamente se puede afirmar que para el 
Río Cauca, objeto del estudio, sí es la distribución más conveniente. Se-
guramente en otro río, el resultado puede ser al contrario y por tanto lo 
mis conveniente es seguir lo propuesto por Chow, quien sugiere que se ha-
ga el estudio con varias distribuciones estadísticas y con esta experiencia 
escoger la más conveniente, tomando como base los datos disponibles y el -
criterio del analista. 

En cuanto a la aplicación de los métodos basados en el hidrograma unitario 
en la figura 9 se encuentran dibujados los bidrogramas resultantes de apli-
car a una cuenca pequeña los métodos de Chow y Wu, además del hidrograma 
unitario. En esa figura se puede observar que el método de Wu tiene bastan-
te aproximación al hidrograma real (deducido del hidrograma unitario), aun-
que difiere un poco el tiempo de retardo. Por el contrario el método de Chow 
da un pico que es aproximadamente igual a la mitad del pico real. 

Para poder aplicar el método de Chow a la cuenca de estudio y a la región 
vecina es necesario hacer un ajuste de las ecuaciones de tp, Pe  y Z. Este 
ajuste se puede realizar tomando 4 o 5 cuencas típicas de la región, hacer 
en ellas medidas de escurrimiento y precipitación y calcularo por correla-
ciones, los parámetros de las ecuaciones. Igual procedimiento puede seguir-
se para calcular los parámetros correctos de las ecuaciones para tm y K1 
en el método de Wu. 

Modelos conceptuales  

El advenimiento de las máquinas electrónicas en los últimos anos, ha abier-
to un vasto campo de posibilidades en la hidrología, ya que la labor de les 
investigadores se había reducido a refinar las leyes empíricas de los méto-
dos tradicionales en la hidrología aplicada. Recientes desarrollos en el uso 
de modelos conceptuales del comportamiento de la cuenca, permiten regresar 
a los fundamentos físicos, plirticul;umente un la consideración del efecto 
de las condiciones iniciales en la determinación de las pérdidas de lluvia. 
Podemos mirar confiados los resultados de tales estudios, que en la actuali-
dad se están realizando en muchos países por hidrólogos que están bien equi-
pados con bases físicas y matemáticas, necesarias para desarrollar analogías 
físicamente razonables y matemáticamente tratables. 

En forma general se puede aproximar al problema de dos maneras diferentes 

A- Aproximación física, donde los esfuerzos se encaminan en encontrar, tan-
to como sea posible, el papel de la cuenca en convertir la lluvia caída 
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en escurrimiento superficial y de allí postular el modelo que se compor-
te de acuerdo a las leyes físicas conocidas. Varias partes de este mode-
lo serán representaciones de etapas del ciclo hidrológico. 

B- Aproximación matemática o "caja negra", donde se desprecian en parte las 
leyes físicas y se postula en su lugar un modelo con bases matemáticas. 
En ambas aproximaciones, el valor de los parámetros y la necesidad y su-
ficiencia de las partes del modelo, deben ser juzgados por comparación 
del estado natural y el estado de respuesta del modelo. La hipótesis del 
hidrograma unitario, en sí misma, es en cierta forma una aproximación 
de caja negra, aplicable solamente a una parte de operación de la cuenca. 
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3 APT:f1 	'14 1 

Eif.CCION DEL NUMERO DE ESCURRIMIENTO N 

--------- 
Uso de la tierra o 
cobertura   

Condición de la 
superficie 

Tipo de suelo 
ABCD 

Bosques (sembrados Esparcido o baja transpiración 45 • 66 77 83 

Normal 36 60 73 79 

Denso o alta transpiración 25 55. 70 77 

Camino De tierra 72 82 87 89 

Superficie dura 74 84 90 92 

Bosques naturales .Muy esparcido o baja transpira- 
ción U; 75 86 91 

Esparcido o baja.transpiración 46 68 78 84 

Normal 36 60 70 76 

Denso o alta transpiración 26 52 62 69 

Muy denso o alta transpiración 15 44 54 61 

Descanso,(sin.cultivo)' Surcos.rectos. 77 86 91 94 

Cultivos de surco Surcos rectos 70 80 87 90 

Surcos en curvas de nivel 67 77 83 87 

Terrazas. 64 73 79 82. 

Cereales Surcos rectos 64 76 84 88 

Surcos en curvas de nivel 62 74 82 85 
Terrazas 60 71 79 82 

Leguminosas (sembradas con Surcos rectos 62 75 - 83 ,87 
maquinaria o al voleo) o Suréos en curvas de nivel 60 72 81 84 
potrero de rotación Terrazas 57 70 78 82 

Pastizal Pobre 68 79 86 89 
Norlal 49 69 79 84 
Bueno 39 61 74 80 

Curvas de nivel,pobre 47 67 81 88 
Curvas de nivel,normal 25 59 75 83 
Curvas de nivellbueno 6 35 70 79 

Potrero. (permanente) Normal 30 58 71 78 

Superficie impermeable 100 100 100 100 



Tabla # 2 

TABLAS PARA LOS COEFICIENTES DE ISZKOWSKI 

COEFICIENTE 
	

f 

GRUPOS DE TERRENOS DESDE EL 

PUNTO DE VISTA TOPOGRÁFICO 

Coeficiente IC' para el estado de 
los terrenos según los grupos 

I II III IV 

1 - Terrenos pantanosos o bajos 0.017 0.030 ------ 

2 - Hondonadas y altiplanicies 0.025 0.040 

3 - Terrenos con hondonadas y lomas 0.030 0.055 

4 - Lomas no escarpadas 0.035 0.070 0.125 

5 - Terrenos en parte semimontañosas, en parte 
loma 6 loma escarpada solamente 0.040 0.082 0.155 0.400 

6 - Elevaciones de terreno semimontañoso, se- 
rranlas y ramales de cordilleras, varian- 
do segun lo escarpado (en promedio) 0.045 0.100 0.190 0.450 

7 - Elevaciones de terreno montañoso, sierras 
aisladas, variando según lo escarpado (en 
promedio) 0.050 0.120 0.225 0.500 

8 - Elevaciones de terreno montañoso, cordillg 
ras, según lo escarpado (en promedio) 0.055 0.140 0.290 0.550 

9 - Alta montaña y acantilados según lo escar- 
pado. 0.060 0.160 0.360 0.600 

a a a a 
0.080 0.210 0.600 0.800 



Tabla :t  3 

COEFICIENTE 'M' 	(Fórmula de Iszkowski) 

A M A M A M A M A M 

1 10.00 200 6.67 1400 4.320 6000 3.060 110 000 1980 

10 9.50 250 6.70 1600 4.145 9000 3.038 120 000 1920 

20 9.00 300 6.55 1800 3.960 10000 3.017 130 000 1850 

30 8.50 350 6.37 2000 3.775 20000 2.909 140 000 1790 

40 8.23 400 6.22 2500 3.613 30000 2.801 150 000 1725 

50 7.95 500 5.90 3000 3.450 40000 2.693 160 000 1650 

60 7.75 600 5.60 3500 3.335 50000 2.515 170 000 1575 

70 7.60 700 5.35 4000 3.250 60000 2.470 180 000 1500 

80 7.50 800 5.12 4500 3.200 70000 2.365 190 000 1425 

90 7.43 900 4.90 5000 3.125 80000 2.260 200 000 1350 

100 7.40 1000 4.70 6000 3.103 90000 2.155 225 000 1175 

150 7.10 1200 4.515 7000 3.062 100000 2.050 250 000 1000 

i 



TABLA # 3 A 

Clasificación de los terrenol Fórmula de Iszkowski) 

CARACTERISTICAS 	DE 	LOS 	TERRENOS GRUPO QUE SE USA 

Terrenos fuertemente permeables con A > 4000 Km2  I 

vegetación normal 6 terrenos de 4000>A > 1000 Km2  Combinación de I y II 

tipo mixto con vegetación exhube—  A < 1000 Km2  II 

rante y para tierras de labor A < 1000 Km2  Solo terrenos excesivamente 
permeables I 

Cuencas de rio con tipos de terreno 
mixto con vegetación normal en lomas 
y montañas 6 terrenos semejantes hasta 
de menor 1)3rmeabilidad, con vegetación 
normal en terrenos planos 6 levemente 
ondulados 

A ?- 1000 Km2  II 

1000> A > 150 	Km2  Combinación de II y III 

A -Ir 150 	Km2  En elevaciones mayores III 

Terrenos ir; :permeables con vegetación 

normal en loas escarpadas y monta— 

ñas 

A < 5000 Km2  III 

5000‘. A‘.. 12000 Km2 Combinación de II y III 

A> 12000 Km2 II 

Ak> 12000 Km2 Combinación de I y II 

A 1. 50 	Km2  En cuencas pequeñas con pen 
dientes fuertes 

IV 

50< A < 300 	Km2  Combinación de II y IV 

Terrenos muy impermeables con escasa 
o ninguna vegetación en colinas muy 
escarpadas y terrenos montañosos 

IV 



Método de Levediev VALORES- DE K 
P 	en 	% 

(
rs
5 

0.01 0.1 0.5 1 2 3 5 10 20 25 30 40 50 60 70 75 80 90 95 97 

0.0 3.72 3.09 2.58 2.332.02 1.88 1.64 1.28 0.84 0.67 0.52 0.25 0.00 -0.25 -0.52 -0.67 -0.84 -1.28 -1.64 -1.88 -2 
0.05 3.83 3.16 2.62 2.36 2.06 1.90 1.65 1.28 0.84 0.66 0.52 0.24 -0.01 -0.26 -0.52 -0.68 -0.84 -1.28 -1.62 -1.86 -2 
0.1 3.94 3.23 2.67 2.40 2.11 1.92 1.67 1.29 0.84 0.66 0.51 0.24 -0.02 -0.27 -0.53 -0.68 -0.85 -1.27 -1.61 -1.8.4 -2 
0.15 4.05 3.31 2.71 2.44 2.13 1.94 1.68 1.30 0.84 0.66 0.50 0.23 -0.02 -0.28 -0.54 -0.68 -0.85 -1.26 -1.60 -1.82 - 
0.2 4.16 3.38 2.76 2.47 2.16 1.96 1.70 1.30 0.83 0.65 0.50 0.22 -0.03 -0.28 -0.55 -0.69 -0.85 -1.26 -1.58 -1.79 - 
0.25 4.27 3.45 2.81 2.50 2.18 1.98 1.71 1.30 0.82 0.64 0.49 0.21 -0.04 -0.29 -0.56 -0.70 -0.85 -1.25 -1.56 -1.77 - 

0.3 4.38 3.52 2.86 2.54 2.21 2.00 1.72 1.31 0.82 0.64 0.48 0.20 -0.05 -0.30 -0.56 -0.70 -0.85 -1.24 -1.55 -1.75 - 
0.35 4.50 3.59 2.90 2.58 2.23 2.02 1.73 1.32 0.82 0.64 0.48 0.20 -0.06 -0.30 -0.56 -0.70 -0.85 -1.24 -1.53 -1.72 
0.4 4.61 3.66 2.95 2.61 2.26 2.04 1.75 1.32 0.82 0.63 0.47 0.19 -0.07 -0.31 -0.57 -0.71 -0.85 -1.23 -1.52 -1.70 - 
0.45 4.72 3.74 2.99 2.64 2.28 2.06 1.76 1.32 0.82 0.62 0.46 0.18 -0.08 -0.32 -0.58 -0.71 -0.85 -1.22 -1.51 -1.68 - 
0.5 4.83 3.81 3.04 2.68 2.31 2.08 1.77 1.32 0.81 0.62 0.46 0.17 -0.08 -0.33 -0.58 -0.71 -0.85 -1.22 -1.49 -1.66 - 

0.55 4.94 3.88 3.08 2.72 2.33 2.10 1.78 1.32 0.80 0.62 0.45 0.16 -0.09 -0.34 -0.58 -0.72 -0.85 -1.21 : 	" -1.64 - 
0.6 5.05 3.96 3.13 2.75 2.35 2.12 1.80 1.33 0.80 0.61 0.44 0.16 -0.10 -0.34 -0.59 -0.72 -0.85 -1.20 -1.:.. -1.61 1 
0.65 5.16 4.03 3.17 2.78 2.37 2.14 1.81 1.33 0.79 0.60 0.44 0.15 -0.11 -0.35 -0.60 -0.72 -0.85 -1.19 -1.4. -1.59 1 
0.7 5.28 4.10 3.22 2.82 2.40 2.15 1.82 1.33 0.79 0.59 0.43 0.14 -0.12 -0.36 -0.60 -0.72 -0.85 -1.18 -1.4.: -1.57 -1  
9_75 5.39 4.17 3.26 2.86 2.42 2.16 1.83 1.34 0.78 0.58 0.42 0.13 -0.12 -0.36 -0.60 -0.72 -0.86 -1.18 -1.4( 	-1.54 - 

0-8 5.50 4.24 3.31 2.89 2.45 2.18 1.84 1.34 0.78 0.58 0.41 0.12 -0.13 -0.37 -0.60 -0.73 -0.86 -1.17 -1.38 	-1.52 - 
0.85 5.62 4.31 3.35 2.92 2.47 2.20 1.85 1.34 0.78 0.58 0.40 0.12 -0.14 -0.38 -0.60 -0.73 -0.86 -1.16 -1.3t, 	-1.49 - 
0.9 5.73 4.38 3.40 2.96 2.50 2.22 1.86 1.34 0.77 0.57 0.40 0.11 -0.15 -0.38 -0.61 -0.73 -0.85 -1.15 -1.3!. -1.47 - 

' 	.95 5.84 4.46 3.44 2.99 2.52 2.24 1.87 1.34 0.76 0.156 0.39 0.10 -0.16 -0.38 -0.62 -0.73 -0.85 -1.14 -1.34 -1.44 - 
;.O 5.96 4.53 3.49 3.02 2.54 2.25 1.88 1.34 0.76 0.55 0.38 0.09 -0.16 -0.39 -0.62 -0.73 -0.85 -1.13 -1.32 -1.42 - 

1.05 6.07 4.60 3.53 3.06 2.56 2.26 1.88 1.34 0.75 0.54 0.37 0.08 -0.17 -0.40 -0.62 -0.74 -0.85 -1.1, -1.30 -1.40 
:.1 6.18 4.67 3.58 3.09 2.58 2.28 1.89 1.34 0.74 0.54 0.36 0.07 -0.18 -0.41 -0.62 -0.74 -0.85 -1.10 -1.28 -1.38 
1.15 6.30 4.74 3.62 3.12 2.60 2.30 1.90 1.34 0.74 0.53 0.36 0.06 -0.18 -0.42 -0.62 -0.74 -0.84 -1.09 -1.26 -1.36 
1.2 6.41 4.81 3.66 3.15 2.62 2.31 1.92 1.34 0.73 0.52 0.35 0.05 -0.19 -0.42 -0.63 -0.74 -0.84 -1.08 -1.24 -1.33 
1.25 6.52 4.88 3.70 3.18 2.64 2.32 1.93 1.34 0.72 0.52 0.34 0.04 -0.20 -0.42 -0.63 -0.74 -0.84 -1.07 -1.22 -1.30 

1.3 6.64 4.95 3.74 3.21 2.67 2.34 1.94 1.34 0.72 0.51 0.33 0.04 -0.21 -0.43 -0.63 -0.74 -0.84 -1.06 -1.20 -1.28 
1.35 6.74 5.02 3.78 3.24 2.69 2.36 1.94 1.34 0.72 0.50 0.32 0.03 -0.22 -0.44 -0.64 -0.74 -0.84 -1.05 -1.18 -1.26 
1.4 6.87 5.09 3..83 3.27 2.71 2.37 1.95 1.34 0.71 0.49 0.31 0.02 -0.22 -0.44 -0.64 -0.73 -0.83 -1.04 -1.17 -1.23 
1.1.-5 6.98 5.19 3.87 3.30 2.72 2.38 1.95 1.33 0.70 0.48 0.30 0.01 -0.23 -0.44 -0.64 -0.73 -0.82 -1.03 -1.15 -1.21 j 
1.5 7.09 5.28 3.91 3.33 2.74 2.39 1.96 1.33 0.69 0.47 0.30 0.00 -0.24 -0.45 -0.64 -0.73 -0.82 -1.02 -1.13 -1.19 1 

1.55 7.20 5.32 3.95 3.36 2.76 2.40 1.96 1.33 0.68 0.46 0.29 0.01 -0.24 -0.45 -0.64 -0.73 -0.82 -1.00 -1.12 -1.16 1 
1.6 7.31 5.37 3.99 3.39 2.78 2.42 1.97 1.33 0.68 0.46 0.28 0.02 -0.25 -0.46 -0.64 -0.73 -0.81 -0.99 -1.10 -1.14 1 
1.65 7.42 5.44 4.03 3.42 2.80 2.43 1.97 1.32 0.67 0.45 0.27 0.02 -0.26 -0.46 -0.64 -0.72 -0.81 -0.98 -1.08 -1.12 
1.7 7.54 5.50 4.07 3.44 2.82 2.44 1.98 1.32 0.66 0.44 0.26 0.03 -0.27 -0.47 -0.64 -0.72 -0.81 -0.97 -1.06 -1.10 
1.75 7.65 5.57 4.11,3.47 2.83 2.45 1.98 1.32 0.65 0.43 0.25 0.04 -0.28 -0.48 -0.64 -0.72 -0.80 -0.96 -1.04 -1.08 



Método de Levediev 	JALORES DE K 
P 	en 	% 

co  0.01 0.1 0.5 1 2 3 5 10 20 25 30 40 50 60 70 75 80 90 

3,55 7.68 5.27 4.22 3.16 2.66 1.93 1.03 0.28 0.072 -0.060 -0.28 -0.41 -0.49 -0.54 -0.54 -0.55 
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3.6 7,72 5.30 4.24 3.17 2.66 1.93 1.9 0.28 0.064 -0.072 -0.28 -0.42 -0.49 -0.54 -0.54 -0.55 
3.65 7.79 5.32 4.25 3.17 2.66 1.92 1.02 0.27 0.056 -0.078 -0.28 -0.42 -0.48 -0.53 -0.53 "0.54 
3,7 7.86 5.35 4.26 3.18 2.66 1.91 1.01 0.26 0.048 -0.084 -0.29 -0.42 -0.48 -0.52 -0.53 *0.54 
3.75 7.91 5.37 4.27 3.18 2.66 1.90 1.00 0.25 0.040 -0,089 -0.29 -0.42 -0.48 -0.51 -0.52 -0.53 

9.8 7.97 5.40 4.29 3.18 2.65 1.90 1.00 0.24 0.032 -0.095 -0.30 -0.42 4.0.48 -0.51 -0.52 -0.52 
3.85 8.02 5.42 4.31 3.19 2.65 1.90 0.99 0.23 0.026 -0.103 -0.30 -0,41 -0.47 -0.50 -0,51 *0.51 
3.9 8.08 5.45 4.32 3.20 2.65 1.90 0.98 0.23 0.020 -0.11 -0.30 -0.41 -0.47 -0.50 -0.51 *0.51 
3.95 8.12 5.47 4.33 3.20 2.65 1.90 0.97 0.22 0.015 .40.11 -0.30 *0.41 -0.46 -0.49 4.0.50 -0.50 
4.0 8.17 5.50 4.34 3.20 2.65 1.90 0.96 0.21 0.010 -0.12 -0.31 .40.41 -0.46 *0.49 -0.49 "0.50 

4.05 8.23 5.52 4.35 3.21 2.65 1.89 0.95 0.20 0.005 -0.12 4.0.31 -0.41 -0.46 -0.48 -0:487 -0.493 
4.1 8.29 5.55 4.36 3.22 2.65 1.89 0.95 0.20 0,00 -0.13 -0.31 -0.41 -0.46 -0.48 -0.484 -9.186 
4.15 8.33 5.57 4.37 3.23 2.65 1.88 0.94 0.19 *0.005 *0.13 -0.31 -0.41 -0.45 -0.47 -0.478 •0.4S0 
4.2 8.38 5.60 4.39 3.24 2.64 1.88 0.93 0.19 *0.010 4.0.13 -0.31 •0.41 -0.45 -0.47 *0.473 +0.475 
4.25 8.43 5.62 4.39 3.24 2.64 1.87 0.92 0.18 -0.015 +0.13 -0.31 -0.40 -0.44 -0.46 *0.467 *0.47n 

4.3 8.49 5.65 4.40 3.24 2.64 1.87 Q.92 0.17 -0.021 -0.14 -0.32 -0.40 -0.44 -0.46 -0.462 -0.465 
4,35 8,54 5.67 4.41 3.24 2.64 1.86 0.91 0.16 -0.026 -0.14 -0.32 -0.40 -0.44 +0.455 -0.458 +0.460 
4,4 8.60 5.69 4.42 3.25 2.63 1.86 0.91 0.15 .40.032 -0.15 4.0.32 -0.40 -0.44 -0.451 -0.454 •0.455 
4.45 8.64 5.71 4.43 3.25 2.63 1.85 0.90 0.14 4.0.037 -0.15 -0.32 -0.40 -0.43 -0.446 -0.449 .40.450 
4.5 8.69 5.74 4.44 3.26 2.62 1.85 0.89 0.14 -0.042 .40.16 -0.32 -0.40 -0.43 -0.441 -0.444 4.0.445 

4.55 8.74 5.76 4.45 3.26 2.62 1.84 0.88 0.13 4.0.047 40.16 -0.32 -0.40 -0.42 -0.436 -0.439 4.0.440 
4.6 8.79 5.79 4.46 3.27 2.62 1.84 0.87 0.13 -0.052 +0.17 -0.32 ..0.40 -0.42 -0.432 -0.435 4.0.435 
4.65 8.84 5.81 4.47 3.27 2.61 1.83 0.86 0.12 4.0.058 4.0.17 -0.32 40.40 -0.42 -0.428 -0.430 +0.430 
-4.7 8.89 5.84 4.49 3.28 2.61 1.83 0.85 0.11 +0.064 440.18 4.0.32 -0.40 -0.42 -0.424 -0.425 -0.426 
4.75 8.92 5.86 4.49 3.28 2.61 1.82 0.83 0.10 -0.069 -0.18 0.0.32 -0.395 -0.415 .40.420 -0.420 +0.421 

4.8 8.96 5.89 4.50 3.29 2.60 1.81 0.82 0.10 .40.075 *0.19 -0.32 -0.39 -0.41 .40.416 4.0.416 *0:416 
4.85 9.00 5.89 4.50 3.29 2.60 1.80 0.81 0.092 .40.081 +0.19 -0.32 -0.388 *0.405 -0.411 -0.412 .40.412 

' 	4.9 9.04 5.90 4.51 3.30 2.60 1.80 0.80 0.087 +0.087 +0.19 -0.33 -0.386 -0.401 ,m0.407 -0.408 -.0.409 
4.95 9.08 5.92 4.52 3.31 2.60 1.79 0.79 0.076 -0.093, +0.19. 4.0.33 4'0.383 -0.398 4,0.403 4.0.404 •0.404 
5.0 9,12 5.94 4.54 3.32 2.60 1.78 0.78 0.068 4.0:099 +0.20''`-0.33 *0.380 -0.395 +0.399 -0.400 -0.400 

r 24 

546 9.16 5.96 4.55 3.32 2.60 1.77 0.77 0.059 +0.105 .40.20 -0.33 ^0.378 +0.391 -0.395 -0.396 *0.396 
5.I' 9.20 5.98 4.57 3.32 2.60 1.76 0.76 0.051 4.0.110 -0.21 +0.33 -0.376 -0.388 .40.391 -0.392 -0.392 
5.14 9.23 6.00 4.58 3.32 2.60 1.75 0.74 0.043 -0.115 40.21 -0.33 -0.373 -0.385 -0.387 -0.388 -0.388 
5.2 9.27 6.02 4.59 3.33 2.60 1.74 0.73 0.035 4.0.120 -0.21 -0.33 -0.370 -0.382 -0.384 -0.385 -0.385 

- 



VALQRES DE K 
P 	en 	%  

20 25 30 40 50 60 70 75 80 90 95 97 99 99.9 C8  

1.28 0.072 -0.060 -0.28 -0.41 -0.49 -0.54 -0.54 -0.55 -0.562 -0.564 -0.564 -0.564 -0.564 3.55 
).28 0.064 -0.072 -0.28 -0.42 -0.49 -0.54 -0.54 -0.55 -0.555 -0.556 -0.556 -0.556 -0.556 3.6 
1.27 0.056 -0.078 -0.28 -0.42 -0.48 -0.53 -0.53 -0.54 -0.548 -0.549 -0.549 -0.549 -0.549 3.65 
).26 0.048 40.084 -0.29 -0.42 -0.48 -0.52 -0.53 40.54 -0.541 -0.541 -0.541 -0.541 -0.541 3.7 
).25 0.040 -0,089 -0.29 -0.42 -0.48 -0.51 -0.52 -0.53 -0.533 -0.533 -0.533 -0.533 40.533 3.75 

).24 0.032 40.095 -0.30 -0.42 "0.48 -0.51 -0.52 40.52 -0.526 -0.526 -0.526 -0.526 -0.526 3.8 
).23 0.026 40.103 -0.30 -0,41 -0.47 -0.50 -0.51 -0.51 -0.519 -0.519 40.519 -0.519 -0.519 3.95 
).23 0.020 -0.11 -0.30 -0.41 -0.47 -0.50 -0.51 +0,51 -0.513 -0.513 -0.513 -0.513 40.513 3.9 
).22 0.015 00.11 -0.30 00,41 40.46 40.49 00.50 -0.50 49.506 -0.506 -0.506 40.506 00.506 3.95 
).21 0.010 40.12 40.31 00.41 -0.46 40.49 -0.49 00.50 40,500 -0.500 40.500 40.500 00.500 4.0 

).20 0.005 40.12 0.31 -0.41 40.46 -0.48 -0:487 -0.493 -0.493 -0.493 -0.493 -0.493 40.493 4.05 
1.20 0.00 40.13 40.31 -0.41 -0.46 40.48 -0.484 4,-/.486 40.487 -0.487 +0.487 00.487 40.487 4.1 
).19 +0.005 .0.13 40.31 -0.41 -0.45 -0.47 -0.478 40.420 -0.481 -0.481 -0.481 40.481 -0.481 4.15 
).19 00.010 40.13 -0.31 00.41 -0.45 -0.47 "0.473 "0.476 40.476 -0.476 40.476 40.476 -0.476 4.2 
).18 00.015 +0.13 -0.31 -0.40 -0,44 -0.46 40.467 00.47n -0.470 -0.470 -0.470 40.470 -0.470 4.25 

).17 -0.021 40.14 -0.32 -0.40 -0.44 -0.46 0.462 -0.465 -0.465 -0.465 -0.465 40.465 00.465 4.3 
).16 00.026 *0.14 -0.32 40.40 00.44 +0.455 40.458 +0.460 40.460 -0.460 40.460 40.460 40.460 4.35 
).15 00.032 40.15 40.32 -0.40 -0.44 -0.451 -0.454 -0.455 40.455 -0.455 -0.455 40.455 -0.455 4.4 
).14 00.037 40.15 -0.32 -0.40 40.43 -0.446 -0.449 40.450 40.450 0.450 40.450 40.450 -0.450 4.45 
).14 40.042 00.16 -0.32 -0.40 -0.43 40.441 -0.444 -0.445 -0.445 -0.445 -0.445 -0.445 -0.445 4.5 

).13 00.047 00.16 -0.32 -0.40 -0.42 -0.436 -0.439 00.440 -0.440 40.440 40.440 00.440 40.440 4.55 
).13 40.052 40.17 -0.32 00.40 40.42 -0.432 -0.435 -0.435 •0.435 -0.435 -0.435 40.435 -0.435 4.6 
).12 00.058 00.17 -0.32 00.40 -0.42 40.428 40.430 40.430 0.430 -0.430 -0.430 -0.430 +0.430 4.65 
1.11 00.064 400.18 +0.32 40.40 -0.42 -0.424 40.425 40.426 0.426 40.426 *0.426 -0.426 40.426 4.7 
).10 40.069 -0.18 00.32 -0.395 40.415 40.420 40.420 40.421 -0.421 -0.421 -0.421 -0.421 40.421 4.75 

).10 00.075 00.1,9 40.32 -0.39 -0.41 40.416 40.416 00.416 •0.416 40.416 40.416 *0.416 +0.416 4.8 
).092, +0.081 +0.19 00.32 00.388 40.405 +0.411 -0.412 40.412 0.412 40.412 40.412 40.412 -0.412 4.85 
1.087 +0:087 40.19 40.33 -0.386 40.401 40.407 -0.408 40.409 40.409 -0.409 40.409+0.409 40.409 4.9 
).076 ,01.0,9,3 40.19, 40.33 40.383 40.398 40.403 40.404 00.404 40.404 40.404 -0.404 40.404 40.404 4.95 
).068 40.0 . é1.20 .11.33 *0.380 40.395 00.399 40.400 00.400 40.400 40.400 -0.400 40.400 00.400 5.0 

),,059 001105 *0.20 -0.33 *0.378 40.391 -0.395 40.396 0.396 40.396 0.396 40.396 40.396 +0.396 5.05 
).051 00.110 40.21 00.33 40.376 40.388 40.391 -0.392 -0.392 40.392 -0.392 40.392 40.392 40.392 5.1 
).043 40.115 00.21 40.33 -0.373 -0.385 -0.387 -0.388 -0.388 40.388 -0.388 -0.388 40.388 -0.388 5.15 
).035 +0.120 40.21 -0.33 -0.370 -0.382 40.384 -0.385 40.385 -0.385 -0.385 -0.385 -0.385 40.385 5.2 



Metodo de Levediev 
	VALORES DE K 

O 

Cs 0.01 0.1 0.5 1 2 3 5 10 20 25 30 40 50 60 70 75 80 
1.8 7.76 5.64 4,15 3.50 2.85 2.46 1.99 1.32 0.64 0.42 0.24 -0.05 -0.28 -0.48 -0.64 -0.72 -0.80 -( 
1.85 7,87 5.70 4.19 3,52 2.86 2.48 1.99 1.32 0.64 0.41 0.23 -0.06 -0.28 -0.48 -0.64 -0.72 -0.80 -( 
1.9 7.98 5.77 4.23 3.55 2.88 2.49 2.00 1.31 0.63 0.40 0.22 -0.07 -0.29 -0.48 -0.64 -0.72 -0.79 -( 
1.95 8.10 5.84 4.26 3.58 2.89 2.50 2.00 1.30 0.62 0.40 0.21 -0.08 -0.30 -0.48 -0.64 -0.72 -0.78 -( 
2.0 8.21 5.91 4.30 3.60 2.91 2.51 2.00 1.30 0.61 0.39 0.20 -0.08 -0.31 -0.49 -0.64 -0.71 -0.78 -( 

2.05 5.97 4.34 3.63 2.92 2.52 2.00 1.30 0.60 0.38 0.19 -0.09 -0.32 -0.49 -0.64 -0.71 -0.77 -( 
2.1 6.04 4.38 3.65 2.94 2.53 2.01 1.29 0.59 0.37 0.18 -0.10 -0.32 -0.50 -0.64 -0.70 -0.76 -( 
2.15 6.09 4.42 3.66 2.94 2.53 2.01 1.28 0.58 0.30 0.17 -0.11 -0.32 -0.50 -0.64 -0.70 -0.76 -( 
2.2 6.14 4.46 3.68 2.95 2.54 2.02 1.27 0.57 0.35 0.16 -0.12 -0.33 -0.50 -0.64 -0.69 -0.75 -( 
2.25 6.20 4.49 3.70 2.96 2.54 2.02 1.26 0.56 0.33 0.15 -0.12 -0.34 -0.50 -0.63 -0.68 -0.74 -( 

2.3 6.26 4.52 3.73 2.98 2.54 2.01 1.26 0.55 0.32 0.14 -0.13 -0.34 -0.50 -0.63 -0.68 -0.74 -( 
2,35 6.31 4.55 3.75 3.00 2.57 2.01 1.25 0.53 0.30 0.13 -0.13 -0.34 -0.50 -0.62 -0.67 -0.73 -( 
2.4 6.37 4.59 3.78 3.02 2.60 2.00 1.25 0.52 0.29 0.12 -0.14 -0.35 -0.51 -0,62 -0.67 -u.i2 -( 
2.45 6.43 4.62 3.80 3.03 2.61 2.00 1.24 0.51 0.28 0.11 -0.15 -0,36 -0.51 -0.62 -0.66 -0.71 •°( 
2.5 6.50 4.66 3.82 3.05 2.62 2.00 1.23 0.50 0.27 0.10 -0.16 -0.36 -0.51 -0.62 -0.66 -0.71 -.t. 

2.55 6.52 4.68 3.84 3.06 2.62 2.00 1.22 0.49 0.26 0.093 -0.16 -0.36 -0.51 -0.61 -0.66 -0.70 •-; 
2.6 6.54 4.71 3.86 3.08 2.63 2.00 1.21 0.48 0.25 0.085 -0.17 -0,37 -0.51 -0.61 -0.66 -0.70 --' 
2.65 6.64 4.75 3.89 3.09 2.63 2.00 1.20 0.47 0.24 0.078 -0.17 -0.37 -0.51 -0.61 -0.65 -0.69 -1 
2.7 6.75 4.80 3.92 3.10 2.64 2.00 1.10 0.46 0.24 0.070 -0.18 -0.38 -0.51 -0.61 -0.65 -0.68 -, 
2.75 6.80 4.83 3.94 3.11 2.64 2.00 1.18 0.45 0.23 0.063 -0.19 -0,38 -0.51 -0.60 -0.64 -0.67 -1 

2.8 6.86 4.86 3.96 3.12 2.65 2.00 1.18 0.44 0.22 0.057 -0.20 -0.39 -0.51 -0.60 -0.64 -0.67 -1 
2.85 6.93 4.88 3.98 3.12 2.65 2.00 1.16 0.42 0.21 0.049 -0.20 -0.39 -0.51 -0.60 -0.63 -0.66 -1 
2.9 7.00 4.91 4.01 3.12 2.66 1.99 1.15 0.41 0.20 0.041 -0.21 -0.39 -0.51 -0.60 -0.63 -0.65 -1 
2.95 7.05 4.93 4.03 3.13 2.66 1.98 1.14 0.40 0.19 0.034 -0.21 -0.39 -0.51 -0.59 -0.62 -0,64 -1 
3.0 7.10 4.95 4.05 3.14 2.66 1.97 1.13 0.39 0.19 0.027 -0.22 -0.40 -0.51 -0.59 -0.62 -0.64 -1 

3.05 7.16 4.98 4.07 3.14 2.66 1.97 1.12 0.38 0.18 0.018 -0.22 -0,40 -0.51 -0.58 -0.61 -0.63 -1 
3.1 7.23 5.01 4.09 3.14 2.66 1.97 1.11 0.37 0.17 0.010 -0.23 -0.40 -0.51 -0.58 -0.60 -0.62 -1 
3.15 7.29 5.04 4.10 3.14 2.66 1.96 1.10 0.36 0.16 0.002 -0.24 -0.40 -0.51 -0.57 -0.59 -15.61 -1 
3.2 7.35 5.08 4.11 3.14 2.66 1.96 1.09 0.35 0.15 0.006 -0.25 -0.41 -0.51 -0.57 -0.59 -0.61 -1 
3.25 7.39 5.11 4.13 3.14 2.66 1.95 1.08 0.34 0.14 0.014 -0.25 -0.41 -0.50 -0.56 -0.58 -0.60 -1 

3.3 7.44 5.14 4.15 3.14 2.66 1.95 1.08 0.33 0.13 0.022 -0.26 -0.41 -0.50 -0.56 -0.58 -0.59 -I 
3.35 7.49 5.16 4.16 3.14 2.66 1.94 1.07 0.32 0.12 0.029 -0.26 -0.41 -0.50 -0.55 -0.57 -0.58 -I 
3.4 7.54 5.19 4.18 3.15 2.66 1.94 1.06 0.31 0.11 0.036 -0.27 -0.41 -0.50 -0.55 -0.57 -0.58 -i 
3.45 7.59 5.22 4.19 3.15 2.66 1.93 1.05 0.30 0.09 0.042 -0.27 -0.41 -0.50 -0.54 -0.56 -0.57 -1 
3.5 7.64 5.25 4.21 3.16 2.66 1.93 1.04 0.29 0.08 0.049 -0.28 -0,41 -0.50 -0.54 -0.55 -0.56 -I 



de Levediev VALORES DE K 

1:1 	en 	% 

5 10 20 25 30 40 50 60 70 75 80 90 95 97 99 99.9 Cs 
1 	1.99 1.32 0.64 0.42 0.24 -0.05 -0.28 -0.48 -0.64 -0.72 -0.80 -0.94 -1.02 -1.06 -1.09 -1.11 1.8 
1.99 1.32 0.64 0.41 0.23 -0.06 -0.28 -0.48 -0.64 -0.72 -0.80 -0.93 -1.00 -1.04 -1.06 -1.08 1.85 
2.00 1.31 0.63 0.40 0.22 -0.07 -0.29 -0.48 -0.64 -0.72 -0.79 -0.92 -0.98 -1.01 -1.04 -1.05 1.9 

1 2.00 1.30 0.62 0.40 0.21 -0.08 -0.30 -0.48 -0.64 -0.72 -0.78 -0.91 -0.96 -0.99 -1.02 -1.02 1.95 
2.00 1.30 0.61 0.39 0.20 -0.08 -0.31 -0.49 -0.64 -0.71 -0.78 -0,90 -0,950 -0.97 -0.990 -1.00 2.0 

2.00 1.30 0.60 0.38 0.19 -0.09 -0.32 -0.49 -0.64 -0.71 -0.77 -0.89 -0.932 -0.95 -0.967 -0.976 2.05 
2.01 1.29 0.59 0.37 0.18 -0.10 -0.32 -0.50 -0,64 -0.70 -0.76 -0.866 -0.914 -0.930 -0.945 -0.953 2.1 
2.01 1.28 0.58 0.30 0.17 -0.11 -0.32 -0.50 -0.64 -0.70 -0.76 -0.854 -0.898 -0.913 -0.925 -0.931 2.15 
2.02 1.27 0.57 0.35 0.16 -0.12 -0.33 -0.50 -0.64 -0.69 -0.75 -0.842 -0.882 -0.895 -0.905 -0.910 2.2 
2.02 1.26 0.56 0.33 0.15 -0.12 -0.34 -0.50 -0.63 -0.68 -0.74 -0.828 -0.866 -0.878 -0.886 -0.890 2.25 

2.01 1.26 0,55 0.32 0.14 -0.13 -0.34 -0.50 -0.63 -0.68 -0.74 -0.815 -0.850 -0.850 -0.867 -0.870 2.3 
2.01 1.25 0.53 0.30 0.13 -0.13 -0.34 -0.50 -0.62 -0.67 -0.73 -0.803 -0.835 -0.843 -0.848 -0.852 2.35 
2.00 1.25 0.52 0.29 0.12 -0.14 -0.35 -0.51 -0.62 -0.67 -0.„.: -0.792 -0.820 -0.826 -0.830 -0.834 2.4 
2,00 1.24 0.51 0.28 0.11 -0.15 -0.36 -0.51 -0.62 -0.66 -0.71 	•-0.780 -0,805 -0.810 -0.815 -0.817 2,45 
2.00 1.23 0.50 0.27 0.10 -0.16 -0.36 -0.51 -0.62 -0.66 -0.71 -).768 -0,790 -0.795 -0.800 -0.800 2.5 

2.00 1.22 0.49 0.26 0.093 -0.16 -0.36 -0.51 -0.61 -0.66 -0.70 - 	.757 -0.777 -0.780 -0.785 -0.785 2.55 
2,00 1.21 0.48 0.25 0.085 -0.17 -0.37 -0.51 -0.61 -0.66 -0.70 '..746 -0.764 -0.766 -0.770 -0.770 2.6 
2.00 1.20 0.47 0.24 0.078 -0.17 -0.37 -0.51 -0.61 -0.65 -0.69 -h.734 -0.750 -0.752 -0.755 -0.755 2.65 
2.00 1.10 0.46 0.24 0.070 -0.18 -0.38 -0.51 -0.61 -0.65 -0.68 -..724 -0.736 -0.739 -0.740 -0.740 2.7 
2.00 1.18 0.45 0.23 0.063 -0.19 -0.38 -0.51 -0.60 -0.64 -0,67 -0.713 -0,724 -0.726 -0.727 -0.728 2,75 

2.00 1.18 0.44 0.22 0.057 -0.20 -0.39 -0.51 -0.60 -0.64 -0.67 -0.703 -0.711 -0.714 -0.715 -0.715 2.8 
2.00 1.16 0.42 0.21 0.049 -0.20 -0.39 -0.51 -0.60 -0.63 -0,66 -0.692 -0,700 -0.702 -0.702 -0.702 2.85 
1.99 1.15 0.41 0.20 0.041 -0.21 -0.39 -0.51 -0.60 -0.63 -0.65 -0.681 -0.689 -0.690 -0.690 -0.698 2.9 
1.98 1.14 0.40 0.19 0.034 -0.21 -0.39 -0.51 -0.59 -0.62 -0,64 -0.672 -0.677 -0.678 -0.678 -0.678 2.95 
1.97 1.13 0.39 0.19 0.027 -0.22 -0.40 -0.51 -0.59 -0.62 -0.64 -0.661 -0.665 -0.666 -0.666 -0.666 3.0 

1.97 1.12 0.38 0.18 0.018 -0.22 -0.40 -0.51 -0.58 -0.61 -0.63 -0.651 -0.655 -0.656 -0.656 -0.656 3.05 
1.97 1.11 0.37 0.17 0.010 -0.23 -0.40 -0.51 -0.58 -0.60 -0,62 -0.641 -0.645 -0.646 -0.640 -0.646 3.1 
1.96 1.10 0.36 0.16 0.002 -0.24 -0.40 -0.51 -0.57 -0.59 -0..61 -0.631 -0,635 -0.636 -0.636 -0.636 3.15 
1.96 1.09 0.35 0.15 0.006 -0,25 -0.41 -0.51 -0.57 -0.59 -0.61 -0.621 -0.625 -0.625 -0.625 -0.625 3.2 
1.95 1.08 0.34 0.14 0.014 -0.25 -Ó.41 -0.50 -0.56 -0.58 -0.60 -0.613 -0.616 -0.616 -0.616 -0.616 3.25 

1.95 1.08 0.33 0.13 0.022 -0.26 -0.41 -0.50 -0.56 -0.58 -0.59 -0.605 -0.606 -0.606 -0.606 -0.606 3.3 
1.94 1.07 0.32 0.12 0.029 -0.26 -0.41 -0.50 -0,55 -0.57 -0,58 -0.596 -0,597 -0.597 -0.597 -0.597 3.35 
1.94 1.06 0.31 0.11 0,036 -0,27 -0.41 -0.50 -0.55 -0.57 -0,58 -0.586 -0,587 -0.589 -0.589 -0.589 3.4 
1.93 1.05 0.30 0.09 0.042 -0.27 -0.41 -0.50 -0.54 -0,56 -0,57 -0.578 -0,579 -0.580 -0.580 -0.580 3.45 
1.93 1.04 0.29 0.08 0.049 -0.28 -0.41 -0.50 -0.54 -0.55 -0.56 -0.570 -0.571 -0.571 -0.571 -0.571 3.5 



Tabla # 5 

N Yn 6rn N Yn U-n 
8 .4843 .9043 49 .5481 1.1590 
9 .4902 .9288 50 .54854 1.16066 
10 .4952 .9497 51 .5489 1.1623 
11 .4996 .9676 52 .5493 1.1638 
12 .5035 .9833 53 .5497 1.1653 
13 	..5070 ,9972 54 .5501 1.1667 
14 .5100 1.0095 55 .5504 1.1681 
15 .5128 1.02057 56 .5508 1.1696 
16 .5157 1.0316 57 .5511 1.1708 
17 .5181 1.0411 58 .5515 1.1721 
18 .5202 1.0493 59 .5518 1.1734 
19 .5220 1.0566 60 .55208 1.17467 
20 .52355 1.06283 62 .5527 1.1770 
21 ,5252 1.0696 64 .5533 1.1793 
22 .5268 1.0754 66 .5538 1.1814 
23 .5283 1.0811 68 .5543 1.1834 
24 .5296 1.0864 70 .55477 1.18536 
25 .53086 1.09145 72 .5552 1.1873 
26 .5320 1.0961 .74 .5557 1.1890 
27 .5332 1.1004 76 .5561 1.1906 
28 .5343 1.1047 78 .5565 1.1923 
29 .5353 1.1086 80 .55688 1.19382 
30 .53622 1.11238 82 .5572 1.1953 
31 .5371 1.1159 84 .5576 1.1967 
32 .5380 1.1193 86 .5580 1.1980 
33 .5388 1.1226 88 .5583 1.1994 
34 .5396 1.1255 90 .55860 1.20073 
35 .54034 1.12847 92 .5589 1.2020 
36 .5410 1.1313 94 .5592 1.2032 
37 .5418 1.1339 96 .5595 1.2044 
38 .5424 1.1363 98 .5598 1.2055 
39 .5430 1.1388 100 .56002 1.20649 
40 .54362 1.14132 150 .56461 1.22534 
41 .5442 1.1436 200 .56715 1.23598 
42 .5448 1.1458 250 .56878 1.24292 
43 .5453 1.1480 300 .56993 1.24786 
44 .5458 1.1499 400 .57144 1.25450 
45 .54630 1.15185 500 .57240 1.25880 
46 .5468 1.1538 750 .57377 1.26506 
47 .5473 1.1557 1000 .57450 . 	: 
48 .5477 1.1574 .57722 1.28255 

Tabla # 6 

(1-7"-£.criNn 
.01 (2.1607) 

.02 (1.7894) 

.05 (1.4550) 

.10 (1.3028) 

.15 1.2548 

.20 1.2427 

.25 1.2494 

.30 1.2687 

.35 1.2981 

,40 1.3366 

,45 1.3845 

,50 1.4427 

.55 1.15130 

,60 1.5984 

.65 1.7034 

.70 1.8355 

.75 2.0069 

.80 2.2408 

.85 2.5849 

.90 (3.1639) 

.95 (4.4721) 

.98 (7.0710) 

.99 (10.000) 

Método de Gumbel 



Valores de f(n, tp) para distintos valores de n 

Método dé 

n f (n, tp) 

1.4 0,210 

1.6 0.272.  

1.8 0.323 

2.0 0,368 

2.2 0.409 

2.5 0.463 

3.0 0,540 

4.0 0,672 

5.0 0,782 

6.0 0.878 

7.0 0.972 , 

8.0 1,041 

9.0 1.150 

10.0 1.180 

TABLA # 7 



TABIA # 8 

RIO CAUCA 	 ESTACION "JUANCUITO" 

1 4 

I. 
	

Atto 	. iL 	. 
dé 

bsorvacion 

. 	, 

Gastó Mdximo 
Anual (Qi) 

, 

2 It 
(I x 10-4-  Qm 

121, 
Qm - 	) Qm (Qm 	- 1) 3  Qm 

_ 1 

1947 690 47.61 0.87 -0.13 0.017 -0.002 

48 715 51.12 0.91 -0.09 0.008 

49 612 37.45 0.78 -0.22 0.048 -0,011 

50 968 93.70 1.23 +0,23 0.053 +0.012 

51 1,130 127.69 1,43 +0.43 0.185 +0.079 

52 676 45.70 0.86 -0.14 0.020 -0.002 

53 710 50.41 0.90 -0,10 0.010 -0.001 

54 870 75.69 1,10 +0.10 0.010 +0.001 

55 822 67.57 1,04 +0.04 0,002 

56 878 77.09 1,11 +0.11 0.012 +0.001 

57 753 56.70 0.95 -0.05 0.003 ••••••~11 

58  823 67.73 1.04 +0.04 0.002 .......- 

59 647 41.86 0.82 -0.18 0.032 -0.005 

60 839 70.39 1.06 +0.06 0.004 •••••••151. 

61 827 68.39 1,05 +0.05 0,003 .~1•1•111111•11, 

62 680 46.24 0,86 -0.14 0.020 -0.002 

63 711 50,55 0.90 -0,10 0.010 -0,001 

64 709 50,27 0.90 -0.10 0.010 -0.001 

65 715 51.12 0.91 -0.09 0.008 -0,001 

66 736 54.17 0.93 -0.07 0.005 em•••••=, 

67. 1059 112.15 1.34 +0.34 0.116 +0.039 

Sima 16570 1343.60 0.578 40.106 

-Media .. 	-. 789.04 



TABLA # 9 

RIO CAUCA  

1 4 5 6 7 8 

Qi -IX- Xi Qi2x 10-4  Qi Xi Xi2  
Tr -1 

1130 1 22 1.050 -1,67 127,69 -1887.1 2.79 

1059 2 11 1.100 -1.38 112.15 -1461.4 1.90 

968 3 7.35 1.158 -1.20 93,70 -1161.6 1.44 

878 4 5.50 1.222 -1.06 77.09 930 7 1.12 

870 5 4.40 1.295 -0.96 75,69 835.2 0.92 

839 6 3.67 1.375 -0.86 70,39 - 721.5 0.74 

827 7, 3.14 1.468 -0.77 68.39 636.8 0.59 

823 8 2.75 1.572 -0.71 67,73 584.3 0,50 

822 9 2.45 1.690 -0.64 67.57 526.1 0.41 

753 10 2.20 1.833 -0.58 56.70 - 436.7 0,34 

736 11 2.00 2.000 -0.52 54.16 - 382.7 0.27 

715 12 1.83 2.204 -0.46 51.12 - 328.9 0.21 

715 13 1.69 1.450 -0,41 51,12 293.2 0.17 

711 14 1.57 2.755 -0.36 50,55 255.9 0.13 

710 15 1.47 3.128 -0.31 50.41 220,1 0.10 

709 16 1.38 3.630 -0.25 50,27 - 177.3 0.06 

690 17 1.30 4.335 -0.21 47.61 - 144.9 0,04 

680 18 1.22 5.550 -0.13 46,24 .88.4 0,02 

676 19 1,16 7,250 -0.07 45.70 - 	47.3 0.00 

647 20 1.10 11.000 +0.02 61.86 + 	12.9 0.00 

612 21 1.05 21.000 +0,12 37,45 + 	73.4 0.01 

6370 -12.41 1343.6 -11033,8 11.76 



48 	822 

49 	711 

50 	1095 

1270 

780 

767 

990 

938 

998 

863 

939 

692 

909 

944 

749 

855 

809 

800 

846 

1194 

18766 

893.60 

TABLA # 10 

RIO CAUCA 
	

ESTACTON "GUA Mj111:: 

4 	6 

Año L:  
de 	Gaito'Hdximo 

Iniervanión 	Anuál (Qi) 

1947 	795  

Qi2x10-4 	Qm 	Qm 	In  . -  1)  2  (In - 1) 
Ot 	al 

	

63.20 	0.59 	-0.11 	0.012 	-0.001 

	

67,57 	0.92 	-0.08 	0.006 

	

50.55 	0.80 	-0.20 	0.040 	-0,008 

	

119.90 	1.2i 	+0.23 	0.053 	+0,012 

	

161.29 	1.42 	+0.42 	0.176 	+0.074 

	

60.84 	0.87 	-0.13 	0.017 	-0.002 

	

58.83 	0.86 	-0.14 	0.020 	-0.002 

	

98.01 	1.11 	+0.11 	0.012 	+0.001 

	

87.98 	1.05 	+0.05 	0.003 

	

99.60 	1.12 	+0.12 	0.014 	+0.002 

	

74.48 	0.97 	-0.03 	0.001 

	

88.17 	1.05 	+0.05 	0.003 	---- 

	

47.89 	0.77 	-0.23 	0.053 	-0.012 

	

82.63 	1.02 	+0,02 	0,000 

	

89.11 	1.06 	+0.06 	0.004 

	

56.10 	0.84 	-0.16 	0,026 	-0,004 

	

73.10 	0.9ú 	-0.04 	0,002 

	

65.45 	0.91 	-0.09 	0.008 	-0.001 

	

64,00 	0.9v 	-0.10 	0.010 	-0.001 

	

71.57 	0.95 	-0.05 	0.003 	Ml• NOM, 

	

142.56 	1.34 	+0.34 	0.116 	+0.039 

	

1722.83 	 0.579 	+0.097 

~1111.1.DIM 



 

TABLA # 11 

ESTACION "GUAYABAL" 

 

   

1 
-
4 8 

Qi Tr Xi Qi2x10-4  Qi Xi Xi2  
Tr-1 

1 1270 1 22 1.050 -1.67 161.29 -2120.9 2.79 

1 1194 2 11 1,100 -1.38 142.56 -1647.7 1,90 

,1095 3 7.35 1.158 -1.20 119.90 -1314.0 1.44 

998 4 5.50 1.222 -1 06 99,60 -1057.9 1.12 

990 5 4.40 1.295 -0.96 .98.01 950.4 0.92 

944 6 3.67 1.375 -0.86 89.11 811.8 0.74 

939 7 3.14 1.468 -0.77 88.17 723.0 0.59 

938 8 2.75 1.572 -0.71 87.98 665.9 0.50 

909 9 2.45 1.690 -0.64 62.63 - 581.8 0.41 

863 10 2.20 1.833 -0.58 74.48 - 500.5 0.34 

855 11 2.00 2,000 -0.52 73.10 - 444.6 0.27 

846 12 1.83 2.204 -0.46 71.57 - 389.2 0.21 

822 13 1.69 2.450 -0.41 67.57 - 337.0 0.17 

809 14 1.57 2.755 -0.36 65.45 - 291.2 0.13 

800 15 1.47 3.128 -0,31 64.00 248.0 0,10 

795 16 1.38 3.630 -0.25 63.20 - 198.8 0.06 

780 17 1.30 4.335 -0.21 60.84 - 163.8 0.04 

767 18 1.22 5.550 -0.13 58.83 99.7 0.02 

749 19 1.16 7.250 -0.07 56.10 - 	52.4 0,00 

711 20 1.10 11.000 +0.02 50,55 + 	14.2 0.00 

692 21 1.05 21.000 +0.12 47,89 + 	83.0 0.01 

-12.41 1722.83 -12501.4 11.76 



TABLA 1 12 

QUAL& 	 MACIDN_IIN VIRGINJA" 

1 5 6 

Ano. 
de" 

Observación 
Casto Maxim° 
Anual 	(QI) QI2x10' 4  

Q1 
Qm 

21 	-1 
Qm 

(PI - 1 
Qm (21  Qm 

1947 901 81.18 0,70 -0,30 0,090 -0.027 

48 1216 147,87 0,94 -0,06 0,004 

49 981 96.24 0,76 -0,24 0.058 -0.014 

50 1728 298,60 1,33 +0,33 0,109 +0.036 

51 1578 249,01 1,22 40.22 0.048 +0.011 

52 1245 155,00 0.96 -0,04 0.002 .11.1.011* 

83 1250 156.25 0,96 -0.04 0.002 

54 1469 21530 1.13 -0.13 0.017 +0,002 

55 1371 187.96 1,06 +0.06 0.004 

56 1710 292.41 1.32 +0.32 0,102 +0.033 

67 1272 161.80 0.98 -0.02 0.000 rwrw 

58 962 92.64 0.74 -0.26 0.068 -0.018 

59 1058 111.94 0.82 -0.18 0.032 -0,006 

60 1414 199.94 1.09 +0.09 0.008 +0,001 

61 1415 200.22 1,09 40,09 0.008 40,001 

62 1430 204.49 1,10 +0.10 0.010 40.001 

63 1382 190.99 1,07 +0',07 0,005 

64 1193 142,32 0,92 -0,08 0,006 

65 1061 112.67 0,82 -0,11 0.032 -0,006 

66 1290 166.41 1,00 0 0.000 1111.11M. 

Sum I 28926 3463.54 0.605 0,014 

Mudia 1296,30 



RIO CAUCA 	 ZSTACJIA  ttJ4 %PUNTA" 

TABLA # 13 

Tr 
Tr -1 

Qi2 Qi Xi Qi 	m 	Tr Xi 	Xi2x 10-4 

6 	7 	8 

1728 1 21 1.050 -1.67 298.60 -2885.8 2.79 

1710 2 10.5 1.105 -1.36 292.41 -2325.6 1.85 

1578 3 7 1.166 -1.18 249.01 -1862.0 1.39 

1469 4 5.25 1.233 -1.04 215.80 -1527.8 1.08 

1430 5 4.20 1.313 -0.93 204.49 -1329.9 0.86 

1415 6 3.50 1.400 -0.84 200.22 -1188.6 0.71 

1414 7 3 1.500 -0.75 199.94 -1060.5 0.56 

1382 8 2.69 1.615 -0.68 190.99 - 939.8 0.46 

1371 9 2.33 1.750 -0.61 187.96 - 836.3 0.37 

1290 10 2.10 1.910 -0.55 166.41 - 709.5 0.30 

1272 11 1.91 2.100 -0.49 161.80 - 623.3 0.24 

1250 12 1.75 2.335 -0.43 156.25 - 537.5 0.18 

1245 13 1.62 2.610 -0.38 155.00 - 473.1 0.14 

1216 14 1.50 3.000 -0.32 147.87 - 389.1 0.10 

1193 15 1.40 3.500 -0.26 142.32 - 310.2 0.07 

1061 16 1.31 4.225 -0.20 112.57 - 212.2 0.04 

1058 17 1.24 5.170 -0.15 111.94 - 158.7 0.02 

981 18 1.17 6.880 -0.07 96.24 - 	68.7 0.00 

962 19 1.11 10.091 0.00 92.54 0.00 0.00 

901 20 1.05 21.000 +0.12 81.18 + 108.1 0.01 

-11.79 3463.54 -17330.5 11.17 



Q (0/8) 

COMPUTO DE LA DESCARGA DE DISEÑO (METODO DE VEN TE CMOW)  

[1 
 2, 

34 S 6 

d(hoCle i(elí) P (cm) Péb (c111) ditP 
0.5 6.9 3.4 0.5 0.33 1.00 2.78 0.26 

1.0 4.8 4.8 1.00 0.67 1.00 2.78 0.48 

1.5 3.6 5.4 1.30 1.00 0.87 2.78 0.67 

2.0 2.8 5.6 1.50 ' 1.33 0.75 2.78 0.80 

2.5 2.3 5.7 1.60 1.57 0.65 2.78 0.92 

3.0 1.9 5.8 1.70 2.00 0.57 2.78 1 

3.5 1.7 6.0 1.80 2.33 0.51 2.78 1 

4.0 1.4 5.6 1.50 2.67 0.38 2.78 1 

4.5 1.0 4.5 0.9 3.00 0.20 2.78 1 

5.0 0.7 3.5 0.5 9.39 0.10 2.78 1 

5.5 0.6 3.3 0.4 9.67 0.07 2.78 1 

6.0 0.5 3.0 0.3 4.00 0.05 2.78 1 	. 

6.5 0.9 2.0 0.2 4.93 0.03 2.78 1 

7.0 0.2 1.4 0.1 4.67 0.02 2.78 1 

7.5 0.1 0.8 0.1 5.00 0.01 2.78 1 

8.0 0.1 0.8 0.1 5.33 0.01 2.78 1 

16.1 

29.8 

36.1 

37.2 

36.0 

95.3 

31.6 

23.6 

12.4 

6.2 

4.3 

3.1 

1.9 

1.2 

0.6 

0.6 



Figura # 1 
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