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CAPITULO 1 INTRODUCCION

CAPITULO 1
INTRODUCCION

El hombre desde que habita en las ciudades enfrenta la dificil situacién de abastecerse de
agua y de deshacerse de ella una vez que fue utilizada para satisfacer sus necesidades. Estas
ultimas y las provenientes de lluvia, deben ser desalojadas de los sittos donde se encuentran para
no provocar enfermedades o inundaciones.

Para abastecer de agua a las poblaciones, se han desarrollado tecnologias para la captacion,
almacenamiento, tratamiento y distribucién de! agua mediante complicados sistemas de tuberias.

La mayor parte de las aguas una vez que son empleadas en las multiples actividades
humanas, son contaminadas con bacteria patogenas y desechos tanto organicos como inorganicos.
Después de cierto tiempo, la materia orgamca contenida en el agua se ‘descompone y produce gases
con olor desagradable; ademas, las bacterias existentes en el agua pueden causar enfermedades. De
esta forma, la disposicion o eliminacion de las aguas de deshecho es un problema sanitario que
debe ser atendido. :

Por otra parte, la construccién de edificios, casas, calles, estacionamientos, entre otros
modifican el entorno natural y tiene como algunas de sus tantas consecuencias, la creacion de
superficies poco permeables y la eliminacién de los cauces de las corrientes naturales. Por lo
anterior, es necesario construir conducciones artificiales y alejar de la poblacion las aguas
residuales y pluviales.

La urbanizacidon incrementa los voliimenes de agua de lluvia que escurren superficialmente
debido a la impermeabilidad de las superficies de concreto y pavimento. Las conducciones
artificiales o sistemas de alcantarillado se encargan de conducir las aguas de desecho y pluviales
captadas en los sitios de asentamiento de las conglomeraciones humanas para su disposicion final.

Es por eso que el alcantarillado, tal como se conoce actualmente, tardo cientos de afios en
ser realizado. Su principal funcién es la conduccion de aguas residuales y pluviales hasta sitios
donde no provoquen dafios e inconvenientes a los habitantes de poblaciones cercanas o incluso de
la misma de donde provienen.

Un sistema de alcantarillado esta constituido por una red subterranea de conductos e instalaciones
complementarias que permiten la operacion, mantenimiento y reparacién del sistema. Su funcién
es la evacuacion de las aguas residuales y las pluviales que escurren sobre calles y avenidas,
evitando su acumulacion y facilitando el drenaje de la zona a la que sirven. De ese modo se impide
la generacién y propagacion de enfermedades relacionadas con aguas contaminadas.

En la actualidad los sistemas de alcantarillado modernos son clasificados como sanitarios
cuando conducen solo aguas residuales, pluviales cuando transpertan unicamente aguas producto
del escurrimiento superficial del agua de iluvia y combinados cuando llevan ambas clases de
agua.

Los sistemas de alcantarillado, separados o combinados, tienen ventajas y desventajas entre
si. Debido ai deterioro ocastonado ai medio ambiente. Para el tratamiento de las aguas, resulta mas
conveniente la construccion de sistemas separados.

1



CAPITULO 1 INTRODUCCION

El disefio, construccion y operacion de un solo sistema es mas econémico. En este aspecto,
los sistemas separados implican mayores inversiones y pueden resultan menos atractivos,
especialmente cuando en una poblacion se inicia la construccidn de un sistema de alcantarillado.

Para cuidar el ambiente se construyen plantas de tratamiento que resultan mas econdmicas
por unidad de volumen tratado cuando las cantidades de agua por pulir son mayores. Aqui surge la
conveniencia de los sistemas separados, pues los voliimenes de aguas pluviales son muy superiores
a los correspondientes de aguas residuales en proporcion de 50 a 200 veces 0 mas y por la calidad
de agua a tratar.

Un factor a favor de los sistemas de alcantarillado separados se debe al incremento de
demanda de agua en las poblaciones, producto de su crecimiento, y a la escasez de la misma cerca
de ellas. Esto ha llevado a las comunidades a tomar medidas integrales que abarcan desde un

mayor abastecimiento, hasta un uso racional dél agua, y en este aspecto se desarrollan -acciones

encaminadas al rcusodelagua R IR s I RN S U T Tt D AL L SR Y SR

L'“l' i ‘[.ﬁrn;;

El uso racnona] del agua 1mphca empllearla eﬁcwntemente en las_ 1versas acnirxdades del |

hombre, disminuyendo los desperdicios y la contaminacién de los’ cuerpos de agua. A este
respecto, se orienta lo que en México se ha denominado la cultura del agua.

La base de la cultura del agua es formar en la poblacion, autoridades e industriales la

conciencia de que el agua es limitada en su disponibilidad, ya sea por la cantidad o por la calidad
que se requiere. Por ello, debe usarse sabiamente conservando las fuentes y evitando su deterioro.

Se les llama aguas tratadas a aquellas provenientes del alcantarillado (sanitario, pluvial o
combinado), que son procesadas en una planta de tratamiento hasta lograr usualmente una calidad
de “no potable”; sin embargo, tal tratamiento aunque incompleto, si permite la utilizacién del agua
en industrias, en el riego de jardines y cultivos. y para fines estéticos en fuentes, lagos. etc. El agua
de lluvia puede ser utilizada, con un tratamiento ligero o incluso sin tratamiento, para los mismos
fines siempre y cuando se disponga de las estructuras necesarias para su conduccién vy
almacenamiento, sin alterar su calidad.

Es importante que ! ingeniero encargado de disefiar los sistemas de alcantarillado modernos
considere en sus proyectos el rehuso del agua.

Un método desarrollado recientemente para aprovechar el agua de lluvia o la tratada es en la
recarga artificial de acuiferos. Ello es recomendable en aquellos lugares donde la escasez del
liquido ha provocado la sobre explotacién de los mantos acuiferos; teniendo entre otras
consecuencias hundimientos del terreno o el deterioro de la calidad del agua subterranea.

En este trabajo se pretende ayudar al ingeniero durante el disefio y analisis del
funcionamiento de una red de alcantarillado pluvial. Esti organizado de tal manera que se
considera. ademas de la metodologia de disefio, gran parte de los conceptos basicos que se
requieren y una seric de recomendaciones iitiles durante las etapas de disefio, revision,
construccion y operacién del sistema de drenaje pluvial.

En la tesis se han incluido una serie de ejemplos para ilustrar algunas de las ideas expuestas
y un programa de computo para la metodologia propuesta.



CAPITULO 1 INTRODUCCION

El trabajo esta dividido en 6 capitulos. El capitulo 2 esta dedicado a la descripcion de una red
de alcantarillado. Comprende estructuras de captacién (sumideros), estructuras de conduccion
(tuberias y canales), conexion, mantenimiento y las de vertido. Ademds de instalaciones
complementarias (bombeo, tratamiento, estructuras de cruce, vasos de regularizacién y detencion,
disipadores de energia, etc.), y por ultimo la disposicion final.

En el capitulo 3 se presentan conceptos basicos de hidraulica, qtiles para el disefio y revision
de una red de alcantarillado, como son: definiciones, tipos de flujo, variables hidraulicas de mayor
interés (area hidraulica, nivel del agua, ancho de superficie, tirante hidraulico y radios hidraulico,)
etc. Se hace mencion de las velocidades permisibles en una red de alcantarillado.

En el capitulo 4 se describe el disefio de una red de alcantarillado. Se inicia desde los
estudios preliminares, las normas de disefio de una red de esta clase (profundidades de zanja,

pendientes maximas y minimas, gastos maximos Yy gastos minimos, asi como lds tipos-de pozos *

utilizados en dichos proyectos, las expresiones matematicas empleados en el cédlculo de los

didmetros de un colector en una red -de_alcantarillado (férmulas de friccion, Manning, Darcy- .

Weisbach. la de la energia, perdldas de carga) Ademas se describen lo metodos para la obtencion
de los gastos de disefio como son el Grafico Aleman y Racional Americano.

El capitulo S se presentan las bases de la hidrologia. Se relacionan las ecuaciones para la
obtencion de los periodos de retorno para el calculo de las redes de alcantarillado.

En el capitulo 6 se incluye un programa hecho en Quick Basic para el cilculo de redes de
alcantarillado y su manual de uso.

A el
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CAPITULO2
REDES DE ALCANTARILLADO

Para facilitar el entendimiento de los elementos de una red de alcantarillado a continuacion
se presentan varios conceptos técnicos.

2.1 Definiciones

Red de alcantarillado.- Es un conjunto de tuberias que se interceptan entre si para desalojar
las aguas residuales o aguas de lluvia. El agua se debe conducir a uno o varios puntos donde no
exista peligro para el hombre y el medio ambiente o bien a una planta de tratamiento.

Aguas residuales domésticas (conocidas cominmente como sanitarias).- son las aguas que
se obtienen después de ser uuhzadas .para cumplir las necesidades de sobrevivencia y aseo de las
personas. B e S e e al et e

Aguas residuales mdustrmles - Son los “liquidos” producndos en “Tos’ cstablemmrentos' i
industriales, tales como; tintorerias, fundiciones, cervecerias y fabricas de papél: Es conveniente
que sobre todo éstas aguas, antes de ser vertidas a la red de alcantarillado, reciban un tratamiento.

Aguas de Huvia o pluviales.- Son las aguas que escurren o se almacenan en la superficie
terrestre debidas al agua proveniente de las nubes.

Infiltracién.- Se define como el paso de un liquido a través del suelo. En el caso de una red
de drenaje se refieren al agua que escapa de las juntas de las tuberias, por las paredes de las
mismas y por las obras anexas de éstas y que ingresa al suelo.

Alcantarilla.- Es un tubo o conducto, ordinariamente cerrado que tiene como objetivo y
conducir las aguas residuales pluviales o ambas.

Alcanwarilla de aguas negras.- Son las tuberias que conducen las aguas residuales
domesticas e industriales incluyendo las aguas de lluvia.

Alcantarilla de aguas pluviales.- Son las tuberias destinadas a la recoleccién de las aguas
de lluvia, incluyendo los escurrimientos superficiales.

Albafial - Son los conductos que llevan las aguas residuales desde un edificio a una
alcantarilla publica cercana.

Ramal - Es aquel conducto que no recibe otra descarga, mas que la propia.
Alcantarilla secundaria.- Es aquel ducto que recibe una o mds descargas o ramales.

Alcantarilla colectora o colector.- Es aquella que recibe la aportacnon de una o mas
alcantarillas secundarias.

Subcolectores .- Son conductos de mayor didmetro que las atarjeas, que reciben directamente
Jas aportaciones de dos 0 mas atarjeas y las conducen hacia los colectores.

Colectores .- Son los conductos de mayor tamafio en la red y representan la parte medular
del sistema de alcantarillado. En ocasiones también se les llama interceptores, dependiendo de su
acomodo en la red. Su funcién es reunir el agua recolectada por los subcolectores y llevarla hasta
el punto de salida de la red ¢ inicio del emisor.
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Emisor.- Conduce las aguas hasta el punto de vertido o tratamiento y puede ser uno o varios
dependiendo del tamafio de la localidad. Se le distingue de los colectores porque no recibe
conexiones adicionales en su recorrido.

2.2 Descripcién de una red de alcantarillado

Un sistema de alcantarillado es un medio apropiado y eficaz para la eliminacion de las aguas
negras, pluviales o ambas, es por eso que la red de alcantarillado debe estar correctamente
proyectada para cumplir con los siguientes requisitos.

a) Seguridad en la eliminacion.- L.a eliminacion de las aguas negras debe hacerse en forma
rapida y sin causar molestias ni peligro a la comunidad.

Para lograr una eliminacion segura se deben cuidar los siguientes aspectos:

Utilizar conductos cetrados para evitar que aparezcan a al vista las dguas negras, y para
resguardar al usuario de los malos olores y productos: de la putrefaccién de las materias en ellas
contenidas. La conducc¢ién en despoblado puede verificarse utilizando 'canal abiertoy:pero tan
pronto como los limites de la zona se expanden hacia el sitio de vertido, es preciso emplear un
conducto cerrado. T

El escurrimiento del agua dentro del conducto debe cumplir con las condiciones de
velocidad minimas tales para que no se depositen las materias que llevan las aguas negras y en
condiciones de velocidad maxima, no produzcan erosiones 2n los conductos ni dislocacion de Ias
mismas por desgastes de las juntas. Ello esta relacionado con la pendiente del conducto

Los conductos son fabricados con materiales apropiados y compatible con las condiciones
econémicas de la localidad, ademas de ser impermeables para evitar contaminaciones por
filtraciones o fugas.

Por otra parte debe contar con una adecuada ventilacién para reducir la acumulacién de
gases corrosivos o gases explosivos.

Los pozos de visita de la red sirven a este propésito y por tanto, su localizacién y nitmero
deben de decidirse con cierto modo para que el escape de los gases sea apropiado.

b) Capacidad suficiente.- La red de alcantarillado debe proyectarse con suficiencia para
conducit, en condiciones de seguridad, el volumen méximo de aguas por eliminar, a fin de que el
desalojo sea répido y no se provoquen estancamientos y por ende depésitos indeseables y dafios.

c) Resistencia adecuada.- Los conductos deben resistir los esfuerzos a que estan sujetos,
tanto del interior como del exterior. Se procura que los materiales utilizados en la construccién
sean lo suficientemente impermeables para evitar fugas perjudiciales de aguas negras; ademas,
deben resistir ¢l ataque corrosivo de los gases y sustancias emanadas de las aguas negras.

2.3 Componentes principales de una red de alcantarillado

Los componenies principales de un sistema de alcantarillado se agrupan, segin la funcion
para la cual son empleados.

a) Estructuras de captacion. Recolectan las aguas a transportar. En el caso de 1os sistemas
de alcantarillado sanitarios, se refieren a las conexiones domiciliarias formadas por tuberias
conocidas como albaiiales.
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En los sistemas de alcantarillado pluvial se utilizan sumideros o bocas de tormenta como
estructuras de captacion, también pueden existir conexiones domiciliarias donde se vierta el
agua de lluvia que cae en techos y patios. En los sumideros (ubicados convenientemente en
puntos bajos del terreno y a cierta distancia en las calles) se coloca una rejilla o coladera para
evitar la obstruccién de los conductos, por lo que son conocidos como coladeras pluviales.

b) Estructuras de conduccidon. Transportan las aguas recolectadas por las estructuras de
captacion hacia el sitio de tratamiento o vertido. Representan la parte medular de un sistema de
alcantarillado y se forman con conductos cerrados y abiertos conocidos como tuberias y canales
respectivamente.

¢) Estructuras de conexién y mantenimiento. Facilitan la conexion y mantenimiento de los
conductos que forman la red de alcantarillado, pues ademas de permitir la conexion de varias
tuberias, incluso de diferente didmetro o material, también disponen del espacio suficiente para que
un hombre baje hasta el nivel de las tuberfas y maniobre para llevar a cabo la limpieza e inspeccion
de los conductos. Tales estructuras son conocidas como pozos de visita.

d) Estructuras de vertido. Son estructuras terminales que protegen y mantienen libre de
obstaculos la descarga final del sistema de alcantarillado, pues evitan posibles daiios al ditimo
tramo de tuberia que pueden ser causados por la corriente a donde descarga el sistema o por el
propio flujo de salida de la tuberia.

e) Instalaciones complementarias. Se considera dentro de este grupo a todas aquellas
instalaciones que no necesariamente forman parte de los sistemas de alcantarillado, pero que en
ciertos casos resultan importantes para su correcto funcionamiento. Entre ellas se tiene a las
plantas de bombeo, plantas de tratamiento, estructuras de cruce, vasos de regulacion y de
detencién, disipadores de energia, etc.

f) Disposicion final. La disposicion final de las aguas captadas por un sistema de
alcantarillado no es una estructura que forme parte del mismo; sin embargo, representa una parte
fundamental del proyecto de alcantarillado. Su importancia radica en que si no se define con
anterioridad a la construccion del proyecto el destino de las aguas residuales o pluviales, entonces
se pueden provocar graves dafios al medio ambiente € incluso a la poblacion servida o a aquella
que se encuentra cerca de la zona de vertido.

2.3.1 Obras de captacion

Las obras de captacién consisten en bocas de tormenta, que son las estructuras que
recolectan el agua que escurre sobre la superficie del terreno y la conducen al sistema de atarjeas.
Se ubican a cierta distancia en las calles con el fin de interceptar el flujo superficial, especialmente
aguas arriba del cruce de calles y avenidas de importancia; también se les coloca en los puntos
bajos del terreno, donde pudiera acumularse el agua.

Estan constituidas por una caja que funciona como decantador donde se depositan las
materias pesadas que arrastra el agua y por una coladera con su estructura de soporte que permite
la entrada del agua de la superficie del terreno al sistema de la red de atarjeas mediante una tuberia
de concreto a la que se le denomina albafial pluvial. La coladera evita el paso de basura, ramas y
otros objetos que pudieran taponar los conductos de la red. Existen varios tipos de bocas de
tormenta, a los cuales se acostumbra llamarles coladeras pluviales: las de piso, de bangueta,
combinadas, longitudinales y transversales.

-
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Las coladeras de piso se instalan formando parte del pavimento al mismo nivel de su
superficie y las de banqueta se construyen formando parte de la guarnicidon. Cuando se requiere
captar mayores gastos, puede hacerse una combinacion de ambas. Las coladeras longitudinales son
un tipo especial de coladeras de banqueta cuyas dimensiones son mayores a las normales, al igual
que las coladeras transversales, que son coladeras de piso que cubren transversalmente la calle.

La seleccion de alguna de ellas o de alguna de sus combinaciones depende exclusivamente
de la pendiente longitudinal de las calles y del caudal por recolectar. En ocasiones se les combina
con una depresion para hacerlas mas eficientes. En la figura 2.1 se muestran algunos tipos de
coladeras pluviales.

r—v. ‘
a) De banqueta. b) De banqueta depnmlda ' ¢) De banqueta, con
canalizaciones.’
=4 r—gl.
S i y __;/
d) De piso y banqueta. ¢) De piso y banqueta,
deprimida.
LE'7 / /5 %
£
f) De piso, deprimida. g) Transversal, combinada con una de

piso y banqueta.
Figura 2.1 Tipos de sumideros o coladeras pluviales (ASCE, 1992)
2.3.2 Obras de conduccion.

Las obras de conduccidn son todas aquellas estructuras que transportan las aguas
recolectadas por las bocas de tormenta hasta el sitio de vertido. Se pueden clasificar ya sea de
acuerdo a la importancia del conducto dentro del sistema de drenaje o segin el material y método
de construccion del conducto que se utilice.

Segin la importancia del conducto dentro de la red, los conductos pueden ser clasificados
como atarjeas, subcolectores, colectores y emisores. Cuya definicion se dio anteriormente.

Por otra parte, los conductos pueden clasificarse de acuerdo al material que los forma y al
método de construccion o fabricacion de estos. Desde el punto de vista constructivo, existen dos
tipos de conductos los prefabricados y los que son construidos en situ.

Los conductos prefabricados son los que comtinmente se les denomina como “tuberias”, las
cuales se hacen con diversos materiales, con varios sistemas de unién o ensamble, y generalmente
de seccion circular. Las tuberias comerciales mas usuales en México se fabrican de los siguientes
materiales: concreto simple, concreto reforzado, fibrocemento, policloruro de vinilo) (PVC) v
polietileno. o o
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Los conductos construidos en el lugar o in situ son hechos usualmente de concreto reforzado
y pueden ser estructuras cerradas o a cielo abierto. A las primeras se les ilama cerradas porque se
construyen con secciones transversales de forma semieliptica, herradura, circular, rectangular o en
boveda. Las estructuras a cielo abierto corresponden a canales de seccién rectangular, trapezoidal o
triangular. En la figura 2.2 se presentan secciones transversales usuales de conductos cerrados y en
la figura 2.3. las secciones mas comunes de los conductos a cielo abierto, aunque algunas de ellas
suelen ser combinadas (triangular y trapecial, etc.).

e
) ~ N\ S ' -
a) Semieliptica., BN ) Herradura. . -c) Cir;:u]ar.

: .

[ g gt
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d) Rectangular (cajon). e¢) Boveda.

I

Figura 2.2 Secciones transversales de conductos cerrados
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a) Rectangular. b) Trapecial.

c) Triangular. : d) Combinada.

Figura 2.3 Secciones transversales de conductos a cielo abierto
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2.3.3 Estructuras de conexion y mantenimiento

Son estructuras subterrdneas construidas hasta el nivel del suelo o pavimento, donde se les
coloca una tapa. Su forma es cilindrica en la parte inferior y tronco conica en la parte superior, y
son lo suficienternente amplias como para que un hombre baje a ellas y realice maniobras en su
interior, ya sea para mantenimiento o inspeccion de los conductos. El piso es una plataforma con
canales que encauzan la corriente de una tuberia a otra, y una escalera marina permite el descenso
y ascenso en el interior. Un brocal de hierro fundido o de concreto armado protege su
desembocadura a la superficie y una tapa perforada, ya sea de hierro fundido o de concreto armado
cubre la boca.

Se les conoce como pozos de visita o cajas de visita segiin sus dimensiones. Este tipo de
estructuras facilitan la inspeccién y limpieza de los conductos de una red de alcantarillado, y
también permiten la ventilacion de los mismos. Su existencia en las redes de alcantarillado es vital
para el sistema, pues sin ellas, las redes de alcantarillado se taponarian y su reparacion podria ser
complicada y costosa. '

: s
[ Fem gt

Para dar mantenimiento a la red, los pozos de Visita se ubican al inicio de las atarjeas, en = 7

puntos donde la tuberia cambia de didmetro, diréccion o de pendiente y también donde se requiere
la conexion con otras atarjeas, subcolectores o colectores. Por regla los pozos de visita en una sola
tuberia no se colocan a intervalos mayores de 125 a 175 m dependiendo de los diametros de las
tuberias a unir.

Existen varios tipos de pozos de visita que se clasifican segun la funcion y dimensiones de
las tuberias que confluyen en los mismos e incluso del material de que estan hechos. Asi se tienen:
pozos comunes de visita, pozos especiales de visita, pozos para conexiones oblicuas, pozos caja,
pozos caja unién, pozos caja de deflexién, pozos con caida (adosada, normal y escalonada). Las
especificaciones para su construccion se indican en el capitulo correspondiente; ademas, en el tema
referente al disefio de redes se sefiala cuando se debe instalar cada uno de ellos.

Los pozos de visita usuales se fabrican con ladrillo y concreto. También existen pozos de
visita prefabricados de concreto reforzado, fibrocemento y de polietileno.

Los pozos permiten la conexion de tuberias de diferentes diametros o materiales, siendo los
pozos comunes para diametros pequefios y los pozos caja para didmetros grandes. Las uniones
entre tuberias se resuelven en el pozo de varias formas, las cuales se especifican en el capitulo
correspondiente a disefio.

2.3.4 Estructuras de vertido

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

o Estructura de vertido en conducto cerrado

Cuando la conduccion por el emisor de una red de alcantarillado es entubada y se requiere
verter [as aguas a una corriente receptora que posea cierta velocidad y direccidn, se utiliza una
esiructura que encauce la descarga directa a la corriente receptora y proteja al emisor de deslaves y
taponamientos.
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Este tipo de estructuras de descarga se construyen con mamposteria y su trazo puede ser
normal a la corriente o esviajado.

s Estructura de vertido en canal a cielo abierto

En este caso, la estructura de descarga consiste en un canal a cielo abierto hecho con base en
un zampeado de mamposteria, cuyo ancho se incrementa gradualmente hasta la corriente receptora.
De esta forma se evita la socavacion del terreno natural y se permite que la velocidad disminuya.

2.3.5 Obras complementarias

Las obras o estructuras complementarias en una red de alcantarillado son estructuras que no
siempre forman parte de una red, pero que permiten un funcionamiento adecuado de la misma.
Entre ellas se encuentran las plantas de bombeo, vertedores, sifones invertidos, cruces elevados,
alcantarillas pluviales y puentes.

2.3.5.1 Estaciones de bombeo - o . .

- - e,

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

s Laelevacion donde se concentra el agua esta por debajo de la corriente natural de drenaje
o del colector existente.

¢ Por condiciones topograficas no es posible drenar por gravedad el &rea por servir hacia el
colector principal. debido a que dicha area se encuentra fuera del parteaguas de la zona a la que
sirve el colector.

o Los costos de construcciéon son muy elevados debido a la profundidad a ia que se
instalaran los colectores o el emisor a fin de que funcionen por gravedad.

Las plantas de bombeo son instalaciones especializadas de ingenieria, cuyo disefio es un
proyecto en si. '

2.3.5.2 Vertedores

Un vertedor es una estructura hidraulica que tiene como funcién la derivacion hacia otro
cauce del agua que rebasa la capacidad de una estructura de conduccién o de almacenamiento.

Su uso en los sistemas de alcantarillado se combina con otras estructuras tales como canales
o cajas de conexion, y es propiamente lo que se denomina como una estructura de control. Por
ejemplo. cuando se conduce cierto gasto de aguas pluviales o residuales hacia una planta de
tratamiento con cierta capacidad y ésta es rebasada debido a la magnitud de una tormenta, el
exceso es controlado por medio de un vertedor que descarga hacia un conducto especial (usado
solamente en estos casos), que lleva el agua en exceso hacia su descarga en una corriente.

2.3.3.3 Estructuras de cruce

Una estructura de cruce permite el paso de la tuberia por debajo o sobre obstaculos que de
otra forma impedirian la construccién de una red de alcantarillade, Entre estas sc tienen:

10
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a) Sifones invertidos. Es una estructura de cruce que permite durante la construccién de un
colector o emisor salvar obstrucciones tales como arroyos, rios, otras tuberias. tineles. vias de
comunicacion (pasos vehiculares a desnivel), etc., por debajo del obsticulo.

Se basa en conducir el agua a presion por debajo de los obstaculos por medio de dos pozos,
uno de caida y otro de ascenso, los cuales estan conectados en su parte inferior por una tuberia que
pasa por debajo del obsticulo (figura 2.4). Asi, cuando el agua alcanza el pozo de caida es
conducida a presion por la tuberia hacia el pozo de ascenso donde puede practicamente recuperar
el nivel que tenia antes de la estructura y continuar con la direccion original del colector.
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Figura 2.4 Sifon invertido.

b) Cruces elevados. Cuando un trazo tiene que cruzar una depresion profunda, se utilizan
estructuras ligeras como son puentes de acero, concreto o madera, los cuales soportan la tuberia
que conduce el agua pluvial (figura 2.5). En ocasiones, se utilizan puentes carreteros existentes
donde se coloca la tuberia anclandola por debajo o a un lado de la estructura.
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Figura 2.5 Cruce elevado.
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¢) Alcantarillas pluviales y puentes. Este tipo de estructuras de cruce son regularmente
empleadas en carreteras, caminos e incluso en ciertas calles en localidades donde se ha respetado el
paso de las corrientes naturales (figura 2.6). Son tramos de tuberia o conductos que se incorporan
en el cuerpo del terraplén de un camino para facilitar el paso de las aguas de las corrientes
naturales, o de aquellas conducidas por canales o cunetas, a través del terraplén. Cuando las
dimensiones de los conductos son excesivas, es mas conveniente el disefio de un puente.

0 ‘/ s - // g/_ //

-~ ,.‘ /’,r/ R

a) De barril. b) De tubo, con cabecera y aleros.

I[Llilllll

O

¢) Entrada (o salida) prefabricada para d) De tubo, a paiio.
alcantarilla de tubo.

Figura 2.6 Alcantarillas pluviales (ASCE, 1992).
2.3.3.4 Disposicion Final

Se le llama disposicion final al destino que se le dara al agua captada por un sistema de
alcantarillado. En la mayoria de los casos, las aguas se vierten a una corriente natural que pueda
conducir y degradar los contaminantes del agua. En este sentido, se cuenta con la tecnologia y los
conocimientos necesarios para determinar el grado en que una corriente puede degradar los
contaminantes ¢ incluso, se puede determinar el nimero, espaciamiento y magnitud de las
descargas que es capaz de soportar.

Por otra parte, la tendencia actual es tratar las aguas residuales y emplearlas como aguas
tratadas o verterlas a las corrientes. También se desarrollan acciones encaminadas al retso del agua
pluvial, pues pueden ser utilizadas en el riego de areas verdes en zonas urbanas, tales como
jardines, parques y camellones; o en zonas rurales en el riego de cultivos.

Asi, un proyecto modemo de alcantarillado pluvial puede ser compatible con el medio
ambiente y ser agradable a la poblacidn segin el uso que se le dé al agua pluvial. Al respecto, cabe
mencionar fos pequefios lagos artificiales que son construidos en parques pﬁblicos‘ con fines
ornamentales.

12
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2.4 Tipos de redes de alcantarillado

Para recolectar y disponer de las aguas residuales o pluviales de una poblacion o ambas, en
la actualidad se han denominado tres tipos de redes o sistemas de alcantarillado de acuerdo con
el agua residual que transportan.

2.4.1 Sistema separado de aguas negras

Este tipo de redes se proyectan para desalojar las aguas residuales domésticas e industriales
con el fin de alejarlas de la localidad hasta el sitio donde seran tratadas y posteriormente podrian
ser reutilizadas en riego de parques y jardines y en industrias (fundiciones, lavadoras de autos etc.}

En este caso, el sistema se proyecta exclusivamente para recoger y conducir inicamente las
aguas de lluvia, lo que puede lograrse de dos maneras. La primera, que es muy usual en la
actualidad, proyecta conductos por todas las calles de la localidad para atender con este servicio y
auxiliarse con sus respectivas estructuras de captacién (como son las coladeras pluviales). Estas
estructuras sirven para recibir las aguas de lluvia y conducirlas a un lugar especifico. :

La segunda forma es proyectar solo interceptores para conducir las aguas de {luvia captadas
en el periodo de la tormenta, evitando asi que se acumulen y tomen fuerza de arrastre, lo que
causaria grandes inundaciones y dafios a la poblacion. '

Para mayor claridad de este sistema se muestra la figura 2.7

e e e R e SR T T el R e T e

Louvia

Figura 2.7 Sistema separado.

2.4.2 Sistemas Combinados

Este sistema se proyecta para recoger y conducir conjuntamente tanto las aguas residuales
(domésticas, industriales, comerciales, etc.) asi como también las aguas de lluvia o pluvisles. Para
esta solucién los conductos resultan sobrados en época de estiaje ya que solo transportan solo
aguas residuales (figura 2.8)
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Figura 2.8 Sistema combinado

2.4.3 Eleccion del tipo de sistema

Para elegir un sistema de alcantarillado se analiza la mayor parte de factores que inciden en
el problema a resolver, ya que asi se justifica, la eleccién econémicamente y técnicamente.

Por otra parte se deben tomar en cuenta las necesidades de saneamiento de las poblaciones.
La prioridad sera desalojar las aguas negras o de desechos de las casas, posteriormente, las aguas
de lluvia.

Es de suma importancia observar las caracteristicas econdmicas de la poblacion y de las
condiciones topograficas; ya que de ellas se elegira que tipo de sistema se tendra que aplicar a
dicha necesidad. Ademas se considera el tratamiento de dichas aguas negras y las posibles
exigencias de bombeo de la red. El bombeo de aguas negras en grandes cantidades encareceria la
obra de drenaje.

La topografia juega un papel importante en la eleccion de los sistemas ya que si la
configuracién topogrifica permite el desalojamiento superficial de las aguas de lluvia, es
recomendable optar por el sistema separado de las aguas negras. De lo contrario, si la
configuracion no permite dicho desalojamiento en forma superficial y ademas el potencial
econdmico de las poblaciones no puede absorber el costo de las obras de un sistema combinado o
pluvial, entonces es prioritario el desalojamiento de las aguas negras por medio de un sistema
separado que las conduzca hasta un sitio adecuado.

2.5 Trazo de atarjeas

El trazo de atarjeas es uno de los puntos mas importantes en un proyecto de sistema de
alcantarillado ya sea combinado o separado; ya que de este trazo dependeri que tan eficicnte ¥
bueno sea para desalojar las aguas residuales sin que provoque inundaciones a la zona a sanear.
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Por otra parte se debe tomar en cuenta el relieve o topografia del lugar ya que de ella
dependera hacia que direccion deben de estar dirigidas dichas atarjeas para poder localizar y trazar
los interceptores mediante el plano topografico de la localidad, y de esta manera se limitara a prion
las areas de aportacién.

Ademas, para elegir el trazo de las atarjeas se debe elegir un patrén o plan general que se
considere mas adecuado para la zona en estudio.

Un patrén es la configuracion del sistema de alcantarillado, o el trazo principal de las
tuberias; ya que dicho trazo dependera fundamentalmente de la topografia dominante de los sitios
de vertido, de la disposicion final de las aguas residuales y del trazo dominante de las calles
principales de la poblacion.

En resumen, su localizacion estard de acuerdo con la planeacion - general de la red y se
proyectara desde los limites de la zona por sanear, hasta los. colectores y subcolectores siguiendo
el recorrido més adecuado y rapido. T —

Los patrones més usuales son:

Perpendicular.- Este tipo de patron se utiliza cuando la comunidad que se dotard de este
servicio se encuentre a lo largo de una corriente, con el terreno inclindndose suavemente hacia ella.
Para esto colocan tuberias perpendiculares a la corriente y se descargan a un solo colector que se
encuentre cercano a la corriente, como se muestra en la (figura 2.9)

A sitio de
vertido

Drenaje tributarig

A

N

35

\*l /I/
,///*j N F - Jh y - Emisor
0 — J/ — )
30 — ] — - 1
25 - .
20 - i
P —
20 —=
—

L L

-

Colector -

Figura 2.9 Modelo perpendicular

Este modelo es uno de los mas usuales en el sistema de alcantarillado pluvial, ya que éste
busca la trayectoria mas corta hacia los canales superficiales existentes o hacia los colectores.

Radial.- En éste modelo las aguas residuales fluyen hacia fuera desde la zona central de la
localidad hacia las tuberias principales. Lo cudl tiene una gran ventaja ya que de esta forma el trazo
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de las lineas de la red son relativamente pequefias y esto provoca que se pueden multiplicarse el
numero de obras de tratamiento.

Para mayor entendimiento de este modelo obsérvese la figura 2.10

Dreans)e Tributario
T L__|
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-
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T T

T

NN

/
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vertido

Figura 2.10 Modelo radial e

Modelo de interceptores.- Este tipo de modelos se emplea para recolectar aguas residuales o
pluviales en zonas con curvas de nivel mas o menos paralelas y sin grandes desniveles. Las
tuberias principales se prestan para interceptarses por una tuberia mayor que es la encargada de
transportar las aguas residuales hasta la planta de tratamiento; ver (figura 2.11).
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—~ colector - -

Figura 2.11 Modelo de interceptores

Abanico.- Este tipo de modelos se utiliza cuando la poblacion se encuentra ubicada en un
valle en la cual se puede utilizar la convergencia hacia una tuberia principal ubicada en el interior
de la localidad originando una sola tuberia de descarga, tal y como se muestra en la figura 2.12.
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figura 2.12 Modelo de abanico

Eil trazo de atarjeas generalmente se realiza haciéndolas coincidir con el eje longitudinal de
cada calle. Si las calles no estan bien definidas o alineadas, debera procurarse que las atarjeas
queden a igual distancia de cada domicilio. Se deben evitarse cambios de direccion en distancias
cortas (ya que esto provoca la construccion de un pozo de visita, lo cual incrementaria el costo de

construccion del sistema de drenaje).
)
2.6 Tipos de trazo

Trazo en bayoneta.- Este tipo de trazo se reconoce de una forma rapida ya que siempre su
inicio comienza en una cabeza de atarjea y a lo largo de su trayecto se desarrolla en forma de zig-
zag o en escalera, la cual presenta deflexiones horizontales o caidas verticales en cada crucero de
calle o en cada pozo de visita hasta su entronque con un subcolector o colector donde descarga.

Ventajas de este tipo de trazo:
¢ Evita el uso de muchas cabezas de atarjeas.

e Permite un mayor desarrollo de las atarjeas para facilitar que los conductos adquieran un
régimen hidraulico establecido gradualmente, desde gastos minimos hasta gastos méximos
para pasar a otra atarjea de mayor diametro.

o Se logra aprovechar plenamente la capacidad de cada uno de los conductos.

Desventaja:
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¢ El trazo requiere de terrenos con pendientes mas o menos estables y definidas sin elevaciones,
ontrapendientes o sinuosidades profundas.

La figura 2.13 muestra este tipo de trazo
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Figura 2.13 Trazo en bayoneta

Trazo en peine.- Este tipo de trazo se realiza cuando las atarjeas tienden al paralelismo.
Aungue esto no es necesario, empiezan su desarrollo en una cabeza de atarjea, descargan su
contenido en una tuberia comin de mayor diametro perpendicular a ellas, misma que a su vez
vierta en otro conducto mayor.

Ventajas:

Se garantiza que las aportaciones sean rapidas y directas de las atarjeas iniciales a los
subcolectores o colectores permitiendo que se establezcan de inmediato en ellos un régimen
hidraulico creciente del gasto minimo al gasto maximo, hasta llegar a la capacidad méxima de
disefio para pasar entonces a otro conducto mayor . Con esto generalmente se logra un mayor
aprovechamiento de la capacidad de las tuberias.

Se tiene una amplia gama de valores para las pendientes de las atarjeas iniciales, lo cual
resulta ttil en el disefio.

Desventajas:

Debido al corto desarrollo de las atarjeas iniciales antes de descargar a un conducto mayor,
en la mayoria de los casos trabajan por abajo de su capacidad.

En muchas ocasiones, como las atarjeas iniciales son poco profundas, a fin de que puedan
descargar al conducto perpendicular se requiere de gran cantidad de pozos con caida adosada para
cada uno de estas atarjeas, lo cual genera un mayor costo de construccién. La figura 2.14 muestra
este tipo de trazo.
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Trazo combinado.- Es la combinacion de los dos trazos anteriores, y ain mas, de trazos no
definidos obligados por los accidentales topograficos. Existiendo en este caso, un gran nimero de
cambios de direcciones tanto verticales como horizontales por lo que se requieren de estructuras
diversas; en especial de pozos, registros, carcamos de bombeo y sifones invertidos; (figura 2.15).

Se considera que €] modelo en bayonetas tiene superioridad sobre los otros, por lo que se
refiere al aprovechamiento de la capacidad de las tuberias. Sin embargo, este no es el unico punto
que se considera en la eleccion del tipo del trazo, pues éste depende fundamentalmente de las
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Figura 2.14 Trazo en peine

condiciones topograficas del sitio en estudio.
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Figura 2.15 trazo combinado
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CAPITULO 3 CONCEPTOS DE HIDRAULICA

CAPITULO 3

CONCEPTOS DE HIDRAULICA APLICADOS EN EL DISENO DE
REDES DE ALCANTARILLADO

Con efecto de entender algunos conceptos de los fluidos desde un punto de vista de la
ingenieria aplicada al alcantarillado de las ciudades se plantean las siguientes definiciones.

3.1 Definiciones.

Presion.- Es el modulo o magnitud de la fuerza normal por unidad de 4rea que actia sobre
una superficie cubierta por el fluido. Sus unidades en el sistema internacional son kg cm’

Viscosidad.- Es la propiedad de los fluidos que se opone a su movimiento. Ella causa
friccién cuando el fluido se desplaza. Las unidades en el sistema internacional de la viscosidad

- . A} . s i i
dindmicason kg °, . AL e B L e et s G
m . o

Esfuerzo Cortante.- Corresponde a una fuerza tangencial entre el drea en que actGa. En los
fluidos Newtonianos es contrario a su movimiento (esta relacionado con la viscosidad).

Con base en la viscosidad de los fluidos newtonianos, el esfuerzo cortante se expresa como

T=H - 3.1)
27
donde 7 es el esfuerzo cortante, 1 la viscosidad dinamica, v la velocidad del fluyjoy y la
distancia vertical desde la superficie donde se genera este esfuerzo.

Friccion.- Es la fuerza que se opone al movimiento y actia en sentido contrario a la
velocidad. Ella depende del tipo de fluido y de la configuracion fisica o patrdn de flujo. Se debe a
la viscosidad o turbulencia.

Fiuido.- Es aquella materia que es incapaz de resistir fuerzas o esfuerzos cortantes sin
desplazarse. Se clasifican en liquidos y gases.

a) Fluidos liquidos.- Son aquellos fluidos que estan sometidos a fuerzas intermoleculares
que lo mantienen unidos de tal manera que su volumen esta definido por el recipiente que lo
contiene y puede tener una superficie libre; ademas tienen una caracteristica que los identifica
facilmente, son ligeramente compresibles y su densidad varia poco con la temperatura o la presion.

b) Fluidos gaseosos.- Este tipo de fluidos consta de particulas en gran movimiento que
chocan unas a otras, las cuales al impactarse estas se dispersan de tal modo que dichos fluidos no
tienen forma ni volumen definido y llenan completamente el recipiente cerrado en el cual se
coloquen.

3.1.1 Variables hidrdaulicas

Se entiende por variables hidraulicas a aquellas caracteristicas del flujo cuya determinacién
es importante para el disefio y de funcionamiento hidraulico. En su manejo se emplean el Sistema
luternacional de Unidades {donde se¢ considera a la masa como unidad basica y por consiguiente, la
fuerza es unidad derivada.)
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Entre estas variables se encuentran la velocidad media del flujo (velocidad en lo sucesivo), el
gasto y el tirante del flujo con superficie libre o la presion en conductos con flujo a presion.

Para la determinacion de las variables hidraulicas se requiere el uso de una seccidn
transversal de una conduccion (figura 3.1).

a) Tirante (y): Se le denomina tirante a la distancia vertical medida desde el punto més bajo
de la seccion de la conduccion hasta la superficie libre del agua (m). El cual se mide en forma
perpendicular al fondo de la conduccion. La relacion entre ambos es

d= ycosB (.2)

donde @ es el angulo formado entre el fondo del canal y la horizontal. Cuando este angulo es
pequefio (menor a 10°), como sucede. usualmente en la prictica, entonces y y d son
aproximadamente iguales.

b) Nivel del agua (h): Es la distancia vertical .a-la superficie ‘libre del agua ‘del plane-
horizontal de referencia (m).

Figura 3.1 Pardmetros hidrdulicos en una conduccion con superficie libre.

¢) Area hidraulica (A): Es el 4rea que ocupa el agua en un corte transversal normal a la
direccion del flujo (m?). Su calculo se hace con base en la geometria del conducto.

d) Ancho superficial (B): Es la distancia medida transversalmente al flujo a nivel de la
superficie libre (m).

e) Perimetro mojado (P): Es la longitud del contorno de la seccion transversal en la que el
agua tiene contacio con ias paredes y ei fondo de ia conduccion {m).
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f) Tirante hidrulico o profundidad hidraulica (Y): Se define como el cociente del area
hidraulica entre el ancho superficial (m):

Y= (3.3)

Cuando se tiene un flujo en una seccién onda se emplea al tirante hidraulico en lugar del
tirante.

g) Radio hidraulico (R): Es la relacion entre el drea hidréulica y el perimetro mojado (m):
R= (3.4)

3.2 CQlasificacién del flujo.

P I L : N R ) o .-'...-_ . P -lu_.: e v :‘.‘,‘ e

La identificacién del tipo de flujo en una conduccién es esencial para el disefio de redes ya

que algunos métodos son solo aplicables a ciertas condiciones del flujo o han:sido desarrglladas
para casos o intervalos especificos.

El flujo del agua en una conduccion puede clasificarse de acuerdo con:

a) Funcionamiento del conducto. Una red de alcantarillado pluvial puede estar formada por
conductos abiertos, cauces naturales y conductos cerrados. El flujo del agua en los conductos
abiertos y cauces naturales solo puede darse con superficie libre (formandose una interfase agua-
aire); en cambio, en los conductos cerrados el flujo del agua puede ser con superficie libre (seccion
transversal parcialmente llena) o a presion (seccién transversal llena).

En el disefio de una red de alcantarillado se recomienda que los conductos cerrados o
tuberias trabajen con superficie libre como si fueran canales. De esta forma se aprovecha al
maximo la capacidad de conduccion de las tuberias, segin se vera mas adelante; y por otra se evita
que entren en carga (o funcionen a presidn), ya que esto puede provocar que el agua escape del
sistema y brote en las calles ocasionando molestias y daiios.

Dado que es conveniente que una red de alcantarillado funcione con superficie libre, en
adelante se dard mayor énfasis a los conceptos relativos al flujo con superficie libre.

b) Tiempo: Si los tirantes, velocidades y gastos del flujo, correspondientes a cualquier
seccion transversal de la canalizacién, son constantes con respecto al tiempo, el flujo se denomina
permanente. En caso contrario, se le llama ne permanente. Por ejemplo, el transito de un
hidrograma en un cauce o la influencia de la marea en un rio cerca de su desembocadura al mar
son flujos no permanentes.

c) Distancia: Cuando en un flujo, los tirantes, las velocidades y los gastos en cualquier
seccion transversal a lo largo del canal son iguales, el flujo es uniforme. De otra forma, es no
uniforme o variado.

En caso de que los tirantes y las velocidades cambien abruptamente en distancias cortas, tal
como sucede por ejemplo en un salto hidraulico, el flujo se considera rdpidamente variado. En la
mayoria de las ocasiones, el flujo es gradualmente variado, pues las velocidades y los tirantes en

cada seccidn varian poco a poce a lo large de la conduccidn.
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Existen casos en que un canal descarga un gasto a otro canal por medio de un vertedor lateral
o de fondo. El flujo que se da en el tramo del canal donde funciona el vertedor es gradualmente
variado, pero también se le considera espacialmente variado por que el gasto cambia con la
distancia.

d) Fuerzas predominantes: en €l movimiento del fluido: El flujo del agua en una tuberia.
en un canal o sobre una superficie puede ser clasificado de acuerdo a la distribucion de velocidades
v a la naturaleza de las trayectorias de las particulas del agua. En ambas se manifiestan fuerzas
debidas a la viscosidad del fluido y a su inercia, pero en la mayoria de los flujos de agua
encontrados en la practica dominan las fuerzas inerciales.

Cuando dominan las fuerzas debidas a la viscosidad del fluido, el flujo se denomina laminar
porque las particulas del agua parecen desplazarse en pequefias capas con trayectorias suaves. En
cambio, cuando las fuerzas generadas por la gravedad o inercia del flujo tienen mayor influencia,
se le denomina turbulento debido a que las particulas siguen trayectorias u‘regula:es Y aleatorias.
Entre ambos, existe un intervalo al cual se le llama de franmsicidn. A este respecto pueden
consultarse mayores detalles en libros referentes a Mecanica de Fluidos.

En la mayoria de los anélisis usuales del flujo en tuberias y canales, el flujo sera turbulento.
La definicion del tipo de flujo (laminar, de transiciéon o turbulento), se basa en el pardmetro
adimensional conocido como Numero de Reynolds, el cual relaciona fuerzas inerciales con las
VIScosas como :
R= VL (3.3)
v
donde R es el nimero de Reynolds (adimensional), V es la velocidad media del flujo (m/s).
L es una longitud caracteristica (m) y v es la viscosidad cinematica del fluido (m?s). La longitud
caracteristica es €l diametro D en tuberias a presion, y el radio hidraulico R en conducciones con
superficie libre.

En la figura 3.2 se ilustran estos tipos de flujos mediante las trayectorias que siguen las
particulas del fluido.
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>
Flujo laminar Flujo turbulento

Figura 3.2 Comportamientos de los flujos laminar y turbulento.

Por otro lado, también se puede notar que a medida que la velocidad del fluido aumeiiia, ¢l
flujo cambia de larninar a transicién y a turbulento.

23



CAPITULO 3 CONCEPTOS DE HIDRAULICA

La definicion del tipo de flujo se hace con respecto a los siguientes intervalos del nimero de
Reynolds:

Conducciones a
Tipo de flujo ) .
presion (tuberias) Superficie libre (canales)
Laminar R <2300 R <500
De transicién 2,300 < R £4,000 500< R <£12,500
Turbulento R >4,000 R > 12,500

El flujo turbulento con superficie libre puede aun dividirse en tres, subtlpos de acuerdo al.
comportamiento hidraulico del ﬂu_]O con respecto a las paredes del conducto Si los efectos de la'
viscosidad del fluido tienen mayor influencia que la rugosidad del conducto él flujo es con pared
hidraulicamente lisa. En caso contrario se le llama ﬂu10 con pared hidraulicamente rugosa, y entre
ambos existe un intervalo de transicion. : .

Para determinar el subtipo en flujo turbulento se plantea que
v, =. gRS, (3.6)

Donde v. es conocida como la velocidad al cortante (m/s), g es la aceleracion de la gravedad
(m/s%), R es el radio hidraulico (m) y S; es la pendiente de friccion (su definicion se presenta mas
adelante).

Conocida la velocidad al cortante, puede evaluarse el siguiente parametro:

kv,

v

(3.7)

stendo k la altura promedio de las irregularidades existentes en las paredes de una
conduccion (m), denominada como “rugosidad equivalente”, y v la viscosidad cinematica del agua
(m’/s).

Si el parametro definido por la ecuacién 3.7 es menor a 4, el flujo es con pared
hidraulicamente lisa; si se encuentra entre 4 y 100, se encuentra en el intervalo de transicién entre
pared lisa y rugosa y por ultimo, st es mayor a 100 se trata de un flujo con pared hidrdulicamente
rugosa (Chaudhry, 1993).

En la mayoria de los flujos que se encuentran en la practica, el flujo sera turbulento con
pared hidraulicamente rugosa por lo que se podran utilizar las férmulas desarrolladas para tales
condiciones.

¢) Nivel de energia: El flujo del agua con superficie libre se clasifica de acuerdo al nivel de
energia contenido en el propio flujo. Asi, pueden establecerse tres tipos de flujo: subcritico, critico
o supercritico. Para diferenciarlos se emplea el parametro adimensional conocido como nimero de
Froude:

IF = VY
& (3.8)
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donde IF es el nimero de Froude, V es la velocidad media del flujo (m/s), g es la
aceleracion de la gravedad (m/s?) y Y es el tirante hidraulico (m) definido segun la ecuacion 3.3.

La ecuacion anterior representa una relaciéon entre las fuerzas debidas a la inercia
(numerador) y a la gravedad (denominador). Si ambas son iguales, IF = 1, y el flujo se define
como critico. En caso de que dominen las fuerzas debidas a la inercia del flujo (IF > 1), el fluyjo es
supercritico, y por ultimo, si tienen mayor influencia las fuerzas debidas a la gravedad (IF < 1)y
el flujo es considerado como subcritico.

3.3 Flujo en Alcantarillas

Funcionamiento del conducto. Una red de alcantarillado pluvial puede estar formada
frecuentemente por conductos abiertos (cauces naturales) y cerrados.

El flujo del agua en los conductos abiertos y cauces naturales solo puede darse a superficie
libre; en cambio, en los conductos cerrados el flujo del agua puede ser a superficie libre (seccion
transversal parcialmente llena) o a presion (seccion llena).

3.3.1 Flujo en conductos cerrados

El flujo en conductos cerrados puede ser a presion o con superficie libre. En las redes de
alcantarillado se recomienda que los conductos se disefien para trabajar con superficie libre para el
gasto maximo; sin embargo, en ocasiones entran a presion por obstrucciones o hundimientos de
uno de los extremos de! conducto.

Mas adelante de este trabajo se presenta las formas en que pueden calcularse los flujos en
colectores de alcantarillado pluvial.

3.3.2 Flujo a presion.

El cilculo del flujo a presion en tuberias (considerando flujo permanente) es mas sencillo en
comparacion al flujo con superficie libre. En la mayoria de los casos, sera de interés obtener la
capacidad de conduccion de una tuberia asi como las pérdidas de carga involucradas, dado que se
conocen las caracteristicas de la tuberia (matenal, seccidn transversal, pendiente).

Por otra parte, en el diseiio de redes de alcantanillado los gastos de disefio son encontrados
por métodos hidrolégicos, por lo que en realidad interesa determinar las condiciones geométricas
de una tuberia dados el material de la misma y las pendientes minima y maxima de disefio.

En general, se utilizan las ecuaciones de continuidad y de energia. Ademas, se recomienda
emplear la ecuacién de Darcy-Weisbach para calcular las pérdidas de carga.

3.3.3 Flujo con seccion parcialmente llena.

Se acostumbra disefiar 1os conductos de una red de alcantarillado para que trabajen con
superficie libre, por ejemplo, al 80% de su didmetro al conducir el gasto de disefio por ser maximo
el flujo para esta relacion. Por ello resulta importante el calculo del flujo en tuberias con seccion
parcialmente llena.

Las ecuaciones del flujo de fluidos en conductos cerrados pueden derivarse tanto de
consideraciones tedricas como empiricamente. Las ecuaciones de Poiseuille para flujo laminar y
ia ecuacion universal de Darcy-Weisbach son ejempios de ecuaciones deducidas tedricamente. Las
formulas de Manning y Hazen-Williams son utilizadas para proyectar alcantarillas y conducciones
forzadas, son ejemplos de ecuaciones obtenidas experimentalmente.
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3.4 Velocidades y tirantes en una red de alcantarillado.

Las velocidades minimas (Vel. min) permisibles son aquellas que no admiten la

sedimentaciéon de limos y materiales organicos o mineral ligero y/o los sélidos en suspension . Las
siguientes son las cifras recomendables:

Vel. min. a tubo lleno 0.60 m/seg.
Vel. min. a medio tubo 0.30 m/seg.
Vel. min. recomendable 0.45 m/seg.

En contrapartida, la velocidad maxima (Vel. méax.) permisible sera aquellas que no produzca

erosion en la tuberia ni dislocamiento en las juntas. La recomendacién es :

Vel. max. permisible para aguas negras 3.00 m/seg: -
Vel. max. permi_gible sistema @Oml‘)lipado'_. ) 500m/segl .

Vel. max. permisible.sistema pluvial . 8.00 m/seg.
Tirante minimo y velocidades minima y mdxima.

El tirante minimo cuando la velocidad minima permisible sea de 0.30m/seg., sera igual o

mavor a 1.50 cm, para que pueda arrastrar las particulas en suspension .

Cuando la velocidad sea la mixima permisible de 3.00 m/seg. (aguas negras), el tirante

minimo debera ser igual 0 mayor a 1.00 cm.

En el inciso 4.2.2 se amplian estos conceptos.
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CAPITULO 4
DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

Cuando se presenta una lluvia en una localidad, el agua escurre por las calles y por el terreno
natural hacia las partes bajas, donde puede finalmente acumularse o se dirigen hacia los arroyos
naturales. A fin de evitar que el agua se almacene o sus corrientes causen dafios y molestias a la
poblacién, se construyen las redes de alcantarillado pluvial que conducen las aguas de lluvia hacia
sitios mas seguros para su vertido.

El disefio y construccion de una red de alcantarillado es un trabajo de ingenieria donde se
busca que dicho sistema sea eficiente y a la vez econdémico. Por ello, se han desarrollado métodos
de disefio que involucran comprender los conceptos presentados en los capitulos anteriores a fin de
aplicarlos en conjunto con recomendaciones constructivas para la conservaciéon y mantenimiento
de la red de tuberias. Dichos métodos pueden modificarse a juicio del proyectista, variando
especialmente la forma de calcular la lluvia y Ios gastos de dlsei’io correspondientes, pero
atendiendo a la normatividad existente.

El disefio de la red abarca en forma general la determinacion de la geometria de la red.
incluyendo el perfil y trazo en planta, los calculos de didmetro y pendientes de cada tramo y la
magnitud de las caidas necesarias en los pozos.

La determinacion de la geometria de la red se inicia con la ubicacién de los posibles sitios de
vertido y el trazo de colectores y atarjeas. Para ello, se siguen normas de caracter préctico,
basandose en la topografia de la zona y el trazo urbano de la localidad. Por lo comun, se aplican las
siguientes reglas:

1) Los colectores de mayor didmetro se ubican en las calles mas bajas para facilitar el
drenaje de las zonas altas con atarjeas o colectores de menor didmetro.

2) El trazo de los colectores y las atarjeas se ubica sobre ¢l eje central de las calles, evitando
su cruce con edificaciones. Su trazo debe ser lo mas recto posible procurando que no existan
curvas. Cuando la calle sea amplia, se pueden disponer dos atarjeas, una a cada lado de la calle.

3) La red de alcantarillado debe trazarse buscando el camino mas corto al sitio de vertido.

4) Las conducciones serdn por gravedad, evitando en lo posible, las conducciones por
bombeo.

Durante el disefio se lleva a cabo el calculo del funcionamiento hidraulico del conjunto de
conductos a fin de revisar que los didmetros y pendientes propuestos para las tuberias sean
suficientes para conducir el gasto de disefio de cada tramo. Ademas, se deben tener en cuenta
aquellas consideraciones y restricciones que sirven para disminuir los costos de construccion y
evitar fallas por razones estructurales o trabajos continuos de mantenimiento.

De elaborar multiples disefios y tal como se vera mds adelante, se puede apreciar que el
dimensionamiento de las tuberias depende principalmente del tamaiio del area por servir y de su
coeficiente de escurrimiento, de la intensidad de la lluvia de disefio, y del periodo econémico de
disefio.
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4.1. Estudios preliminares

Para Hevar a cabo las diversas etapas que requiere la construccion de un sistema de red de
alcantarillado. se debe realizar una investigacion previa, con el fin de recabar la informacion
necesaria para elaborar el proyecto.

La informacion requerida es la siguiente:
. Nombre completo de la localidad, municipio v estado a que pertenece.
. Coordenadas geograficas y altitud media (x, y. z).
e  Poblacion seguin el ultimo censo oficial.
. Poblacion actual.
. Clima.
. Comunicaciones. - - T . T -
. Aspecto de la localidad indicando tipo de edificaciones. |
o Localizacién en un plano de vias de comunicacién actualizado.

4.1.1 Estado actual de la red de alcantarillado pluvial

Descripcion de las partes componentes del sistema, estado de conservacion y grado de
aprovechamiento de las mismas.

Red existente.
Plano actualizado de la red de alcantarillado indicando:
* Escala.
. Nombres de calles.
. Trazo de la red existente.
. Ubicacion de pozos de visita.
. Elevacion de terreno y plantilla de los pozos de visita.
. Pendiente de cada tramo.
o Diametro y tipo de tuberias.
. Longitud de cada tramo.
. Sentido de escurrimiento en cada tramo.
* Sitio de vertido.
. Estructuras y obras accesorias existentes.
. Planos actualizados de las obras, tales como:

. Pozos de visita.

»
i
z
:
&
T
z
>

. Sifones invertidos.
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. Cruces.
. Plantas de bombeo.
4.1.2 Informacién topogrifica

Uno de los aspectos mds importantes para la realizacion de todo proyecto de alcantarillado
pluvial, es la topografia de la regidén, porque marcara la pauta para la eleccién del tipo de
configuracion que tendra el sistema. Por lo tanto es necesario contar con planimetria y altimetria.
para realizar los trazos de la red y determinar la ubicacién de las estructuras e instalaciones
auxiliares.

Las escalas para este tipo de planos de proyecto son:

Tipo de plano Orientacion Escalas
Planta = " Unica 1:2,000 a 1:5,000
C Horizontal "~ | " 1:2,000 a 1:5,000
Perfil:
Vertical 1:200 a 1:500

Los planos deberan incluir los siguientes datos:

¢  Planimetria, ubicando paramentos, banquetas, lineas eléctricas, tuberias de agua potable y
cajas de operacion de valvulas, conductos, etc.

. Nombre de las calles que forman las manzanas.
. Longitud de crucero a crucero de las calles.
. Elevacion de todos los cruceros y sitios en donde cambie la pendiente del terreno.

. Elevacion de las tuberias de red de agua potable, alcantarillade sanitario, conductos de gas.
etc., existentes.

Cuando se elabora un proyecto de rehabilitacién o ampliacion y no se dispone de planos de
la red existente y de las obras accesorias, 0 no sean confiables; debe hacerse el levantamiento
topografico correspondiente, incluyendo las caracteristicas de la red v las estructuras.

4.1.3 Informacion adicional para el proyecto
Uso del suelo.

A) Plano de zonificacion por tipo de actividad; el cual debe especificar con la mayor claridad
posible las zonas habitacionales, fabriles, comerciales, recreativas, agticolas, etc. Asi mismo, se
debe identificar la zona de la localidad que actualmente esté poblada y las zonas de probable
crecimiento futuro. Es importante que se definan las zonas urbanas.

B) Planos de instalaciones subterraneas:

Son los planos existentes y en proceso de construccidn (planes maestros).
J Agua potable.
. Alcantarillado sanitario.

. Gas.
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o Teléfono.

. Luz.

. Plano de detalle de las estructuras y obras accesorias.
C) Estructuras y obras accesorias

Planos topograficos detallados de probables sitios para estaciones de bombeo, sifones
tnvertidos. obras de vertido, etc.

4.1.4 Datos Bdsicos.

a) Periodo de retorno (afios).

b) Area por drenar (ha).

c) Sistema aguas pluviales. =~ ¢ 7 Tt et S N
d) Coeficiente de escurrimiento (adimensional). |

e) Intensidad de lluvia (mm/h). _

f) Método racional, grafico aleman, R. R. L., hidrograma unitario ¢ de Chicago.
g) Formulas Manning, continuidad, y las propias empleadas para cada métod.
h) Gasto de disefio (m*/s).

i} Velocidad minima (m/s).

j) Velocidad maxima (m/s).

k) Sistema de eliminacion (gravedad/bombeo).

1} Tipo de tuberia (concreto, polietileno, etc.).

4.2 Normas de Diseiio

Durante el disefio de una red de alcantarillado, se pretende que los costos de construccion no
sean elevados y por otra parte, que la red sea funcional en aspectos relacionados con la operacién y
el mantenimiento de la misma.

Conviene que antes de abordar el procedimiento de disefio de una red de alcantarillado, se
revisen las recomendaciones practicas para lograr un disefio econémico y eficiente. En general,
puede afirmarse que una red de alcantariliado ha sido bien disefiada cuando:

1) Se han trazado atarjeas, colectores y emisores reduciendo las distancias de recorrido hacia
los sitios de vertido.

2) Existe el menor niumero posible de descargas por bombeo, tratando de que el sistema
trabaje exclusivamente por gravedad.

3) Las pendientes de las tuberias dan al flujo velocidades aceptables en un rango especifico.

4) Se tienen volimenes de excavaciéon reducidos, procurando dar a las tuberias la
profundidad minima indispensabie para resistir cargas vivas y evitar rupturas de las tuberias.

5) Sea sencillo inspeccionar y dar un mantenimiento adecuado a la red de tuberias.
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Las caracteristicas anteriores permiten un disefio econémico y funcional de la red en
aspectos relacionados con la construccidon y operacion de la misma.

4.2.1 Didgmetro minimo de disefio de las tuberias.

E! diametro minimo que se recomienda para atarjeas en alcantarillado pluvial es de 30 cm,
con objeto de evitar frecuentes obstrucciones en las tuberias abatiendo por consiguiente costos de
conservacion y de operacion del sistema.

4.2.2 Velocidades permisibles de escurrimiento.

Las velocidades limite del escurrimiento son aquellas para las cuales, por una parte se evita
la sedimentacién y azolvamiento de la tuberia y por otra, se impide la erosion de las paredes del
conducto. Se les 1lama velocidades minima y maxima respectivamente.

A tubo parcialmente lleno, la velocidad minima permisible s de 0.60 m/s; cuando el fljoes

a tubo lleno, es de 0. 90 m/s. La velocidad méxima permisible varia de 3 a 5 m/s, e incluso,
dependiendo de la resistencia del material de la tuberia (tabla 4.1).

Tabla 4.1 Velocidad maxima permisible.

Tipo de tuberia Velocidad maxima
(m/s)
Concreto simple hasta 45 cm de didmetro 3.0
Concreto reforzado de 61 cm de didmetro o mayores 3.5
Fibrocemento 5.0
Policloruro de vinilo (P V C) 50
Polietileno de alta densidad 5.0

En casos excepcionales, en tramos aislados de tuberia, se presentan velocidades de hasta 8
m/s, y se pueden aceptar con la debida autorizacion del proyecto, por lo que se tendra que realizar
un estudio del funcionamiento hidrdulico y de la resistencia del material de las paredes del
conducto.

4.2.3 Pendientes de disefio

La pendiente de las tuberias debe ser tan semejante como sea posible a las del terreno natural
con objeto de tener excavaciones minimas, pero tomando en cuenta lo siguiente:

a) Pendientes minimas

Casos normales. Son aquellas en que se dispone del desnivel topografico necesario. Se
acepta como pendiente minima aquella que produce una velocidad de 90 ¢m/s a tubo lleno.

Casos excepcionales. Comprenden aquelias pendientes en que debido a un desnivel pequefio,
con el objeto de evitar la construccién de una planta de bombeo, es preciso sacrificar la eficiencia
de la atarjea. Se acepta como pendiente minima aquella que produce una velocidad de 0.60 m/s,
con un tirante igual 0 mayor de 3.0 cm,
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b) Pendientes mdximas

Son aquellas pendientes que producen velocidades maximas de 3 a 5 m/s, trabajando
normalmente. Debido a que la topografia en ocasiones es muy abrupta, el Instituto de Ingenieria de
la UNAM ha efectuado estudios en tuberias de concreto reforzado, concluyendo que en casos
excepctonales, para este material la velocidad maxima puede ser de hasta 8 m/s.

4.3 Zanjas para la instalacién de tuberias

Las tuberias se instalan superficialmente, enterradas o con una combinacién de ambas,
dependiendo de la topografia, tipo de tuberia y caracteristicas del terreno.

Las tuberias para drenaje pluvial normalmente se instalan enterradas. Para obtener la maxima
proteccion de las tuberias se recomienda que éstas se instalen en condiciones de zanja, de acuerdo
a lo sehalado en las especificacignes de construccion del fabricante o lo indicado en los siguientes
parrafos. -

4.3.1 Anchos de zanjas .. -

En la tabla 4.2 se indica el ancho recomendable de la zanja para diferentes didmetros de
tuberias. Es indispensable que a la altura del lomo, la zanja tenga realmente el ancho que se indica;
a partir de éste, puede darsele a las paredes el talud necesario para evitar el empleo de ademe. Si es
indispensable el empleo de ademe, el ancho de la zanja debe ser igual al indicado en la tabla 4.2
mds el ancho que ocupe el ademe.

Tabla 4.2 Ancho de zanja.

Diametro del tubo Ancho de zanja
(cm) (cm)

30 85

38 100
45 110
61 130
75 156
90 170
107 195
122 215
152 250
183 285
213 320
244 355
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4.3.2 Profundidad de zanjas

La profundidad de las excavaciones de las zanjas para las tuberias queda definida por los
factores siguientes:

. Profundidad minima o colchén minimo. Depende de la resistencia de la tuberia a las cargas
exteriores.

. Topografia y trazo. Influyen en la profundidad maxima que se le da a la tuberia.
*  Velocidades maxima y minima. Estan relacionadas con las pendientes de proyecto.
. Existencia de conductos de otros servicios.
* Economia en las excavaciones.
a}) Profundidad minima

La profundidad minima la'determina el colchén minimo necesario de la tuberia, para evitar
rupturas de ésta ocasionadas por cargas vivas. ‘

En la practica, se recomiendan los valores de la tabla 4.3 para establecer el colchdn minimo.

Tabla 4.3 Colchén minime para tuberias.

Didametro del tubo Colchén minimo (cm)
Tuberias con diAmetro de hasta 45 cm 90
Tuberias con diametros mayores a 45 cm y hasta 122 cm 100
Tuberias con didmetros mayores a 122 ¢cm 150

Los colchones minimos indicados anteriormente, podran modificarse en casos especiales
previo analisis particular y justificando cada caso. Los principales factores que intervienen para
modificar el colchon son el tipo de tuberia a utilizar, el tipo de terreno en la zona de estudio y las
cargas vivas que puedan presentarse.

b) Profundidad mdxima

La profundidad es funcion de la topografia del lugar, debiendo evitarse excavar demasiado.
Si la topografia tiene pendientes fuertes, se debe hacer un estudio econémico comparativo entre el
costo de excavacion contra el namero de pozos de visita.

La experiencia ha demostrado que hasta cuatro metros de profundidad, e! conducto principal
resulta mas econémico que emplear atarjeas laterales o madrinas.

Plantilla o0 cama

Con el fin de satisfacer las condiciones de estabilidad y asiento de la tuberia, es necesario la
construccion de un encamado en toda la longitud de la misma. Debera excavarse cuidadosamente
las cavidades o conchas para alojar la campana o cople de las juntas de los tubos, con el fin de
permitir que [a tuberia se apoye en toda su longitud sobre el fondo de la zanj2 o la plantilla
apisonada.
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El espesor de la plantilla o cama serd de 10 cm, siendo el espesor minimo sobre el eje
vertical de la tuberia de 5 cm.

4.3.3 Conexiones de tuberias

Debido a los cambios de diametro que existen en una red de tuberias, resulta conveniente
definir fa forma correcta de conectar las tuberias en los pozos de visita. En la figura 4.1 se indican
tos nombres que se les da a las partes de un tubo.

Lomo

B - Clave
Plantilla

Base

Figura 4.1 Partes de un tubo
4.4 Tipos de pozos

Un sistema de alcantarillado, ya sea que se trate de la conduccion de aguas negras , pluviales
0 ambas. consta de estructuras basicas y conexas.

4.4.1Estructuras bdsicas

Son aquellas estructuras que tienen como principal objetivo el de recoger y transportar las
aguas residuales de precipitacion o domésticas. El cual componen el esquema principal del
sistema de la red de alcantarillado.

4.4.2 Estructuras conexas

Son aquellas estructuras que tiene como finalidad el de dar a la red de alcantarillado una
mayor eficiencia en su desempefio por la cual ha sido disefiada, ya que dichas estructuras permiten
que las estructuras bésicas estén ligadas entre si y de esta forma trabajen mejor en conjunto.

Las estructuras conexas que componen una red de alcantarillado son:

a) Pozo de visita comun. Se utilizan para unir tuberias de 30 a 61 cm de didmetro, |a base
del pozo es de 1.20 m de diametro interior como minimo (figura 4.2).

b) Pozo de visita especial. Se emplean con tuberias de 76 a 107 cm de diametro, teniendo un
didmetro de 1.50 m en la base del pozo como minimo. Con tuberias de 122 ¢cm de diametro o
mayores también se utilizan pozos de visita especiales, con didmetro minimo en la base del pozo
de 2.0 m (figura 4.3).
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NOTAS:

Este proyecto de pozo, se empleara en tuberia
de 1.22 m de didmetro de pozo recto.
Acotaciones en metros.

Esta figura es copia del plano V.C, 1986 de

las Normas de Alcantarillade Sanitario en
Localidades Urbanas de 1a Republica Mexicana,
de la extinta S.A.H.O.P.
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¢) Pozo para conexiones oblicuas. Estas estructuras son idénticas en forma y dimensiones a
las comunes y su empleo se hace necesario por razones econoémicas en la conexién de un conducto
de hasta 0.61 m de didmetro a un subcolector o colector cuyo didmetro sea igual o mayor de 1.22
m (figura 4.4).

El empleo de esta clase de pozos de visita evita la construccién de una caja de visita sobre el
colector, que es mucho mas costosa que el pozo para conexiones oblicuas.

d) Pozo caja. Estas estructuras estan constituidas por ¢l conjunto de una caja de concreto
reforzado y una chimenea de tabique idéntica a la de los pozos de visita; su seccion transversal
horizontal tiene forma rectangular o de un poligono irregular y la vertical es rectangular.

Sus muros, la losa de piso y de techo son de concreto reforzado. Sobre la losa de techo se
apoya la chimenea que llega al nivel de la superficie del terreno donde remata con el brocal y la
tapa, ambos de hierro fundido o de concreto reforzado. - . ———

A los pozos cuya seccion horizontal es rectangular se Tes llama pozos cajé}, s¢ ‘construyen
para tuberias de 0.76 a 1.22 m y entronques de 0.38 a 0.76 m (figura 4.5). -

e) Pozo caja unién. La diferencia de este tipo de pozo.con el de caja consiste en que la
seccion horizontal es de forma irregular, se utilizan para tuberias de 1.52 m y entronque de 0.91 m
a 1.22 m (figura 4.6).

f) Pozo caja de deflexién. Son semejantes a los pozos caja, la diferencia estriba en que
concurre al pozo una tuberia de entrada y solo tienen una de salida con una deflexién maxima de
45°. se utilizan para tuberias de 1.22 a 3.0 m (figura 4.6).
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g) Pozos con caida. Son pozos de visita en los que se admite la entrada de agua en la parte
superior del pozo y permite el cambio brusco de nivel por medio de una caida, ya sea directamente
al pozo (libre) o conducida por un tubo hasta la base del pozo.

Se instalan entre tramos en los que los tubos tendrian pendientes muy fuertes, las que
ocasionarian velocidades mayores a las permitidas y costos de excavacion elevados.

De acuerdo al diametro de las tuberias, los pozos de caida se clasifican en:

g-1) Pozo de caida adosada. Son pozos de visita comunes que cuentan con una estructura
menor, que consiste en una tuberia de 0.20 o 0.25 m, ubicada lateralmente que permite una caida
del agua hasta de 2.00 m. Para tuberias de 0.30 a0.61 m, el diametro de la base del pozo es de 1.20
m, para tuberias de 0.76 m a 1.07 m el diametro del pozo es de 1.50 m (figura 4.7).

g-2) Pozos de caida. Son pozos de visita comunes y especiales, en los cuales, en el interior
de la caja se construye una pantalla de concreto armado que funciona como! deflector del caudal
que cae del tubo mas elevado, disminuyendo asi la velocidad del agua. Se construyen para tuberias
de 0.30 a 0.76 m de didmetro y con un desnivel maximo de 1.50 m (figura 4.8).

g-3)-Pozos con estructura de caida escalonada. Son pozos caja cuya variacion es de 0.50
m en 0.50 m. hasta llegar a 2.50 m como méximo. Cuentan con dos chimeneas, una a la entrada del
agua que corresponde a la tuberia de la parte alta y otra a la salida del agua donde sale la tuberia
con menor elevacién. Se emplean en tuberias con diametros de 0.91 m a 2.44 m (figura 4.9).
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4.4.3 Otras

La disposicion final de las aguas residuales. si bien no es una estructura. se considera parte
de una red de alcantarillado porque de su forma , ubicacion vy correcta localizacién depende la
eficacia global del sistema; ya que sin ello no se llegaria a cumplir el propdsito sanitario de la red
de alcantarillado.

Las plantas de tratamiento es en si otra estructura que forma parte de una red de
alcantarillado. sin embargo, por sus caracteristicas y complicaciéon de disefio y construccion son
objeto de proyectos especificos.

4.5 Determinacion del didmetro de un colector en una red de alcantarillado.

La eficiencia de una red de alcantarillado para transportar las aguas residuales en general,
esta dada en gran medida por el disefio hidraulico que tenga. Ya que de esto depende que las
velocidades. pendientes y demas parametros que intervienen.én el disefio de la red sean las
adecuadas para dicho proyecto. \ . . R

En este apartado se presenta de forma breve las formas en que pueden calcularsé '1os flujos en ™ i+

colectores de alcantarillado pluvial. . |
4.5.1 Ecuaciones fundamentales del flujo a presion.

El flujo a presion es muy poco usual en una red de alcantarillado ya que su uso seria de una
forma antieconomica. Ademas una red de alcantarillado se proyecta de una forma tal que sus
conductos trabajen a un 80% de su capacidad como se vera posteriormente; ademas, dichos
conductos estaran proyectados de una forma tal que su pendiente vaya con las curvas de nivel de
superior a inferior. El flujo a presion de una red de alcantarillado solo se dard cuando sea
necesario, o sea, solo se podra realizar este tipo de obras cuando en dicha zona a drenar se
encuentre en una depresidon, y pueda ocasionar graves daiios a la poblacion, en este caso se
procedera a provectar carcamos de bombeo.

El calculo del flujo a presion en tuberias (considerando flujo permanente) es mas sencillo en
comparacion al flujo a superficie libre En la mayoria de los casos, serd de interés calcular la
capacidad de conduccion de una tuberia asi como las pérdidas de carga involucradas, dado que se
conocen las caracteristicas de la tuberia (material, seccién transversal, pendiente). Por otra parte,
en el disefio de redes de alcantarillado los gastos de disefio son obtenidos por métodos
hidroldgicos, por lo que en realidad interesa determinar las condiciones geométricas de una tuberia
dados el material de la misma y las pendientes minima y maxima de disefio.

En general, se utilizan las ecuaciones de continuidad
Q=4av (4.1)

Donde Q es el gasto (m/s), A es el area hidraulica (m’)y V es la velocidad media del flujo
(m/s).

La ecuacion puede ser usada para realizar trénsitos de avenidas en vasos o almacenamientos
donde interesa conocer la variacion de nivel con respecto al tiempo de acuerdo a un hidrograma de
entrada al vaso y una politica de operacidn de extracciones del mismo.

Otro aplicacion es cuando se tiene un flujo en una tuberia o en un cauce, donde pueden
seleccionarse dos secciones transversales (sean é€stas las secciones ! y 2 respectivamente),
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separadas entre si cierta distancia en la cual no existan aportaciones o extracciones de agua. Si se
considera flujo permanente, es decir, que el gasto no varia con el tiempo, entonces la cantidad de
agua por unidad de tiempo que ingresa al volumen de control sera igual a aquella que lo abandona.
De esta forma, expresando la ecuacién de continuidad como flujo volumétrico se obtiene

Q=Q o 4¥ =47, 4.2)

La propia ecuacién Q= A V' puede emplearse en redes de alcantarillado, de distribucién de
agua potable o en cauces donde existen confluencias o conexiones de tuberias (en ocasiones
llamadas nudos o nodos). Basta asignar un signo (positivo o negativo) a aquellos flujos que
ingresan al nudo siendo entonces los flujos de egreso de signo contrario. Asi, la expresion
Q= AV toma laforma

>a.=24, (4.3)

donde el primer miembro e refiere a la suma dé los gastos de ingreso ‘al nudé (entrada) y el
segundo miembro a la sumatoria de los gastos que abandonan el nudo (salida).

Finalmente, un desarrollo un poco mas complejo permitira establecer la ecuacién de
continuidad en flujo no permanente sin considerar aportaciones o extracciones laterales (Chaudhry,
1993), que mas adelante serd una de las bases para el transito de avenidas en colectores:

yU, I A

+ =
& & a
En esta expresion, x es la direccién normal al flujo en un sistema de coordenadas y t es el
tiempo.

0 (4.4)

Ya que considerando el escurrimiento en conductos cerrados se puede calcular utilizando la
lev de la conservacién de la energia aplicada al movimiento de fluidos.

Establece que la energia total contenida en un fluido en movimiento es la suma de las
energias correspondientes a la posicion o elevacidn del flujo con respecto a un nivel de referencia
(energia potencial), la presion estatica (energia de presion) y la presion dinamica (energia cinética).

La cudl considerando dos secciones cualesquiera como se ve en la siguiente figura se puede
quedar expresado en términos matematicos; por ejemplo para un flujo a superficie libre se puede
escribir como:

L

R}~

ot
- - | T
PHR ‘ ! 1,
1 1 ¢ l PHR ——‘i l
2) En canales {con superficie libre). b) En tuberias ( 2 presi:ﬁn) .

Figura 4.10 Ecuacion de la energia aplicada entre dos secciones transversales.
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2

H=z+y+a 4.5)
2g
v para flujos a presion de la siguiente manera
H=z+P1a’ (4.6)
y 28

donde
H Energia total o carga hidraulica (m),

z Nivel del fondo del cauce en conducciones a superficie libre o del eje de la tuberia en
conducciones a presion con respecto a un nivel de referencia (m) el cual equlvale a la carga de
posicion, P PP -

y Tirante del flujo o carga de presxon en conduccnones a superﬁcw libre (m),

p Presion manométrica (N/m?), - P e
¥ Peso volumétrico (N/m?), _ | o

p/y Carga de presion en conducciones a presion (m),

V Velocidad media del flujo (m/s),

g Aceleracion de la gravedad (m/s?),

o Coeficiente de Coriolis o de energia (adimensional), y

V2/2g Carga de velocidad (m).

El coeficiente de Coriolis se incluye en las ecuaciones anteriores debido a que se considera la
velocidad media del flujo y no la distribucién real de velocidades.

De acuerdo al principio de conservacion de la energia aplicado a un flujo a superficie libre,
“La energia contenida en un flujo no cambia a lo largo de la trayectoria del mismo, solo existen
transformaciones entre sus componentes”. De esta forma, al aplicar dicho principio entre dos
secciones transversales de un flujo a superficie libre se obtiene la ecuacion de la energia.

VIZ V22 2
Z+y +a =z, +y,+Q +>Y h 4.7
a4 128 1 T ): 223 Z 7 @.7)
v para conducciones a presion
P Vl2 P Vi 3
Z+ ' +a =z,+""+a, © +)h 4.8
r '2g y 2 2. @9

donde el ultimo término es la suma de las pérdidas por friccion y locales entre las secciones
1 v 2, vistas anteriormente.

Cuando no se toman en cuenta las pérdidas de carga en las ecuaciones se tiene la ecuacion de
Bernoulli. En este caso los miembros de la derecha y de la izquierda seran iguales a una constante
que define un horizonte de energia, es decir, la linea de energia mixima disponible en el flujo es
relativa y depende de la seccidn en la que se inicie el analisis.
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Por otra parte. la linea que une los valores de las energias totales en cada seccion transversal
a lo largo de la conduccién es conocida precisamente como linea de la energia o gradiente
energético. Si solo se considera la suma de las energias de posicion y de presion, se obtiene como
resultado la linea piezométrica o gradiente hidréulico, la cual equivale al perfil de la superficie del
agua en conducciones a superficie libre.

Otro punto muy importante que sirve para que una red de alcantarillado sea eficiente es el
calculo de sus perdidas, ya que en una tuberia siempre habra pérdidas llamadas pérdidas por
friccion por lo cual se tiene que:

Las pérdidas por friccion se pueden evaluar segun la expresion general
hy=S8,L (4.9)

donde A, es la pérdida de carga (m), S , es la pendiente de friccion o ipendiente de la linea
de energia (adimensional) y L es 1a longitud del traitio dénde se‘evatian las pérdidas (m).

En la practica, las pérdidas ‘de carga son descoriocidas'y "pard deterhqinarlas se emplean
expresiones empiricas tales como las de Darcy-Weisbach, recomendada en €l calculo del flujo en

tuberias a presion, y la de Manning que se emplea extensamente en flujos con superficie libre,
aunque también en conducciones a presion.

Formula de Darcy-Weisbach.

La expresién de Darcy-Weisbach, para el calculo de las pérdidas por friccién en tuberias a
presion se escribe como

LV?
h, = 4.1
4 fD 2g (4.10)

donde h, es la pérdida de carga (m), / es el factor de friccion (adimensional), L es la
longitud del tramo en consideracion (m), D es el didmetro de la tuberia (m), V es la velocidad
media del flujo (m/s) y g es la aceleracion de la gravedad (m/s?).

Para calcular el factor de friccion £, se utiliza la ecuacion de Colebrook-White:

1 k 2.5
f = _0'881[{3.7D + R-‘fJ 4.11)

donde k es la altura de rugosidad equivalente (m) y IR es el numero de Reynolds
(adimensional). Esta expresion ha sido resuelta en el diagrama universal de Moody (figura 3.5)
Una expresion aproximada, a la ecuacion 4.11 desarrollada por Swamee y Jain es la siguiente:

0.25

oo k5T i
83707 R

La cual es valida en los intervalos 10° < &/D < 10? y 5x10° < R < 10%, y posee un error
refativo de *i.0% (Swamee y Jain, 1976). En esta expresion k es la “altura de rugosidad
equivalente de granos de arena” (m), D es el didmetro (m), y R es el nimero de Reynolds
calculado para el flujo en particular (El valor de la velocidad puede suponerse e ir afinando el
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calculo de f hasta obtener un valor preciso). En la tabla 4.4) se muestran algunos valores de la
rugosidad equivalente para diversos materiales.

Tabla 4.4 Rugosidad equivalente de diversos materiales (Sotelo, 1987).

Material Rugosidad
equivalente k (mm)

Fibrocemento. 0.025 a2 0.030
- Concreto:
En galerias, colado con cimbra normal de madera. *:°f | : ; ‘ 1a2 R ’
En galerias, colado con cimbra rugosa de madera. ! -f., , : :: 510 {
Armado en tubos y galerias, con iclcaba{io intteri;)r : o
cuidadosamente terminado a maﬁo | ; 001 "
De acabado liso 0.025
Armado, con acabado liso y varios aifios de servicio. 0.2 a 03
Alisado interiormente con cemento. 0.25
En galerias. con acabado interior de cemento. 1.5 a 1.6
Con acabado normal. Il a3
Con acabado rugoso. 10
Presforzado. 0.25
- Cemento
Liso. 03 a 08
No pulido. 1 a2
- Mamposteria:
De piedra, bien junteada. 1.2 a 2.5
De piedra rugosa, sin juntear 8 a 15
De piedra, mal acabada. 1.5 a 3
Policloruro de vinilo o PVC con juntas espiga-

campana a intervalos de 6 a 9 m. 0.06
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CAPITULO 4 DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

La formula de Manning es de las mas populares en nuestro pais por su sencillez y porque se
dispone de amplios datos sobre el coeficiente de resistencia “n”. Ademas. es recomendada en el
calculo de flujos con superficie libre y en conductos cerrados con seccion parcialmente llena,
aungue también se emplea en conductos a presion. Se le conoce en la forma

v="gog (4.13)
n
donde ¥ es la velocidad media del flujo (m/s), » es el coeficiente de rugosidad (s/m'”), R es

el radio hidraulico (m) y S, es la pendiente de friccién (adimensional).

Para estimar el valor del coeficiente de rugosidad n, no existe un método preciso; por lo que
en diferentes libros de Hidrdulica se incluyen instrucciones, tablas e incluso fotografias con
diferentes condiciones del cauce para su seleccién y a_|uste

Existen varios factores que afectan el valor dei coeﬁc1ente de rugosidad, entre los que se
encuentran principalmente: aspereza de la_superficie de- la- conduccion, presencia y tipo' de
vegetacion, irregularidades y obstrucciones en la conduccién, deposnos dé materiales y erosion,
tamafio y forma de la conduccién, material suspendido y transporte de fondo. En la tabla 4.5 se
presentan algunos valores de n que se recomiendan para emplearse en la férmula de Manning.

Tabla 4.5 Valores del coeficiente de rugosidad n de Manning para diferentes materiales (ASCE, 1992).

Material del conducto Coeficiente n
(S /mlll)
Conductos cerrados:
- Tubos de Fibrocemento. 0011 a 0.0i5
- Enladrillados. 0013 a 0.017
- Tubos de Hierro colado con sello. revestidos con cemento, 0.011 a 0.015
- Concreto {monolitico):
Formas redondeadas. 0.012 a 0.014
Formas angulosas {rugosas). 0.015 a 0.017
Tubo de concreto. 0011 a 0.015
- Tubos de metal corrugado (con corrugaciones de 4" x 2%47):
Piano. 0.022 a 0.026
Con plantilla pavimentada. 0.018 a 0.022
Revestido con asfalto. 0.0l a 0.015
- Tubas de plastico. 0.011 a 0.015
- Tubos de arcilla vitrificada. 0.01t a 0.015
Canales abiertos:
- Canales revestidos:
Asfaito. 0013 a 0.017
Enladrillados. 0.012 a 0.018
Concreto. 0.011 a 0.020
Mamposteria o roca. 0.020 a 0.035
Cubierta vegetal, 0.030 a 0.4
- Canales excavados o dragados:
Tierra. recto y uniforme, 0.026 a 0.030
Tierra. sinuoso v bastante uniforme. 0.025 a 0.040
Roca. 0.030 a 0.045
Sin mantenimiento. 0.050 a 0.14
- Canales naturales (comicntes menores con ancho
superficial menor a 30 m):
Con secciones regulares. : 0.030 a 0.070
Con secciones irregulares y pequeiios vasos de
almacenamiento. 004 a 0.1
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CAPITULO 4 DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

4.5.2 Tipos de pérdidas locales en tuberias

Las pérdidas locales o menores son generadas por transiciones (cambios de seccidn), uniones
de tuberias, curvas (cambios de direccidn), entradas, salidas, obstrucciones, y dispositivos de
control tales como orificios y compuertas. Tales pérdidas de carga ocurren en cortas distancias y
son representadas como una caida en la linea de gradiente de energia.

Cuando L/D > 1,000 las pérdidas locales son muy reducidas en comparacién con las de
friceién por lo que suelen despreciarse.

Se acostumbra valuar las pérdidas locales en funcién de un coeficiente multiplicado por la
carga de velocidad (V/2g), seglin la ecuacién general
2
by =K (4.14)
: 2g' : IO T

.;,:..-

o
Lo T

donde K es el -cc;cﬁciéﬁte de pérdida.

Dicho coeﬁc1ente depende del tipo de pérdida, tipo de ﬂuJo (a, presmn
y 2 veces del tipo de régimen (subcritico ' supercrmco)

Mgy

El coeficiente de pérdida local K en redes de alcantarillado que trabajan con superﬁc:e libre,
se puede estimar de acuerdo al tipo de pérdida de las siguientes formas:

a) Pérdidas por transicién. Implican un cambio de seccién transversal. Se calculan de
acuerdo a la diferencia de velocidades entre los extremos de la transicién de acuerdo a las
expresiones:

2 2

Contraccion H.=K [;—;—‘—J para V2> VI (4.15)
g <&
A

Expansion H =K [2 —-;—J para V1> V2 (4.16)
g <8

donde H_ y H, son las pérdidas de carga (m) por contraccion y expansion respectivamente, K,
y K, son los coeficientes de pérdida por contraccién y expansién (adimensiconales), y los demas
términos representan la diferencia de cargas de velocidad (m) entre las secciones 1 y 2
correspondientes a la entrada y a la salida de la transicidn. Los valores de los coeficientes X, y X,
se anotan en la tabla (4.6).

Tabla 4.6 Coeficientes de pérdida por contracciéon (K ) y por expansién (K).

(a) Contraccion K.

d/D K.
’ ﬂ_ 0.2 0.5
0.4 0.4

D d V—> 0.6 0.3
I L 0.8 01
, 1.0 0.0
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(b) Expansion K..

o* D/d =3 D/d=15
10 0.17 0.17
20 0.40 0.40
—>V d Jo D 45 0.86 1.06
60 1.02 1.21
90 1.06 1.14
120 1.04 1.07
180 1.00 1.00

* El 4ngulo 0 es el angulo en grados entre ios lados de la zona de transicién.

b) Pérdidas por entrada. Las pérdidas por entrada se calculan mediante un coeficiente de
pérdida segiin la ecuacion 4.14. En la tabla 4.7 se indican algunos de sus valores cuando se trata de
almacenamientos.

c)} Pérdidas por conexiones y pozos de visita. Las conexiones son puntos donde dos o mas
tuberias se unen hacia otra generalmente de mayor diametro. Se disefian en el sistema de drenaje
como un punto critico donde el flujo cambia de direccién.

En una umén, el flujo de las tuberias que llegan a la misma debe incorporarse a la tuberia de
salida de forma suave, evitando turbulencias, que generen altas pérdidas de carga. Entre los
factores que generan altas pérdidas de carga se encuentran: angulos mayores de 60° entre las
tuberias de llegada y de salida, grandes diferencias de cotas de plantilla entre ambas (mayores a 15
cm), y la ausencia de un canal de encauzamiento en el fondo de la estructura de unidn en el caso de
tuberias.

Tabla 4.7 Pérdidas por entrada desde un almacenamiento.

= N -

QOrillas cuadradas . Tubo proyectado hacia Orilla ligeramente
(K=0.5) adentro (K=0.8) redondeada (K=0.25)

- -
an T

Campana proyectada hacia adentro Onilla completamente redondeada
(K=0.2) (K=0.1)

Las pérdidas de carga en pozos de visita en redes de alcantarillado varian tipicamente del 20
al 30% de las pérdidas totales de carga. En ciertos casos pueden ser mayores, pero para evitarlo
deberan hacerse disefios cuidadosos y vigilar que las especificaciones se cumplan durante la
construccion del sistema.
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En una unidn recta en un pozo de visita .donde no existe cambio de diametro, pueden
estimarse las pérdidas de carga de acuerdo a la expresidn

VZ
Hp =0.05 (4.17)
2g

donde Hp es la pérdida de carga ocasionada por el pozo de visita (m).

En las figuras 4.12, 4.13 y 4.14 se muestra la forma de calcular las perdldas de carga por
turbulencia en ciertos casos encontrados usualmente en tuberias de redes de alcantarillado, entre
los que se encuentran: uniones en cajas, pozos de visita y curvas hechas a base de tramos de

tuberia o con piezas especiales.
Q
&
N

qQ v - v o> Q @ v - v >
T //
Q Q
@ (2)
te !
_osv)
28
(b) ®
ra
-/ s
e v X @ v L
T Y% - q
QM
Caso | Caso 11
QN

2%

Figura  4.12 Pérdidas  menores  por  turbulencia  en  estructuras:
Caso [ Alcantarilla  en la linea principal (a) planta y (b) corte.
Caso Il Alcamtarilla en la linea principal con ramal lat r";’ {a) planiu y (b corte.

Caso Ill Pozo de visita en la linea principal con ramal a 45° (@) planta y (b) corte.
y Caso IV Pozo de visita en la linea principal con ramal a 90°.
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Figura 4.13 Pérdidas menores por turbulencia

Para el caso VII, la pérdida de carga aplicada en el
punto PC para una longitud de curva :

2

vV
Radio = Diametro del tubo: b, = 0.50-5'—
g

Radio = 2 a 8 veces el didmetro del tubo: b, =0 25%
V 2

Radio = 8 a 20 veces el didmetro del tubo: b, = 0.40—-24-
8

Radio mayor a 20 veces el didmetro del tubo: 5, =0

Cuando se utilizan curvas con dngulo diferente de 90° se
aplican los siguientes factores a los de una curva de 90°:

Curva de 60°: 85%,
Curvade 45°: 70%y
Curva de 22.5°: 40%.

Para el caso VIII, la
pérdida de carga aplicada al
principio de la curva es:

Curva de 90°:

2

V..
h, =050 !
2g
Curva de 60°;
V.?
h = 043—L
2g

Curva de 45¢;

En la figura 4.13 se observan las pérdidas menores por turbulencia en estructuras:

Caso V Conexionen "Y" de 45° (a) planta y (b) corte.

FAPTY N /4 BN aF% P

Caso V] Cabeza de atarjea al principio de una linea {aj plania y () corte.
Caso VII Curvas a 90° y Caso VIII Curvas donde el radio de la curva es

igual al diagmetro de la tuberia.
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Figura 4.14 Coeficiente de pérdida de carga en curvas de coleciores.

d) Pérdidas en curvas. Las pérdidas en curvas en canales abiertos pueden ser estimadas
utilizando los coeficientes anotados en la tabla 4.8, en conjuncién con la ecuacion 4.14. Si el
cociente del radio de la curva sobre el ancho del canal (r/b) es mayor a 3, entonces la pérdida de
carga por curva es despreciable.

Las pérdidas de carga en curvas en conductos cerrados pueden ser calculadas utilizando la
figura 4.14 y la ecuacion 4.14. Los valores obtenidos de la figura 4.14 corresponden a flujos con
altos nimeros de Reynolds, tales como los que se encuentran en la practica.
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Tabla 4.8 Coeficientes de pérdida por curvas (K_) en canales abiertos.

l‘/b Kc
2.5 0.02
2.0 0.07
1.5 0.12
1.0 0.25

4.5.3 Ejemplo de determinacion del diametro
Flujo a presion.

El calculo del flujo a presién en tuberias (considerando fhyo permanente) es mas sencillo en
comparacién al flujo con superficie libre En la mayoria de los casos, sera de interés calcular la
capacidad de conduccion de una tuberia asi como las pérdidas de carga involucradas, dado que se
conocen las caracteristicas de la tuberia (material, seccion transversal, pendiente). Por otra parte,
en el disefio de redes de alcantarillado los gastos de disefio " §61 *obtenidos ‘por métodos
hidrologicos, por lo que en realidad intéresa determinar las condiciones geométricas de una tuberia

dados el material de la misma y las pendientes minima y maxima de disefio.

En general, se utilizan las ecuaciones de continuidad (4.2) y de energia (4.6). Ademas, se
recomienda emplear la ecuacién de Darcy-Weisbach para calcular las pérdidas de carga.

Ejemplo 4.1

Calcular el didmetro de una tuberia de concreto de seccién circular que debe conducir un
gasto de 5 m’/s entre dos punto alejados una distancia de 1,000 m. Es conveniente que la pérdida
de carga no sea mayor a 30 m por restricciones locales del terreno y de construccién.

Solucion

Existe una serie de diametros de la tuberia, por sobre cierto diametro minimo que podrian
cumplir con las condiciones de disefio; sin embargo. el criterio del menor costo econémico exige
que el diametro sea el minimo necesario.

Para encontrarlo se prueba con una serie de diametros comerciales hasta que uno de ellos
cumpla con las condiciones de diseiio.

Por ejemplo, para una tuberia de 1 m de didmetro:

Pardmetros geométricos de la seccion circular:
- Area hidrulica: A =——=—"~=0785m’

- Perimetro mojado:  P=nD=n(1)=3142 m

. . D
- Radio hidraulico: R=—=—"-"——-=025m ©6 R=—=—=025m

Perdidus de carga:

Se aplicara la ecuacion de Darcy - Weisbach:
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Sea la viscosidad cinematica del agua (a 20 °C):  v=1x10" m’/s

5 3
Por otra parte, de la ecuacidn 4.1, la velocidad es V = -9 = _m_/s =637 m/s
A 0785m
VD 637 1
Asi, ol némero de Reynolds R = 22 = &7 0Ysxim _ oo o8

T 1x107° m'/s

De la tabla 4.4, para tubos de concreto reforzado con acabado liso y varios afios de servicio.
la rugosidad equivalente & varia de 0.2 a 0.3 mm, o de 0.0002 a 0.0003 m, por lo que se tomara el
valor medio: & =0.00025 m.

Para obtener ¢l factor de friccion f se emplea la ecuacion 4.12 o el dlagrama universal de
Moody para flujo en tuberias (ﬁgura 4.11). De esta forma, b

025 . 02 A
f= = SEULC- N = Q0146 1 e S

| (k 5.74] | (oooozsm+-== 574, J
63707 R%: °B\ 37x1m ('366,198)

valor que puede compararse con el obtenido a partif del diagrama de Moody, por lo que
finalmente las pérdidas son (ecuacién 4.10):

LV? 1,000 6.37 :

b= f 55 = 00146 m_(637 mjs)”

2g Im 2x981 mfs

=302 m

Se aprecia que el diametro propuesto cumple practicamente con la restriccion de las pérdidas
de carga permisibles, por lo que se acepta el didmetro propuesto de 1 m.

Flujo con seccion parcialmente llena.

Cuando un conducto cerrado trabaja con superficie libre, se dice que funciona con seccién
parcialmente llena. Se recomienda este tipo de funcionamiento hidrdulico en redes de
alcantaritlado, para evitar que los conductos trabajen a presion y que el agua pudiera brotar de las
alcantarillas.

Se acostumbra disefiar los conductos de una red de alcantarillado para que trabajen con
superficie libre, por ¢jemplo, al 80% de su diametro al conducir el gasto de disefio. Por ello resulta
importante el calculo del flujo en tuberias con seccién parcialmente llena.

En una seccidn circular los parametros hidraulicos con seccién parcialmente llena, tales
como el area hidraulica, el perimetro mojado y el ancho superficial pueden calcularse con las
expresiones:

2
En grados 4= il ang cos =y ~(r-y) y(D-y) (4.18)
180 r '
_ r—-y)
P= a0 ang cos( . (4.19)
B=2 y(D-y) (4.20)
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O en radianes: A =rlang cos( r :y] -(r=y) y(D-y) (4.21)

P=2rangcos(r_yJ (4.22)
r

donde A es el 4rea hidraulica, P es el perimetro mojado, B es ¢l ancho superficial, r es el
radio de la seccion (r = D/2), D es el diametro, y y es el tirante en la seccién.

Para simplificar los célculos se han obtenido relaciones entre las diferentes variables
hidraulicas de interés en una tuberia de seccion circular, teniendo como base las calculadas a
seccion llena (/) con la formula de Manning, con respecto a las correspondientes a un tirante

determinado (figura 4.15). Por otra parte, tamblen se dlspone de tablas de dlferentes parametros

hidraulicos (tabla 4.6).

-

Se aprecia en la figura 4.15 que los efectos de la rugos:dad de Ias paredes del conducto no .

son constantes a medida que cambia el tirante, por lo.que se han corregldo las curvas .
correspondientes a la velocidad y al gasto para diferentes tirantes considerando tanto a los
coeficientes de resistencia, de Manning y de Darcy-Weisbach, como variables. También se observa
que el gasto maximo que puede conducir una tuberia se da con un tirante cercano al 95% del
didmetro de la tuberia.

140

viV. 9/ Q8 y /R

Figura 4.15 Relaciones entre elementos hidrdulicos de una tuberia de seccion circular.
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Tabla 4.9 Elementos hidraulicos en tuberias de seccidn circular.

y A n-Q Q y A n Q Q
D D’ DY . s DY D D’ DY sV D
0.01 0.0013 0.00005 0.00034 0.51 0.4027 0.16115 0.80048
0.02 0.0037 0.00021 0.00136 0.52 04127 0.16648 0.83071
0.03 0.0069 0.0005 0.00305 0.53 0.4227 0.17182 0.86148
0.04 0.0105 0.00093 0.00541 0.54 0.4327 0.17719 0.89278
0.05 0.0147 0.0015 0.00844 0.55 0.4426 0.18256 0.92463
0.06 0.0192 0.00221 0.01213 0.56 0.4526 0.18794 (0.95701
0.07 0.0242 0.00306 0.01647 0.57 0.4625 0.19331 0.98994
0.08 0.0294 0.00407 0.02147 0.58 0.4724 0.19869 1.02342
0.09 0.035 0.00521 002712 0.59 .. 0.4822. 0.20405 .  1.05746 -
0.1 0.0409 0.00651 - 0.03342. 06.. 0.492,.. 0.2094 1.09207,
0.11 0.047 0.00795 - 0.04035 061 -- 0.5018 0.21473 . 1.12?26 .
0.12 0.0534 0.00953  0.04792 0.62 0:5115 0.22004 - 1.16303
0.13 0.06 0.01126 0.05613 0.63 0.5212 0.22532 1.1994
0.14 0.0668 0.01314 0.06496 0.64 0.5308 "0.23056 © ° 1.23638
0.15 0.0739 0.01515 0.07442 0.65 0.5404 0.23576 1.274
0.16 0.0811 0.01731 0.0845 0.66 0.5499 0.24092 1.31226
0.17 0.0885 0.0196 0.0952 0.67 0.5594 0.24602 1.35118
0.18 0.0961 0.02203 0.1065 0.68 0.5687 0.25106 1.3908
0.19 0.1039 0.0246 0.11842 0.69 0.578 0.25604 1.45114
0.2 0.1118 0.02729 0.13095 0.7 0.5872 0.26095 1.47223
0.21 0.1199 0.03012 0.14407 0.71 0.5964 0.26579 1.51411
0.22 0.1281 0.03308 0.15779 0.72 0.6054 0.27054 1.55682
0.23 0.1365 0.03616 0.17211 0.73 0.6143 0.2752 1.6004
0.24 0.1449 0.03937 0.18701 0.74 0.6231 0.27976 1.64491
0.25 0.1535 0.0427 0.2025 0.75 0.6319 0.28422 1.69041
0.26 0.1623 0.04614 0.21857 0.76 0.6405 0.28856 1.73698
0.27 0.1711 0.0497 0.23522 0.77 0.6489 0.29279 1.7847
0.28 0.18 0.05337 0.25245 0.78 0.6573 0.29689 1.83367
0.29 0.189 0.05715 0.27025 0.79 0.6655 0.30085 1.884
0.3 0.1982 0.06104 0.28861 0.8 0.6736 0.30466 1.93583
0.31 0.2074 0.06503 0.30754 0.81 0.6815 0.30832 1.98933
0.32 0.2167 0.06912 0.32703 0.82 0.6893 0.31181 2.04468
0.33 0.226 0.0733 0.34708 0.83 0.6969 0.31513 2.10212
0.34 0.2355 0.07758 0.36769 0.84 0.7043 0.31825 2.16194
0.35 0.245 0.08195 0.38884 0.85 0.7115 0.32117 2.22447
0.36 0.2546 0.08641 0.41054 0.86 0.7186 0.32388 2.29014
0.37 0.2642 0.09095 0.43279 0.87 0.7254 0.32635 2.3595
0.38 0.2739 0.09557 0.45559 0.88 0.732 0.32858 2.43322
0.39 0.2836 0.10027 0.47892 0.89 0.7384 0.33053 2.5122
0.4 0.2934 0.10503 0.50279 09 0.7445 0.33219 2.59762
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2
D DS/Z
0.41 03032  0.10987  0.5272 0.91 0.7504  0.33354  2.69108
0.42 0313 0.11477  0.55215 0.92 0.756  0.33453  2.7948
0.43 03229  0.11973  0.57762 0.93 0.7612  0.33512  2.91204
0.44 03328  0.12475  0.60363 0.94 0.7662  0.33527  3.04774
0.45 0.3428  0.12983  0.63016 0.95 0.7707  0.33491  3.20988
0.46 0.3527  0.13495  0.65723 0.96 0.7749  0.33393  3.41249
0.47 03627  0.14011  0.68482 0.97 0.7785  0.33218  3.68351
0.48 03727  0.14532 * 071294 098 7 0.7817 032936 409047
0.49 0.3827  0.15057  0.74159 0.99 0.7841  0.32476  4.87463
0.5 0.3927  0.15584 - 077077 " 1 07854 031169 -
Ejemplo 4.2

Calcular el gasto critico y el gasto normal que puede conducir una tuberia de concreto con
superticie libre con un tirante del 80% del didmetro. La pendiente de la tuberia es 0.004 y el
diametro de la misma es de 1.2 m.

Solucion

Para una tuberia de concreto. el coeficiente de rugosidad de Manning es n = 0.013 (tabla
4.5). De la tabla 4.6, para una relacion y/D = 0.8, puede obtenerse el gasto critico de

R

Dcfj, 193583  por lo cual Q =193583 D¥* =193583(1.2)** = 3054 m’/s
y el gasto normal de la relacién BT:;T_QS—UT = 0.30466 con lo que
_ 030466 0.30466
———— DYV = OE ————(1.2)"’(0004)"* = 241 m’/s

4.6 Métodos para la estimacion de los gastos de disefio

Los métodos que se describen a continuacion, tienen como finalidad estimar las avenidas que
producird una tormenta en una cuenca. cuando se cumplan algunas de las condiciones siguientes:

- La cuenca en estudio esta urbanizada, ademés es relativamente chica; de manera que se
considera que no vale la pena profundizar en la simulacion detallada de su funcionamiento
mediante modelos matematicos aplicados en la Hidraulica. Este caso incluye a subcuencas
asociadas a un sistema principal de drenaje, aunque en el disefio de este ultimo se requiere hacer
una simulacién detallada de su functonamiento.

- La cuenca se drena en forma natural; es decir, no existen drenes artificiales que
determinen la forma del escurrimiento, ni presas que lo regulen.
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Los caudales de aportacién de agua pluvial en un sistema de drenaje, dependen de multiples
factores. los mas importantes son:

Dimensiones del 4rea por drenar (A).
Forma del area por drenar (f).
Pendiente del terreno (S).

Intensidad de la lluvia (1).
Coeficiente de impermeabilidad (k).

La determinacion de la funcion compleja Q = F(4, £ S, i, k), condujo a los investigadores
sobre este temna, a tratar de obtener expresiones sencillas que relacionaran a todos los factores que
intervienen en ella. De las primeras investigaciones se obtuvieron el método racional.
Posteriormente se han desarrollado otros métodos.

4.6.1 Método racional .

Es posiblemente el modelo mas antiguo ‘de la relacion lluvia escurrimiernto, su origern se
remonta a 1851 6 1889, de acuerdo a diversos autores; debido a su sencillez es uno .de los mas
utilizados. Est4 basado en considerar que, sobre el 4rea estudiada se tiene una lluvia uniforme
durante un tiempo, de manera que el escurrimiento en la cuenca se establezca y se tenga un gasto
constante en la descarga. Este método permite determinar el gasto maximo provocado por una
tormenta, suponiendo que dicho méximo se alcanza cuando la precipitacion se mantiene con una
intensidad aproximadamente constante durante un tiempo igual al tiempo de concentracion de la
cuenca (figura 4.15). La férmula racional se define como:

Q,=0278 CiA (4.23)

donde
Q,Gasto de pico (m’/s).
C Coeficiente de escurrimiento.

i Intensidad media de la lluvia para una duracion igual al tiempo de concentracion de la
cuenca (mm/h).

A Area de la cuenca (km?).
0.278 Factor de conversion de unidades.

El tiempo de concentracién para un punto dado, se define como el tiempo que tarda una
particula de agua en viajar desde ese punto hasta la salida de la cuenca. Se calcula mediante:

t.=t, +t, (4.24)
donde
1. es el tiempo de concentracidn.
Ics es el tiempo de concentracion sobre la superficie.

t; es el tiempo de traslado a través de los colectores.
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Qp=0.278
CiA
' Q=0.278
CiA
1 t
- ‘: -— - t‘ - ‘
2)Duracién de Ia lluvia igual 2 b) Duracién de la Huvia mayor que te

tc

Figura 4.15 Representacion grdfica del método racional.

Para estimar el tiempo de concentracion a través de la superficie, se utiliza la formula
propuesta por Kirpich, que se define como:

L 0.77 '
t_ =00003245 (7—5—) (4.25)

donde

105 €s tiempo de concentracion sobre la superficie, (h)
L es longitud del cauce principal, (m)

S es pendiente media del cauce principal.

Algunos autores proponen otras formulas para calcular el tiempo de concentracion a través
de la superficie; sin embargo, la ecuacion 4.25 ha sido utilizada mas frecuentemente en México y
por ello se recomienda, a menos que existan razones especiales para utilizar alguna otra. Para
calcular la pendiente media del cauce principal existen también varios criterios; la seleccién del
mas adecuado depende de la precisién de los datos de que se disponga sobre el perfil del cauce
principal.

Para determinar el tiempo de traslado en los colectores se utiliza la férmula de Manning
1
V ==R¥SV (4.26)
n

donde
V Velocidad media de traslado, (m/s)

n Coeficiente de rugosidad de Manning
D Dadin hi

S Pendiente hidraulica del tramo (adimensional)

64



CAPITULC 4 DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

El tiempo de traslado resulta entonces:

¢ 4.27)

¢
Ty
donde
t; Tiempo de traslado. (s)
¢ Longitud del tramo en el cual escurre el agua, (m)
V' Velocidad media de traslado. (m/s)
4.6.2 Método grifico alemdn

Este método fue también de los primeros que se desarrollaron para calcular avenidas de
disefio en colectores y aun se sigue utilizando por su sencillez. Su aplicacion consiste en:

1) Se divide la cuenca que se va a analizar en subcuencas asociadas a cada tramo de la red de
drenaje.

2) Se calcula para cada area de las subcuencas el tiempo de concentracion que les
corresponde, utilizando la ecuacién 4.24.

3) Se caicula el tiempo de concentracion asociado a la cuenca (T,) vy se considera que la
Huvia tiene la misma duracion; es decir:

d=T (4.29)

[

donde
d Duracién de la lluvia, (min)
T Tiempo de concentracion en toda la cuenca, (min)

4) Se determina el periodo de retorno, 7, con alguno de los criterios descritos en el siguiente
capitulo 5.3.6

5) Se calcula la intensidad de la lluvia para la duracion obtenida en el paso 3 y el periodo de
retorno obtenido en 4, con ayuda de las curvas de intensidad de la lluvia - duracion - periodo de
retorno. Si no se cuenta con estas curvas, se obtiene la precipitacién P. como se menciona en el
inciso 5.3.1 y se divide entre la duracion para obtener la intensidad de la lluvia correspondiente i.

6) Con la formula racional (ecuacion 4.23), se estima el escurrimiento maximo en cada una
de las subcuencas, considerando que la intensidad de la Iluvia, calculada en el paso 5, es uniforme
sobre toda la cuenca y las tUnicas variables que cambian son la superficie y el coeficiente de
escurrimiento ponderado con respecto al érea, si es el caso.

7) Se construyen los hidrogramas de escurrimiento de cada subcuenca. Para ello se supone
que ¢l gasto maximo (J; de la subcuenca en estudio, se alcanza linealmente en un tiempo igual al
de concentracién de la subcuenca: a partir de ese tiempo. el gasto se mantiene constante hasta un
tiempo igual al de la duracidn total de la lluvia (d) y por ultimo, la recesién también se realiza en
un tiempo igual al de la concentracion. como se muestra en la figura 4.16.
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te i

Figura 4.16 Hidrograma de escurrimiento

8) Se calcula el hidrograma de escurrimiento total. para lo cual se procede de la manera
siguiente:

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

8.2) Si los colectores son concurrentes. se supone que empiezan a contribuir
simultaneamente; el hidrograma total se obtiene sumando los hidrogramas producidos por cada
uno de ellos. En la figura 4.17 se muestra graficamente este proceso.

8.3) Si los colectores son consecutivos, se considera que el colector de la subcuenca, aguas
arriba, empieza a aportar agua cuando el de la subcuenca aguas abajo haya llegado a su tiempo de
concentracién: es decir, el hidrograma de la subcuenca aguas arriba se suma a partir de que termina
el ascenso del hidrograma de la subcuenca de aguas abajo. En la figura 4.18 se muestra este
proceso.

El tiempo de concentracion, f., se calcula con la ecuacion 4.24, el tiempo de traslado, 1,
definido por la ecuacion 4.27, se calcula para cada tramo. Al sumar todos los hidrogramas,
considerando las condiciones mencionadas. se calcula el gasto maximo en el punto considerado.
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Figura 4.17 Suma de hidrogramas de colectores concurrentes.
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Figura 4.18 Suma de hidrogramas de colectores consecutivos.

Aun cuando el método grafico aleman fue disefiado para proyectos de areas urbanas
pequeiias, se puede extender a cuencas naturales, teniendo cuidado en la seleccion de las corrientes
que la forman y de las dreas tributarias de cada una de ellas.

4.6.3 Método del Road Research Laboratory (RRL)

Este método considera que en una zona urbanizada, el gasto de disefio depende solamente de
las superficies impermeables conectadas al sistema de drenaje, y no toma en cuenta las superficies
permeables ni las impermeables no conectadas con dicho sistema. El método consta de los
siguientes pasos:
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1) Caracteristicas fisiograficas de la cuenca

Se obtienen los datos fisiograficos de la cuenca y se elabora un plano que muestre las
caracteristicas del sistema de drenaje v de las superficies conectadas con €l. para lo cual se procede
COmo sigue:

En un plano base se delimita la cuenca de aportacién de las superficies impermeables.
anotando la longitud. pendiente y rugosidad: esto para cada subcuenca conectada a un punto de
ingreso al sistema de drenaje.

En cuanto al sisiema de drenaje. se anota la longitud, didmetro. pendiente y coeficiente de
rugosidad en cada tramo.

2) Tiempo de traslado

Se calculan los tiempos de trasiado desde diversos puntos de la cuenca hasta el punto de
interés, y se construye un plano de isocronas (lineas de igual tiempo de traslado).

El tiempo de traslado se calcula con la ecuacion:
t,=t, +t, (4.30)
donde
t; Tiempo de traslado, (min)
t;s Tiempo de traslado sobre la superficie. (min)
t;q Tiempo de traslado a través de las alcantarilladas. (min)

Para superficies conectadas con el alcantarillado el ;5 se calcula con la formula empirica
propuesta por Hicks:

t, = ifa (4.31)
w = Jhge
donde
Ies Tiempo de traslado sobre la superficie, (min)
¢ Longitud del cauce principal sobre la superficie, (m)
S Pendiente media de la superficie, (porcentaje)
i [ntensidad de la lluvia, (mm/h)

k, a, b, ¢ Coeficientes que se obtienen de la tabla 4.10, en funcién del tipo de superficie.
Tabla 4.10 Valor de los Coeficientes &, a,byc.

TIPO DE SUPERFICIE k A b c

Pavimento asfaltico liso 15.13 0.323 0.640 0.448
Pavimento asfaltico rugoso 31.74 0.373 0.684 0.366
Pastos recortados 168.60 0.298 {.785 0.307
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La ecuacion 4.31 se calibro en elementos cuyas longitudes varian entre 3 v 31 m, con
pendiente de 0 a 7% e intensidad de lluvia entre 12.7 y 177 mm/h. Para aplicaciones fuera de estos

intervalos se recomienda realizar mediciones de campo.
Para el tiempo de traslado en el alcantarillado se utilizan las ecuaciones 4.26 y 4.27.

Una vez calculados los tiempos de traslado correspondientes a cada elemento se anotan en el
plano v se dibujan las curvas isdcronas (figura 4.19a). Se recomienda definir de 3 a 6 isocronas,
para incrementos de tiempo At constantes.

H
¥
< !
. <1 /
L /
£, /
i
/ <
Areas conectadas al ]
sistema de drenaje <
1
— — Is¥%cronas, en min 0 10 20 t

Figura 4.19 Curva dreas - tiempo.

3) Hidrograma virtual de entrada
4) Se calcula el hidrograma virtual de entradas al sistema de alcantarillado como sigue:

3.1) Se calculan las 4reas entre isdcronas y se designan como 4y, 42, ..., Ay; de manera que
Aj; es el rea comprendida entre la isdcrona mas cercana al punto de interés y el propio punto; 4; el
area comprendida entre la isécrona anterior y la que le sigue y asi sucesivamente; posteriormente
se grafica estos valores tal y como se muestra en la figura 4.19b.

3.2) Se construye un hietograma de precipitacion para un intervalo de tiempo At igual al de
la separacion entre isocronas. Los valores de precipitacién en cada intervalo de tiempo se designan
como Py P ... Py

3.3) Se calculan las ordenadas del hidrograma virtual de entrada con las ecuaciones
siguientes:

q,=0
q, = AR
g, = AP, + AR 43
4= AP+ AP+ AP (432)

G, = AL+ AL 4+ + AP,

-1
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Las ordenadas del hidrograma virtual de entrada, dado por las ecuaciones 4.32, estardn
separadas entre si un intervalo At. Los valores de 4, A;, ..., Ay.; se obtienen con ayuda de la figura
4.19b.

4) Regulacién en las atarjeas

La regulacién en las atarjeas del hidrograma virtual de entrada se calcula de la siguiente
forma:

4.1} Se efectiian célculos previos para definir la relacion almacenamiento - descarga que,
junto con la ecuacion de continuidad, permitird calcular el transito de cualquier hidrograma virtual
de entrada por el alcantarillado secundario (figura 4.20b).

Q
Toicio de la curva
de recesiVn
Qp, v
¥,
¥,
/
! Q Q
(@) {b)

Figura 4.20 Curva gasto de descarga - volumenes de almacenamiento.

Para determinar la curva que relaciona a cada posible gasto de descarga Qp con el
almacenamiento ¥ en las atarjeas, se supone un régimen uniforme, seleccionando varios gastos de
descarga: un nimero adecuado es 4, para condiciones que van desde que el tramo conectado al
punto de estudio estd practicamente vacio, hasta que esta completamente lleno.

Un procedimiento para obtener la curva Op - V, consiste en tomnar valores para el tirante en
funcién del diametro, considerando que en cada tramo del sistema se debe conservar la misma
relacion tirante contra didmetro, por ejemplo Y/D; = 1/4, Y/D; =112 , ..., ¥y/D; =1, donde Y; y
Dj significan el tirante y el didmetro en el tramo /.

Escogida la relacion Yi/D; ,se calcula el drea de la seccién que ocupa el valor de ¥;; para
hacer esto puede utilizarse la tabla 4.6, y el volumen se obtiene al multiplicar cada area por la
longitud del tramo i; por ultimo, se suman los volumenes de todos los tramos y se obtiene el valor
de V. El valor de Qp se calcula a partir de la ecuacion de continuidad =4V, donde 4 es el area
hidraulica que se ocupa con el tirante de agua en la descarga, que corresponde al Gltimo tramo del
sistema y para calcularse se utiliza la relacién Y/D, escogida para obtener el valor de V; V es la
velocidad media del flujo y su valor se obtiene con la ecuacién 4.26. Se dibujan los valores de Qp
v V v se obtiene la curva mostrada en la figura 4.20b.

Si se cuenta con mediciones

1
——idn 22 2o2 2,

[£2]
[a}

es p!‘eﬂ'—‘rihtp obtener la curva (Jncontra V. a

Sl AL iR MRV R D SV ¥y

de recesion de los hidrogramas para ello se procede de la manera siguiente:
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4.1.1) En cada hidrograma se ubica el gasto para el cual se inicia la curva de recesion; este
punto indica que la lluvia ya no tiene influencia en el escurrimiento.

4.1.2) El area bajo la curva de recesidn es igual al volumen almacenado en la cuenca en ese
momento y. por tanto, corresponde al gasto definido en el paso anterior.

4.1.3) A partir del punto donde se inicia la recesion se toma otro punto, diferente del
indicado en el paso 4.1.1. y se vuelve a calcular el area bajo la curva para obtener otro volumen de
almacenamiento y el gasto correspondiente (figura 4.20a).

4.1.4) Se repite el paso 4.1.3 tantas veces como sea necesario.

4.1.5) Se grafican las parejas de valores obtenidos y se unen, formando la curva gasio de
descarga - volumen de almacenamiento, como se observa en la (figura 4.20b).

Si se cuenta con varios hidrogramas la curva de gastos de descarga contra tiempo se define
de manera més precisa.

4.2) Se hace el transito del hidrograma virtual de entrada. La figura 5.21 muestra las curvas
0Oq,q, que representa un tramo del hidrograma virtual de entradas y OQ,0Q, que representa un

tramo del hidrograma de salidas en el punto de interés. Expresando la ecuacién de continuidad en
incrementos finitos, se tiene que:

A A
?t(q1+42)=?t(Ql+Qz)+52“SI (4'33)

donde
g;. g:Gasto de entrada en los tiempos | y 2, respectivamente.
Q,. 0> Gasto de salida en los tiempos 1 y 2.

S1, S;Volumenes almacenados en los tiempos 1 y 2.

A
qQ

Y

At 241 t

Figura 4.21 Transito del hidrograma virtual de entrada.
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Agrupando convenientemente los términos de la ecuacion 4.33, puede escribirse:

At

2

Conocido el valor del lado izquierdo de la ecuacion 4.34 y asignandole un valor K. la
ecuacion puede resolverse por tanteos encontrando una pareja de valores 0> v S» en la curva de

gastos de descarga contra volimenes almacenados definida en el paso 4, tal que cumpla con la
igualdad:

At
(61'1+«f1:-Q[)+SI=TQ+S2 (4.34)

A
= -25 Q +S5, (4.35)

Para que el lado izquierdo de la ecuacion 4.34 sea siempre conocido, el problema se resuelve
por pasos, de tal manera que en el primer paso Oy y Sy valen cero por lo que Q; y S, pueden ser
calculados. Para el segundo paso se utilizan los valores calculados en el primero y asi
sucesivamente.

4.6.4 Método de Chicago

Después de la segunda guerra mundial, la ciudad de Chicago desarrollé un programa de
construccion de obras de alcantarillado para el que se requerian inversiones muy grandes, por lo
que se consideré apropiado desarrollar estudios detallados en los que se examinara la validez del
método racional. utilizado hasta entonces como herramienta basica de disefio y se analizara la
posibilidad de desarrollar nuevos métodos.

El resultado de estos estudios fue ¢l llamado Meétodo de Chicago, mediante el cual se
reproducen cada uno de los componentes del proceso de transformacion de lluvia en escurrimiento,
calibrado para condiciones especificas de la ciudad mencionada, lo cual es una desventaja. esto
origina que para la ciudad en estudio se calibren los parametros que se utilizan en el método.

Factor de ajuste (F)
&

0.5

0 1 2 3 4
Q/Q .,

Figura 4.22 Factor de ajuste, de acuerdo a la relacion Op/Os.
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4,7 Recomendaciones para la seleccion de los métodos

La simulacion de las partes principales de un sistema de drenaje pluvial. debe realizarse con
métodos en los que se constdere que arrojen los mejores resultados, simulando de la manera mas
apegada. al caracter dinamico de la evolucion de la onda de la avenida en el sistema de drenaje.

La seleccion del método adecuado para el analisis del sistema de atarjeas es un problema
mas complejo. cuya solucidén depende de las caracteristicas especificas del sistema que se esié
estudiando.

4.7.1 Seleccion del método adecuado para el andlisis del sistema de atarjeas.
Los problemas principales asoctados al analisis de una red de atarjeas son:

- Disefios al nivel de esquemas de proyecto o anteproyecto, en los que solo se requiere
tener una primera idea de la magnitud de los gastos maximos que se manejaran.

- Disefios al nivel de anteproyecto, en los que se requiere estimar la magnitud y la forma
del hidrograma de descargas, no requiriéndose un andlisis del funcionamiento individual de cada
uno de los colectores del sistema.

- Disefios al nivel de proyecto ejecutivo en los que se requiere, ademas de estimar la
magnitud y la forma del hidrograma de descarga. profundizar analizando el funcionamiento de los
colectores.

Para ¢l diseiio indicado a nivel de esquemas de proyecto se recomienda utilizar la formula
racional dado que su sencillez permite obtener resultados aproximados. considerando solamente
las caracteristicas principales de la cuenca en estudio, como el tipo de suelo, longitud y pendiene
del colector y comportamiento de la lluwvia.

Para el diseio de anteproyecto se recomienda utilizar hidrogramas triangulares para
determinar os caudales y volumenes de salida del sistema de atarjeas al de colectores principales.

Para el disefio de proyectos ejecutivos se recomienda utilizar el método del Road Research
Laboratory. Si el area es menor a 0.2 km’ puede usarse la férmula racional.

4.7.2 Ejemplo aplicando el método Racional Americano

Calculo de los gastos del flujo en una red de alcantarillado pluvial aplicando el método
Racional Americano.
Paso 1

De un estudio preliminar se encontrd que la configuracion de las calles en la zona de estudio
se comportaba como se muestra en la figura 4.23.
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10 I |
\[\: _L_ X ,I SIMBOLOGIA
:§ 7 | : & Curva de nivel

— — | Area tributaria

—=/] Calles

Figura 4.23 configuracion de las calles
Paso 2

Se traza la red de estudio como se muestra siguiente figura 4.24

12 16
/

14
NP~
]: \”\ \/ : SIMBOLOGIA
6 \l\\\/ { (&= | curva de nivel
TR
A\

\ | — — { Zona en estudio
k ~ | Red de drenaje

Paso 3

QD{‘

oe GIVIGTS . Mt O VR S dadeiiides Wi oa LS4 4 a

drenaje tal y como se muestra en la figura 4.25

wvida la rusneca miie e va a analizar an cubhenancac
(PR SR ) - r ot A4 bt
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CAPITULO 4
12 14 16
N Nv7—
10 ] |
l | /) .
____1\ | SIMBOLOGIA
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6 % LA | 16/' Curva de nivel
4 ] \1\"\_'&— — — | Area tributaria
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2 \'3 | 3}%\__ '
CORRIENTE 4_“
Figura 4.25 Delimitacion de los tramos y dreas de aportacion
Paso 4

Una vez delimitadas las dreas y tramos se procede a sacar sus caracteristicas fisiograficas de
cada una de estas subcuencas como se muestra en la figura 4.26

2 r-.._.‘h?
\ ,, d ',T""'?:—ﬁ
I vy L % |
e #l3§ s SIMBOLOGIA
I © ’42 | ¢ _qu'
I ha = I er COTA N ITRING
A I - /1
‘\\y — | VRLA I LS SUDCTT NCA
Y. 3= — R0 RNAR
e | x1 :I 0 PO/ IF VINITA
) \\‘h I ° LA D AlaRNA
‘j._- ? _X 1 SE ML RODE LA ST NCA
e
|
i I
J
CORRLGNTL
i ——t st —’ —

Figura 4.26 Caracteristicas y datos de interes para el proyecto

Las areas que se inndican fueron delimitadas a partir de una carta topografica como se
mostré en la figura 4.24.

Paso 5
Se realiza el célculo de las curvas i — d — T, siguiendo el procedimiento que se describe en el
subcapitulo 5.3.6.
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La ecuacion relativa a las curvas intensidad — duracién - periodo de retorno quedé de la
forma siguiente:

i 187.76T°"

e (4.36)
Siendo
T, periodo de retorno en afios
d  duracidn en minutos
i intensidad de la lluvia en mm/h
Para un periodo de retorno de 10 ailos la ecuacién 4.36 queda de la siguiente forma:
i=7040547°%- . - 4.37)

Paso 6
Se obtienen los diferentes tiempos de concentracién de cada subcuenca.

Para el célculo del tiempo de concentracidn a través de la superficie, se empled la formula
4.25 {ecuacion de Kirpich) la cual toma en cuenta las caracteristicas fisiograficas de la cuenca.

L 0.77
[, = 0.0003245[ S]

donde
ts es el tiempo de concentracidn, sobre la superficie en h
L  eslalongitud de cauce principal sobre la superficie en m
S es la pendiente media del area tributaria

Si para la Subcuenca XII se quiere obtener su tiempo de concentracion, solo se sustituiran
los valores en la formula anterior; es decir

0.77

t. = 0.000324 503? =(0.27807 h =16.6845 min

500

Para contar con los demas tiempos de concentracion, se procede de la misma manera para
todas las subcuencas (tabla 4.11).

Paso 7

Una vez conocidos los tiempos, se procede a aumentar tiempos de traslado o recorrido dentro
de la tuberia; esto se realiza con la ecuacion 4.27 para ello se supone una velocidad de 1 m/s, esto
se realiza dividiendo la longitud entre esta velocidad, dando como resultado el tiempo de traslado.

4
t, = v
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Si se aplica a la Subcuenca XII se tiene

7
(= F =99 5002 2% _ g 333min
Vool 60

Comparando el tiempo de concentracion de la subcuenca anterior con el de la subcuenca
actual; tomando el mayor tiempo y sumando el tiempo de traslado de la cuenca actual. se obtiene
un tiempo total, dicho valor sera el tiempo de concentracion total de la cuenca actual. Una vez
obtenido este tiempo, se recurre a las curvas i- d- Tr para encontrar su intensidad de lluvia.

Si se realiza la suma de los tiempo para esta subcuenca XII se obtiene
{ +1, =16.6845+8.3333 =25.0175min

Como se observa, en este caso solo se considero el tiempo de concentracion de la misma -
subcuenca, debido a que no se encuentra alguna subcuenca anterior.

Aplicando la ecuacion 4.37 y sustituyendo valores se obtiene que la intensidad es

i =(704.05)25.0175°*% = 78.09mm/ h

Paso 8
Se calcula el coeficiente de escurrimiento ponderado, lo cual se hace de la siguiente manera.
c o CNAM + C,,Ap,
promedio 4
at (4.38)
donde
C,. eselcoeficiente promedio del tramo anterior es adimensional
A, esel area acumulada del tramo anterior en km”. has, m?,.. etc.
C, eselcoeficiente de escurrimiento en el tramo es adimensional
A, esel area propia del tramo en km’, has, m’....etc.
A esel drea acumulada total hasta el tramo, en km?, has, m’,...etc.

Con la intensidad se calcula el gasto, aplicando el método Racional Americano

Q, = 0278 Cid

Asi para la subcuenca XII, y considerando que la zona es un lugar residencial C=0.6.
Sustituyendo valores, obtenemos que el gasto es de:

Q,=0.278(0.6)(78.09)0.109 =1.41m’ / 5

Para el tramo XI, se considera el calculo de la siguiente manera. Como ya se conoce su
tiempo de concentracion se procede a repetir el paso 4, encontrando el tiempo de traslado.

, = B = 2“40 =240= 210 =dmin
4 1 ou

Como es un tramo consecutivo, se compara su tiempo de concentracion con el del tramo
anterior y tomando el mayor, se le suma el tiempo de traslado del propio tramo.
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En la tabla 4.11 se presenta el resumen de resultados. S observa que su tiempo de
concentracion es de 9.334 min y del tramo anterior fue de 25.0175 min. por lo tanto se tomo este.

Realizando la suma de estos tiempo nos da un tiempo total. el cual serd el tiempo de
concentracion de este tramo.

1, =25.0175+4 =29.0173min

Ya que se obtienen este tiempo se recurre a encontrar la intensidad de esta subcuenca
sustituvendo valores a la ecuacion defimida para este fin. la cual da como resultado lo siguiente:

i =704.05(29.0175)°% = 70.568mm/ h

Después de esto se calcula el coeficiente ponderado como en el paso 5; como en este caso el
coeficiente de escurrimiento en la subcuenca actual es el mismo para todas, entonces da como

resultado que C=0.6

El drea para este tramo tendra que ser el area acumulada del tramo anterior més la del tramo
actual: que en nuestro caso sera de:

A=(0.109 + 0.078)km"

Aplicando fa ecuacion del método racional se tiene

0,=0.278*(0.6)(70.568)(0.1889) =2.223m" / 5

Realizan los pasos 6 al 8 para los tramos faltantes. se obtuvo la tabla 4.11.

Tabla 4.11 Resiumenes de resultados

Subcuenca Area Longitud | Desnivel |Pendiente s t., t, t. |Intensidad| Gasto
N© {km®) {m) {m) {adim) |(adim)| (min) {(min) | (min) | (mm/hr) | (ms)

1 ©0.056 225.000 | 1.000 ' 0.004 | 0067 10.127' 3750 .47.351' 50507  7.515

Il 0.048 270.000 © 1.500 0006 0.075 10694 4500 37775, 58935  2.173

| HD 0039 280.000 : 4.500 0.016  0.127 7.306 i 4.667 33.275. 64268 1855
v 0134 610000 4.200 0.007  0.083 18._442; 10.167 28608 71256  1.593

v 0042 275000 1.500 0.005 - 0.074 10923 4,583 43.601° 53435  5.48|

Vi ~0.067 300.000 5.000 0017 0.129 7597 5000 32.800° 64903  2.522
CVIL0.074 370.000 3.500 0.009 0.097 11.105 6.167 27.800- 72664 2012
| vl 0.092 420000 | 2500 0.006 0.077 14633 7.000 21.633' 86.241 1.323
| IX 009 300.000 5.000 0017 , 0.129 7.597 ~ 5.000 39.0181 57646  3.269
| X 0062 300.000 | 2.000 0.007 0082 10811 . 5000 34.018' 63.306 2.62?
X 0.078 240000 | 1.500 0.006 ' 0.079 9334 4.000 29.0]8; 70.567 2.201_
X1 0.109 500.000 3.000 ' 0.006 | 0.077 16.685 ' 8.333 25.0]8i 78.090 1.42”0—
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Donde

t es el tiempo de concentracidn sobre la superficie

[ 8]

t es el tiempo de trastado dentro de la tuberia

r
t es el tiempo total de concentracion de la subcuenca de estudio

3

4.7.3 Ejemplo aplicando el método Grafico Aleman

Aplicar ¢l método Grafico Aleman a la cuenca mostrada en la figura 4.23, considerando una

tormenta para un periodo de retorno de 10 afios.
Se sigue el procedimiento del paso 1 y 2 del método Racional: Americano ilegando a obtener

los datos de la figura 4.27 S
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Figura 4.27 Datos de la cuenca

Paso 3
Cdlculo del tiempo de concentracion para la cuenca

El tiempo de concentracidn de la cuenca se calculd con la ecuacion 4.25.

L 017
%=Qmmu{ J

~ b rd
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En este caso la longitud L que recorre una gota de agua que cae entre el punto mas alejado y
la salida de la cuenca es de 1840 m. llamado cauce principal de la cuenca y el desnivel h es entre

los dos puntos anteriores es de 14 m Figura 4.27.
B (o
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Figura 4.27 Muestra el cauce principal

Sustituyendo valores en la ecuacion 4.25 de Kirpich obtenemos que:

077

1
t, =0.0003245 814;) = 41.5242min

1840

Paso 4
Calculo de la intensidad de lluvia
Como se desconoce cudl es la duracién promedio de la lluvia en la cuenca se iguala dicha

duracion al tiempo de concentracion de la cuenca; conocido el valor de la duracion y con la
ecuacion 4.37 se obtiene la intensidad i, de la lluvia, la cual sustituyendo valores resulta.

i =704.05(41.5242)°%% = 55.25 = 55mm/ h
Paso 5

Calcuio del coeficientie de escurrimiento
El coeficiente de escurrimiento se obtiene con ayuda de la ecuacién 4.38. que para una zona
residencial (casa habitacion) el coeficiente es igual C=0.6.
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Paso 6

Cdlculo del gasto mdximo para cada una de las subcuencas

El calculo se hace aplicando la ecuacién. 4.23 y en ella los valores de C(0.6) y i(55 mm/h)
son constantes. por lo que sustituyendo los valores calculados anteriormente la ecuacion se expresa
como:

0=9.1744 (4.39)

donde

A es el drea en (km?)

Con esta Witima expresion se calcula el gasto para cada subcuenca, sustituyendo el valor
correspondiente del area. En la tabla 4.12 se indican estos valores obtenidos.

Paso 7
Calculo del tiempo de concentracion para cada subcuenca

Con los datos de los colectores se calcula su tiempo de concentracién para cada uno de ellos,
la ecuacion que se utiliza para ello es la misma que la del paso 3, en la tabla 4.12 se muestran los
valores

Si para la subcuenca XII se quiere obtener su tiempo de concentracidn, solo se sustituiran los

valores en la férmula anterior; es decir
0.77

1. =0.000324 50? =(.27807 h =16.6845 min.
3
500
Tabla 4.12 Tiempos de concentracién y gastos de cada subcuenca
Subcuenc Area Longitud | Desnivel | Pendiente | (S)'? t, Q (maximos)
a {(km?) (m) (m) (Adim} |(Adim)| (min) En (m?)

I 0.056 |225.000] 1.000 | 0.004 [0.067]10.127| 0514
II 0.048 |[270.000] 1.500 | 0.006 [0.075]10.694| 0.440
Il 0.039 |280.000} 4500 { 0.016 [0.127] 7.306 | 0.358
vV 0.134 1610.000) 4200 | 0.007 [0.08318.442 1.229
\Y 0.042 |275.000] 1.500 | 0.005 [0.074]10.923| 0.385
VI 0.067 |300.0001 5.000 | 0.017 [0.129] 7.597 0.615
Vil 0.074 |370.000| 3.500 | 0.009 }|0.097(11.105] 0.679
VII | 0.092 }[420.000{ 2.500 | 0.006 [0.077]|14.633} 0.844
IX 0.091 |} 300.000 | 5.000 | 0.017 ]0.129| 7.597 0.835
X 0.062 }300.000| 2.000 | 0.007 |0.082|10.811{ 0.569
XI 0.078 |240.000| 1.500 | 0.006 ]0.079| 9.334 0.716

n nns s o a
Xi 0.109 [500.000 ) 3.000 y 0.000 §0.077|16.685 1.000
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Paso 8
Obtencion de los hidrogramas de cada Subcuenca

En este paso. el objetivo es conocer los gastos acumulados de cada una de las
subcuencas.Para ilustrar este procedimiento. se tomaron como referencia a las subcuencas XII y
XL

Del andlisis en la subcuenca XII el gasto acumulado es ¢l mismo gasto obtenido con la
ecuacidon 4.39 ya que no recibe ninguna aportacion de otra subcuenca.

Como observamos en la tabla 4.13 y la figura 4.28 el gasto acumulado para este tramo, es el
maximo obtenido en este hidrograma (Q=0.999 m3/s).

Tabla 4.13 datos para el

hidrograma Hidrograma XII
v wu == Ticmpo inicia
Hidrograma Xil % 15 Oméx
t{minutos) Q(mS/S) é 1 — A= liempo
e 05 termina Qmax
0 0 = . '
7 i 5 0 —p— (asto pico
0 50
41 | . . 100
TR 0 iempo {min)

Figura 4.28 muestra el hidrograma de la subcuenca X!l

Aplicando el mismo procedimiento para las subcuenca XI se obtiene 1a tabla 4.14 y el hidrograma
figura 4.29

Tabla 4.14 datos para el

hidrograma Hidrograma XI
Hidrograma XII —.‘: I
= el T'j d
0 0.000 ‘%’ 0 ==dr=Tiempo termina
9 0716 O 200 40 60 Qmax
=—&—(asto pico
41 0.716 Tiempo (min)
50 0.000 :

Figura 4.29 muestra el hidrograma de la subcuenca X1J

Se sigue el mismo procedimiento para las subcuencas restantes:
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Para encontrar el gasto acumulado en esta subcuenca se interpolan los tiempos tanto de la
cuenca XII como la propia de la subcuenca tal y como se muestra en tabla figura 4.30.
Tabla 4.15 Datos para el hidrograma total

Hidrograma total
Tiempo (min) | Gasto Acumulado (m'/s)
0.000 0.000
9.335 0.715
26.018 1.715
41.000 1.715
50.333 0.999
67.018 0.000

Hidrograma total para subcuenca XI

1.8

1.6

1.4

12 =—4=—Subcuenca XI
=z
e l =8~ Subcuena XI[I
?-: ==dr=Castc acumulado

0.8

0.6

0.4

0.2

04 A
0 10 0 30 50 60 70 30

Tiempe (minutos)

Figura 4.30 Hidrograma total
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En resumen. se liega a la tabla 4.16 en Ia cual se hace una comparacién de gastos aplicando
los dos diferentes métodos que se utilizaron para la solucién en este ejemplo.

Tabla 4.16 Comparacion de resultados

Q acumulado método Q acumulado método
Subcuenca [Racional Americano en (m*/s)| Grifico Aleman en (m’/s)
| 7.5135 6.753
I 2.173 2.027
111 1.855 1.587
v 1.593 1.229
\Y 5.481 4.594
V] 2.522 2.137
VII 2.012 1.522
VIII 1.323 0.844
IX 3.269 2.913
X 2.629 2.283
XI 2.201 1.715
XIl1 1.420 0.999
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CAPITULO S
ASPECTOS DE HIDROLOGIA.

La Hidrologia es la ciencia encargada del estudio de los procesos en los que interviene el
agua durante su circulacion, distribucion e interaccidon con el medio ambiente y con los seres
vivos. En otras palabras. en la Hidrologia se realiza el estudio de los procesos del agua durante su
transporte entre los océanos, la atmésfera y la tierra.

Una cuenca es la unidad basica de estudio de la Hidrologia v se define como aquella drea de
terreno donde el agua de lluvia que cae sobre su superficie y que no se infiltra, es conducida hasta
un punto de salida (cuenca abierta) o de almacenamiento (cuenca cerrada). Es importante seiialar
que el tamafio de una cuenca dependera de la ubicacién del punto de salida o de andlisis.

Dentro de la cuenca se considera la existencia de una corriente principal y de corrientes
tributarias o secundarias que son influentes de la primera. Por otra parte, el parteaguas es el limite
entre dos cuencas y su trazo corresponde a la unidon de los puntos de mayor elevacion de la
topografia (figura 5.1).

Precipitacion I(t)
4 .._->
Rt ! ! ! P
i e g 1
1 - - ]
[ ] e = - ]
i e T !
[ - . '
L “*~-.. Superficie de!la cuenca
Parteaguas ""i . '
AN ’ s :
T A
i e eanan 4 -
1 T 1
]
: e comamnanan —— - ; Gasto Q(t)
¢ e
‘7... __________________ -
Frontera del sistema

Figura 5.1 Representacion esquemadtica de una cuenca.

Se llama sistema hidrologico al conjunto formado por la cuenca, las caracteristicas locales
del terreno (topografia, tipo de suelo, vegetacion, etc.), las corrientes (subterraneas y superficiales)
y todos aquellos factores que tienen influencia sobre la cantidad de agua existente en la cuenca (la
precipitacion, el clima, etc.). De lo anterior se desprende que no existen dos cuencas iguales,

s

aunquc para cfectos de cuantificacion del escuriimienio dos cuencas cercanas pudieran ser
consideradas como similares hidrolégicamente cuando no se dispone de suficiente informacién en
alguna de ellas.
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Por otra parte, se le denomina drenaje a la forma de desalojo del agua en una cuenca. Trata
de todas aquellas estructuras, naturales o artificiales, que facilitan el escurrimiento y evitan el
almacenamiento del agua en una zona particular. Ademas, puede hablarse de dos tipos de drenaje:
el drenaje natural formado por las corrientes superficiales y subterraneas, y el drenaje artificial, el
cual esta constituido por aquellas conducciones construidas por el hombre.

De acuerdo a su importancia. también pueden definirse dos sistemas de drenaje en una
cuenca: el drenaje mayor o principal v el menor o secundario. Aunque pareciera dificil establecer
una division entre ambos. puede afirmarse que el drenaje primario corresponde a la corriente
principal v quizds a algunos de sus afluentes, y el drenaje secundario es entonces la red de
corrientes secundarias naturales y conducciones hechas por el hombre que transportan el agua
hacia el sistema de drenaje mayor (figura 3.2).

Arvaurbanboads
¢ s Lo
‘ / /// /// - R
-~ R
Ly /1 - // . .
. - ! Exguema del
. dreiaje sacmar
- - - {Red d¢ akantarilado
P . phovialy
7, -
- : /’: cT T A uni corriente
Parteagaas Poblacida i ) B = = i *ecundaria
(limite de L3 coencal . T (Al dremajc mayor)
. . ’
w7
s e e \
1147 :
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Facl
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Corricate principal Rin
st stundarian

Figura 5.2 Sistemas de drenaje mayor y menor.
5.1 Ciclo hidrolégico.

El ciclo hidrolégico incluye los procesos del agua durante su continuo transporte entre los
océanos, la atmdsfera, y la tierra (figura 5.3). El ciclo hidroldgico pueden describirse desde
cualquiera de sus partes, aunque suele hacerse de la siguiente manera:

La evaporacion del agua de la superficie de los océanos forma grandes masas de vapor de
agua o nubes. Ellas viajan por la aimésfera impulsadas por los vientos y, cuando algin
mecanismo climdtico obliga a su condensacion se provocan las precipitaciones, las cuales
suceden en mavor parie en los océanos. De aquellas que ocurren en tierra una parte del agua
puede ser interceptada por la vegetacion y regresar a la atmdsfera al evaporarse; otra parte
puede infiltrarse en tierra o escurrir superf cialmente hacia rios, lagos o depresiones del terreno,
donde puede infiltrarse o evaporarse. El agua infilirada puede fluir en forma subterrdnea hasta
brotar en manannales o corrientes, o llegar a formar parte de los mantos acuiferos, donde es
almacenada o transportada hacia los océanos. Ademds, el agua que escurre superficialmente
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puede ser conducida hacia corrientes mayores o rios que desemboquen de nuevo al mar (Chow,
1994).

infiltracién i 2N iraci Escumimiento
NAF. - '

v v v ]

« Percolacion profunda v

Figura 5.3 El ciclo hidroldgico.

La fase del ciclo hidrologico que interesa para fines de este trabajo es el escurrimiento
superficial. pues sus efectos pueden llegar a provocar graves dafos a las poblaciones que no estan
preparadas para tales eventos. En la literatura técnica, la cuantificacidn del escurrimiento
superficial y las técnicas para su control y manejo son temas de la Hidrologia.

5.2 Precipitacién.

Se le llama precipitacion a aquellos procesos mediante los cuales el agua cae (o se precipita)
de la atmosfera a la superficie de la tietra, tales como la lluvia (precipitacién pluvial), la nieve v el
granizo. En nuestro pais. la lluvia genera los mayores escurrimientos superficiales.

La magnitud de los escurrimientos superficiales esta ligada a la magnitud de la precipitacion
pluvial. Por este motivo, los estudios de drenaje parten del estudio de la precipitacién para estimar
los gastos de disefio que permiten dimensionar las obras de drenaje.

L.a medicién de la precipitacién se ha llevado a cabo principalmente con aparatos
climatoldgicos conocidos como pluviometros y pluvidgrafos. Ambos se basan en la medicién de
una {amina de lluvia (mm), la cual puede interpretarse como la altura del nivel del agua que se
acumularia sobre el terreno sin infiltrarse o evaporarse sobre un area unitaria. La diferencia entre
ambos es que el primero mide la precipitacién acumulada entre cierto intervalo de tiempo de
lectura (usualmente de 24h), y ¢l segundo registra en una grafica (o pluviograma) la altura de

i £i SAY
lluvia acumulada de acuerde al tiempe (figura 5.4), lo cual ics

y =

ulta mas il para el ingeuiero
encargado de diseiiar las obras de drenaje.
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Figura 5.4 Registro de pluvidgrafo.

La ventaja de usar los registros de los pluvidgrafos con respecto a los de los pluvidmetros
radica en que se pueden calcular intensidades maximas de lluvia para duraciones predeterminadas.
que posteriormente pueden ser transformadas a gastos de disefio para estructuras de drenaje.

5.2.1 Intensidad de lluvia y duracion

La intensidad de lluvia y la duracion son dos conceptos asociados entre si. La primera se
define como la altura de lluvia acumulada por unidad de tiempo (usualmente se especifica en
mun/h) vy la segunda es simplemente un intervalo de tiempo (en minutos).

Dado que la lluvia varia con el tiempo, la intensidad de lluvia depende del intervalo de
tiempo considerado o duracion (min). Para calcular la intensidad de lluvia es preciso conocer el
pluviograma de una tormenta (figura 5.4). A partir de éste, puede definirse una duracion, por
ejemplo de 10 minutos, para ubicar en €l algin segmento de curva con dicha duracién. La
magnitud del desnivel del segmento de curva (mm) dividida entre la duracién predefinida
convertida en horas dara como resultado la intensidad de lluvia (mm/h) para dicha duracion en ese
intervalo de tiempo en particular. En nuestro caso interesa localizar el segmento de curva con

a— X 1 Aront 1
mavor desnivel © penaienic, Con o Cual 3¢ po

duracion planteada en una tormenta en especial.

al an A a
u

ia obienet la intensidad maxima de iiuvia para ia
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5.2.2 Distribucion espacial y temporal de la lluvia

La Hluvia es variable en el tiempo v en el espacio. Por esta razén es recomendable que se
instalen un nimero suficiente de pluvidgrafos en las estaciones climatologicas para complementar
las mediciones de los pluvidometros Conviene colocar ambos instrumentos por si el pluvidgrafo
falla. adn se disponga de la lectura del pluvidmetro.

La variacion espacial de la lluvia se puede comprobar a partir de la comparacidn de los
registros de lluvia de pluviémetros y pluviografos. Por otra parte la variacién temporal de la lluvia
es fielmente representada en los pluviografos.

Los estudios de drenaje se basan en andlisis de los registros de precipitacion de una o varias
estaciones climatologicas, dependiendo del tamaiio de la cuenca en estudio. Sin embargo. debido a
que las lecturas disponibles son diferentes en cada estacion, deben seguirse ciertos procedimientos
para utilizar la informacién disponible en el disefio.

5.3 Analisis de registros de la precipitacion

El tamafio de la cuenca en estudio indicard de cuantas estaciones climatoldgicas deben
obtenerse registros de precipitacién. Se recomienda emplear todas las estaciones que se ubiquen
dentro de la zona de estudio y aquellas que se encuentren cerca de las fronteras de la zona. A
continuacion se presentan varios métodos para determinar las principales caracteristicas de una
tormenta sobre una zona de interés.

5.3.1 Precipitacion media

La precipitacion media es el cociente de dividir el volumen total de agua generado por una
tormenta durante cierto intervalo de tiempo entre el area de la cuenca. Es equivalente a suponer
una distribucion uniforme de la lluvia sobre toda la cuenca dando como resultado el registro de la
misma altura de lluvia en cualquier punto de la cuenca.

Para calcular la precipitaciéon media de una tormenta dada se dispone de tres métodos de uso
generalizado en la practica:

a)  Método aritmético. Se obtiene dividiendo la suma de las alturas de liuvia registradas
en todas las estaciones cercanas de la cuenca entre el nimero de estaciones:

l n
hr=" hn (5.1)
n

r=]

donde

P Altura de precipitacion media (mm).
Pi  Altura de precipitacién registirada en la estacion 1.
n  Numero de estaciones en analisis.

by Pglicones d¢ Thicssen.- Iste méiodo consisie en calcular ei area tributaria de cada

10
estacion, empleando poligonos de la siguiente manera:
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b.1) Unir mediante lineas rectas dibujadas en un plano de la cuenca las estaciones mas
proximas entre si. con ello se forman tridngulos en cuyos vértices se ubican las estaciones
pluviométricas (lineas rectas discontinuas en la figura 5.5).

b.2) Trazar perpendiculares mediatrices a los lados de los tridngulos. Por geometria, las
lineas correspondientes a cada tridngulo convergeran en un punto unico (Lineas rectas continuas en
fa figura 3.5).

b.3) Cada estacion pluviométrica quedara rodeada por las lineas rectas trazadas en el paso
anterior y en algunos casos, por el parteaguas de la cuenca, que son los !lamados poligonos de
Thiessen. El 4rea encerrada en esos poligonos es el drea de influencia de las estaciones
correspondientes.

b.4) La precipitacion media se calcula como el promedio pesado de las precipitaciones
registradas en cada estacion, usando como peso el area de influencia;

|
hp = . ‘;A‘,hn (5.2)
donde
P Alwrade precipitacion media (mm).
A, Area de influencia de la estacién i {km?).
P, Altura de precipitacion registrada en la estacion i (mm).

A;  Area total de la cuenca (km?), igual a Z A .

=1

Estacién pluviométrica

Parteaguas

o

Poligonas de Thiessen

Figura 5.5 Aplicacion del método de los poligonos de Thiessen.
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¢) Maétodo de las isoyetas. Consiste en trazar sobre un esquema de la cuenca donde se
ubiquen ias estaciones ¥ los registros correspondientes de lluvia, lineas que unen puntos de igual
altura de precipitacion llamadas isoyetas. en forma semejante a como se trazan curvas de nivel en
topografia, tal como se muestra en la figura 5.6

Para calcular la precipitacion media se considera como factor de peso el area entre dos
isoyetas. el valor medio entre ambas isoyetas y el parteaguas de la cuenca. De esta forma

hp = ! i(hpAr) (5.3
Ar
donde
P Altura de precipitacion media (mm).
P Altura media de precipitacion entre dos isoyetas consecutivas i (mm).
A Area entre las dos isoyetas consecutivas i (km?).

A,  Areatotal de la cuenca (km?), igual a Z A,

i=1

n Numero de areas entre isoyetas consecutivas.
I Precipitacién tota) en
m
o Estacion
luyiogrlfica
P, lern dr precipilacion

29 mu soyeta 10 mm

FParteagun
L

Wmm

tsoyeta
s

Figura 5.6 Aplicacion del método de las isovetas.

Para emplear cualquiera de los métodos se requiere del plano de la cuenca en estudio, donde
se indique la localizacion de los pluviometros o pluviografos existentes, tanto dentro como fuera
de la cuenca (solo aqueilos cercanos a las fronteras o parteaguas de la cuenca).

5.3.2 Curva masa media.
Cuando se requiere conocer la variacion en el tiempo de la precipitacion media de la cuenca.
es necesario determinar una curva masa media de precipitacién.
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Dicha curva se construye aplicando en forma similar. ya sea el método aritmético o el de los
poligonos de Thiessen, a las alturas de precipitacion acumuladas en cada estacion para diferentes
tiempos. El resultado sera una curva masa media que se puede ajustar calculando la precipitacion
media de toda la tormenta con el método de las isoyetas y multiplicando cada ordenada de la curva
masa media por el factor de ajuste:

F= £ (5.4)
P,
donde
F Factor de ajuste (adimensional).
It Altura de precipitacion media de la tormenta calculada con el método de las isoyetas
(mm).
P

7 Altura de precipitacion media de la tormenta calculada con el método aritmético o ¢l de
poligonos de Thiessen.

Con esto se obtiene una curva llamada curva masa media ajustada.

5.3.3 Deduccion de datos faltantes

Cuando en una determinada estacion faltan valores de uno o de varios dias en registros de
lluvia, se pueden estimar los datos faltantes si se cuenta con registros simultdneos de estaciones
situadas cerca de la estacidn en estudio. Lo anterior se puede hacer correlacionando las
precipitaciones existentes con las de una estacion cercana u obteniendo el promedio de las
mediciones en varias estaciones circundantes con respecto a la estacién en estudio.

Si la correlacion de los datos es aceptable. bastara con conocer la precipitacion en la estacion
mds cercana, o bien, la precipitacion media obtenida de las estaciones circundantes en aquellos
dias donde no se tiene informacién en 1a estacion de interés.

Cuando la correlacién obtenida del analisis no es aceptable se puede usar otro método,
basado en la precipitacion media anual, de acuerdo a uno de los dos criterios siguientes:

a)  Si la precipitacion media anual en cada una de las estaciones circundantes difiere en
menos del 10% de la registrada en la estacion en estudio. tos datos faltantes se estiman haciendo
un promedio aritmético de los registrados en las estaciones circundantes.

b}  Sila precipitacion media anual de cualquiera de las estaciones circundantes difieren en
mas de 10%. se utiliza la expresion

] X X Al
hp. = {p Rl T & h,MJ (5.5)
nm m P
donde
E Altura de precipitacidn faltante en la estacion x en estudio.
£ Altura de precipitacién registrada en la estacion auxiliar i (i = 1, 2, ..., n). el dia que

faltan datos en la estacion x en estudio.
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v Precipitacion media anual en {a estacion x en estudio.

e |

Precipitacion media anual en la estacion auxiliar 1.
n Numero de estaciones auxiliares.

Mientras mayor sea el nimero de estaciones auxiliares, mas confiables seran los resultados
obtenidos. Para aplicar este criterio, se requieren como minimo tres estaciones auxiliares.

5.3.4 Ajuste de registros

El problema de control de inundaciones en dreas urbanas y suburbanas, se ha enfocado
generalmente a los estudios de drenaje, por lo que el estudio de las precipitaciones con fines de
disefio se ha concentrado en la informacién de dreas y duraciones pequefias y se ha analizado poco
la influencia que desde el punto de vista de disefio. tiene el tamaiio de la cuenca.

En érminos generales los métodos tradicionales para determinar tormentas de disefio tienen
dos desventajas importantes. La primera deriva de que el andlisis se basa en la informacion de una
sola estacion, generalmente la mas cercana al sitio en estudio y no se aprovecha toda la
informacion existente en la zona; esta situacion conduce con cierta frecuencia a disefios
inconsisientes en una misma region. Esto se agrava cuando se requieren precipitaciones ascciadas
a duraciones menores de una hora. ya que la disponibilidad de datos pluviograficos es
generalmente escasa y con frecuencia, al menos en México, de poca calidad. La segunda, se refiere
a la falta de criterios de disefio para colectores que drenan cuencas relativamente grandes o
estructuras de regularizacion cuyo disefio depende mas del volumen de las avenidas que de un
gasto pico.

Debido a esas limitaciones, se han desarrollado enfoques basados esencialmente en estudios
regionales. en donde. utilizando informacion de varias estaciones pluviograficas de la zona en
estudio se definen los tactores de ajuste, para conocer alturas de precipitacidén de disefio para una
cierta duracién. periodo de retorno v area de la cuenca.

De lo dicho anteriormente se puede decir que los factores que afectan los cambios en las
condiciones de medicidn se debe a que, durante el tiempo que una estacidn se encuentra en
operacion. se pueden presentar cambios en las condiciones de medicion; como por ejemplo.
cambio de operador. de localizacion o de las condiciones adyacentes, por 1o que los registros de
Huvia sufren alteractones que pueden liegar a ser importantes en cuanto a su no homogeneidad.

Para conocer cuanto se han afectado los regisiros, se usa una técnica llamada curva masa
doble, que se basa en observaciones hechas en el sentido de que la precipitacién acumulada media
para varias estaciones no es muy sensible a cambios en una de ellas, debido a que muchos de los
errores se compensan mientras que la Huvia acumulada de una estacién particular se afecta de
inmediato ante la presencia de cambios importantes.

Asi. si en una gréfica se presenta en un eje la precipitacién anual acumulada media de varias
estaciones circundantes a la estacion en estudio y en el eje, la lluvia anual acumulada de la estacion
en cuestion, se ohtendra una linea recta, siempre que en ésta no hayan existido cambios ¢ no sean
importantes; en caso contrario la linea cambia de pendiente en el afio a partir del cual la estacion
comenzo a operar en condiciones diferentes.
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Entonces para que los datos registrados en la estacion en todos los afos sean consistentes. los
registros anteriores al cambio de pendiente se deben corregir multiplicandolos por un factor de
ajuste.

Conviene que para que el ajuste sea confiable se cuente con registros de cuando menos diez
estaciones v se puede hacer un ajuste para la época de lluvias v otro para el estiaje. si se considera
adecuado.

5.3.5 Curvas altura de precipitacion-duracion-drea (P-d-A).

En la mayoria de los estudios hidrolégicos es importante conocer la variacién de Ia ltuvia
con respecto al drea. Para conocer esta variacion es necesario contar. dentro de la cuenca o cerca de
ella. con un niimero adecuado de estaciones que cuenten con pluvidgrafo v como apoyvo se pueden
utilizar las estaciones pluviométricas. El analisis de la informacidn para diferentes tormentas
permite calcular las combinaciones de precipitacidn con respecto al area de distribucion para
diferentes duraciones. Las tormentas seleccionadas deberan ser las mas desfavorables que hayan
ocurrido en la zona y el resultado def analisis anterior permite la construccion de las curvas de
altura de precipitacién-duracidn-area.

El procedimiento de calculo puede resumirse en los siguientes pasos:
a) Dibujar las curvas masa de las estaciones que cuentan con pluvidgrafo.
b) Trazar los poligonos de Thiessen para las estaciones pluviograficas.

¢} Dibyjar las isoyetas correspondientes a la altura de precipitacion total de la tormenta.
medida tanio con estactones pluviograficas como pluviométricas.

dy Calcular el area encerrada entre cada dos isoyetas v ¢l parteaguas de la cuenca. asi como la
precipitacion media en ¢sa area. Para las isoyetas proximas al parteaguas. el drea sera la encerrada
entre la isoveta v el parteaguas.

¢} Sobreponer el plano de isoyetas al de los poligonos de Thiessen; incisos ¢) v b)
respectivamente; v calcular la porcion del area de influencia de cada estacion pluviograficas
localizada entre cada dos isoyetas.

f) Determinar la curva masa media correspondiente al area encerrada por cada isoveta v el
parteaguas. partiendo de la de mayor precipitacion, como si €sta fuera una cuenca.

g) Seleccionar diferentes duraciones que en general pueden ser maltiplos de 6.0 h, aunque
este intervalo puede variar en funcién del 4rea de la cuenca.

h) Para cada duracion, seleccionar los maximos incrementos de precipitacidon de las curvas
masa calculadas en el inciso f), de manera que estén situados en intervalos de tiempos contiguos.

i) Se dibujan los datos de area. altura de precipitacion v duracion en una grafica. En el eje de
las abscisas se presentan las alturas de precipitacion en mm. en escala aritmética; en el de las
ordenadas se muestran las areas en kilometros cuadrados, en escala logaritmica; las curvas son
para diferentes duraciones.

5.3.6 Curvas intensidad de la Uuvia-duracion-periodo de retorno (i-d-T)
Los valores de Huvia que se miden en una estacion son de tipo puntual y permiten conocer la

variacion de la misma con respecto al tiempo. Al realizar el analisis. de la informacion también se
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puede determinar el periodo de retorno que tiene cada una de las lluvias registradas. El proceso de
calculo de las curvas /-d-T es el siguiente:

a) Se define una duracién.

b) De cada tormenta registrada se obtiene la maxima intensidad de la lluvia para la duracién
definida en el inciso a.

c) Se obtiene. para cada afio de registro. el maximo de los valores obtenidos en el inciso b.
Se regresa al primer inciso tantas veces como duraciones se definieron.

¢) Con los valores obtenidos en los cuatro primeros pasos se forma una tabla tal como la que
se muestra en la tabla 5.1.

Tabla 5.1 Registro de intensidades maximas (mm/h).Estacién:

FECHA

.M I N U T O S
5 10 15 20 30 45 60 80 100 1120

Finalmente se ha encontrado que la formula que relaciona simultineamente las tres variables,
es de la forma

. kT )
1= (d+c) (3.8)
donde
i Intensidad de precipitacién (mm/h).
T Periodo de retorno (afios).
d Duracion {minutos).

k, m, n, ¢ Parametros que se calculan mediante un analisis de correlacion lineal multiple.
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Si los datos registrados de i, d. T se dibujan en papel logaritmico. usualmente se agrupan en
torno a lineas rectas. Si las lineas resultan ligeramente curvas se corrigen. agregando a la duracion
un valor constante ¢; 0 bien. cuando la pendiente de las lineas varia mucho. dividiendo las lineas
para cada periodo de retorno en dos rectas. Si los datos se agrupan lo suficiente en torno a lineas
rectas. el valor de ¢ se toma como cero, quedando la ecuacion simplemente como

) kTm
= (5.9)

L.a desventaja al utilizar estas curvas es que para areas grandes. mayores de 10 km’, como el
valor de la intensidad de lluvia permanece constante. se pueden originar errores de consideracion
en la determinacion del caudal debido a que no se toma en cuenta la variacién de la lluvia dentro
del area.

Como dato adicional, cabe destacar que existen mapas de cada estado donde, con base en
analisis semejantes al anterior, se han trazado las isoyetas correspondientes a diferentes duraciones y
periodos de retorno (SCT. 1990).

Ejemplo 5.1

Obtener las curvas i-d-T suponiendo que en una estacion pluviografica se han registrado las
alturas de precipitacién maxima en mm para diferentes duraciones, mostradas en la tabla 5.2.

Tabla 5.2.- Alturas de precipitacién (mm).

FECHA D URACTION
ANO MES DiA | 5 10 20 45 80 120
1954 | OCT

3 --- --- --- 10.5 12.8 14.2
OCT 8 8.0 9.0 9.3 - --- ---
1955 | JUL 8 8.0 8.0 --- - --- ---
NOV 2 8.0 14.5 20.5 34.0 48.0
1956 | MAY | 15 12.5 15.5 20.0 24.8 | 255 25.6
1957 | SEP 21 7.5 11.0 143 190 | 257 290
1958 SIN DATOS
1959 | JUN 14 5. 9.2 10.0 15.2 15.6
AGO 13 6.8 --- - --- .-
1960 | AGO 11 9.8 1.7 18.0 206 | 21.1 22,6

S 1961 | JUL 10 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1
1962 | SEP 10 13.5 18.5 20.7 385 | 60.0 80.0
1963 | MAY | 17 8.0 10.0 11.5 --- - ---
JUN 16 --- - --- 20.3 | 23.1 30.0
1964 | MAY | 31 10.0 17.5 17.7 18.7 18.7 19.8
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Solucion

Primero se establece el sistema de ecuaciones que hay que resolver. Si se toman logaritmos
de la ecuacion 5.8 se obtiene

log i = log k£t mlog T ~nlog (d *¢) (5.10)
ecuacion que es de la forma
V= dut QX+ X, (5.11)
donde
y=log: x,=logT x, =log (d +¢)
a, =log & a,=m a, =-n

La ecuacion 5.11 define una familia de lineas rectas con pendiente a,, ordenada al origen a; ¥
espaciamiento a,.

Al hacer un ajuste de correlacion lineal miltiple de una serie de tres tipos de datos, se
obtiene un sistema de ecuaciones como el siguiente

Z y= Nag +“tzx1 +azzx2

S xy)=a) xit+ay xi+a) (xx:) (5.12)
Z(xl’y): “ozxz +“1Z(N1x3)+azzx§

Donde A es el numero de datos: las incdgnitas son ay. a; vy a3; x;. x2 v y son los logaritmos
del periodo de retorno. la duracidén (con el valor agregado de ¢ si es necesario) v la intensidad.
obtenidos de un registro de precipitacion. Una vez calculados los coeficientes ap, a; y @ es posible
valuar los parametros k. m, y n para la ecuacion 5.8

En el Servicio Meteoroldogico Nacional y en otras dependencias se cuentan con tablas
similares a la 5.2 para un gran niimero de estaciones en la Republica Mexicana. Es recomendable
uiilizar estaciones que cuenten con registros de mas de 25 afios para que el analisis sea confiable.
aunque puede hacerse con datos de 10 afios.

E!l primer paso es transformar las alturas de precipitacion de la Tabla 5.2 a intensidades. las
cuales se indican en la Tabla 5.3. Para ello, se divide la altura de precipitacion entre su respectiva
duracién. Un ejemplo numérico de este paso es el siguiente:

Para obtener el primer valor de la tabla 5.3, se toman los primeros datos de la tabla 5.2.
La altura de precipitacion es de 8 mm. la duracion es de 5 min; por lo tanto. la intensidad es

8§ mm

60 min

Los demas valores se obtienen de igual forma (Tabla 5.3).

5 min
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Tabla 5.3 Intensidades (mm/h)

-

ANO D URAGCTI O N (min)

5 10 20 45 80 | 120
1954 96 54 28 14 10 7
1955 | 96 48 44 27 26 24
1956 | 150 | 93 60 33 19 13
1957 | 90 66 43 25 19 15
1959 | 68 41 28 13 1 8
1960 | 118 70 54 27 16 1
1961 | 85 43 21 9 5 4
1962 | 162 | 111 62 51 45 40
1963 | 96 60 35 27 17 15
1964 | 120 | 105 53 25 14 10

Una vez transformados los datos a intensidades, es necesario asignar a cada uno de ellos un
periodo de retorno. En la tabla 5.4 se han ordenado los datos para cada duracion. de mayor a

menor. v se les ha asignado un periodo de retorno de acuerdo con la ecuacion de Weibull:

)

7,=""! (5.13
m
donde
T Periodo de retorno (afios).
n Nimero de datos.
m  Numero de orden en una lista. de mayor a menor de los datos.
Tabla 5.4 Intensidades (mm/h).
NUMERO D U R A C 1 O N (min)
DE ORDEN T S 10 20 45 80 120
1 11.00 162 111 62 51 45 40
2 5.50 150 105 60 33 26 24
3 3.67 120 93 54 27 19 s
4 2.75 118 70 53 27 19 15
5 2.20 96 66 44 27 17 13
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Continuacion de la Tabla 5.4

NUMERO D U R A C 11 O N (mn)

DE ORDEN T 5 10 20 45 80 120
6 1.83 96 60 43 25 16 1
7 1.57 96 54 35 25 14 10
8 1.38 90 48 28 14 il 8
9 1.22 85 43 28 13 10 7
10 1.10 68 41 21 9 5 4

En la figura 5.9, se muestran los puntos correspondientes a los datos de la tabla 5.4, Como se
puede observar, los datos tienden a agruparse en torno a lineas rectas, salvo para periodos de
retorno de 11 y 5.5 afios, por lo que en este ejemplo se tomara ¢ = 0.

Intensidad, mm

V0
[
s
7
6
s
4
3 « T=11afos
L =

T =55ahos de Tabla 4.4
2 4 T=22ahos

T = L1 afips
1

1 H 3 4 % &« 7T N % 0 h E{l} otk LU TtWE 4nn o WG Jim

Duracion, en min.

Figura 3.9 Curvas i-d-T

En la tabla 5.5 se han calculado los pardametros y, x; y x, necesarios para resolver el sistema
de ecuaciones. Los valores de estos parametros son calculados aplicando logaritmos a cada vajor

99



CAPITULO 5 ASPECTOS DE HIDROLOGIA

de la tabla 5.4 de acuerdo al numero de orden. para después efectuar los productos. cuadrados v
sumas.

Sustituyendo los resultados de la tabla 5.5 en el sistema de ecuaciones 5.12. resulta:

60 ap +23.125 ay +86.355 a2 = 90.719
23.125ap+ 14.385 a; +33.283 a = 38.104

86.355ag+33.283 a7 + 138.5%1 ay = 120.800

Resolviendo el sistema de ecuaciones anterior se obtiene

ap=12.274 a;=0.574 a;=-0.683
por lo que los valores de los pardmetros de la ecuacion 5.9, son

k=187.759 m=0.574 n=10.683

quedando la ecuacion 5.8. relativa a las curvas intensidad - duracién - periodo de retorno. de la
forma

. 187.76T°"
I= PLC
En la figura 5.9 se muestran las curvas dibujadas segun la ecuacion 5.14. Cada una de las

rectas, para un periodo de retorno dado. se interpreta como una curva masa de precipitacion. Por
ejemplo. si se tiene un periodo de retorno de 10 afios. de la ecuacion 5.14. tenemos

(5.14)

. = J-c 683
1=704.05d (5.15)

Si multiplicamos la ecuacién 5.15 por la duracion 4 se obtiene la altura de precipitacion:

d
P= ;‘5 =11734%" (5.16)
Tabla 5.5 Calculo de los parametros
X x.'! xl v .xly xzy (xi)3 (x2)2 x|x2

1.0000 | 0.6990 | 1.0414 | 2.2095 | 2.3010 | 1.5444 | 1.0845 | 0.4886 | 0.7279
2.0000 | 0.6990 | 0.7404 | 2.1761 | 1.6111 | 1.5210 | 0.5481 | 0.4886 | 0.5175
3.0000 | 0.6990 | 0.5643 } 2.0792 | 1.1732 | 1.4533 | 0.3184 | 0.4886 | 0.3944
4.0000 | 0.6990 { 04393 | 2.0719 | 09102 | 14482 | 0.1930 | 0.4886 | 0.3071
5.0000 | 0.6990 | 0.3424 | 1.9823 | 0.6788 | 1.3855 | 0.1173 | 0.4886 | 0.2393
6.0000 | 0.6990 | 0.2632 | 1.9823 | 0.5218 | 1.3855 | 0.0693 | 0.4886 | 0.1840
7.0000 | 0.6990 | 0.1963 | 1.9823 ; 0.3891 | 1.3855 | 0.0385 | 0.4886 | 0.1372
8.0000 | 0.6990 | 0.1383 | 1.9542 | 0.2703 | 1.3660 | 0.0191 | 04886 | 0.0967

FaYaYaval Nnoronn Wil iein] 1 OY0A n 1. 1 1T "A4A07 W s Tale X4 N A0/
S.0000 | 0.6990 | 0.0872 | 1.92%94 | (.1681 1.3486 1 0.0076 0.4886 5.0665

10.0000 | 0.6990 | 0.0414 ) 1.8325 | 0.0759 | 1.2809 | 0.0017 | 0.4886 | 0.0289
11.0000 | 1.0000 { 1.0414 | 2.0453 | 2.1300 | 2.0453 | 1.0845 [ 1.0000 | 1.0414
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Continuacion de la tabla Tabla 5.5
3.7 [

X X2 x! y X'y X’y (x') (x°) x'x*

12.0000| 1.0000 ; 0.7404 | 2.0212 | 1.4964 | 2.0212 | 0.5481 | 1.0000 | 0.7404
13.0000| 1.0000 | 0.5643 { 1.9685 | 1.1108 | 1.9685 | 0.3184 | 1.0000 | 0.5643
14.0000 | 1.0000 | 0.4393 | 1.8451 | 0.8106 | 1.8451 | 0.1930 | 1.0000 | 0.4393
15.0000| 1.0000 | 0.3424 | 1.8195 | 0.6231 | 1.8195 | 0.1173 } 1.0000 | 0.3424
16.0000 1.0000 | 0.2632 | 1.7782 | 0.4681 | 1.7782 | 0.0693 | 1.0000 | 0.2632
17.0000] 1.0000 | 0.1963 | 1.7324 | 0.5401 ; 1.7324 | 0.0385 | 1.0000 | 0.1963
18.0000( 1.0000 | 0.1383 | 1.6812 | 0.2325 | 1.6812 | 0.0191 | 1.0000 | 0.1383
19.0000; 1.0000 | 0.0872 | 1.6335 } 0.1424 ; 1.6335 | 0.0076 | 1.0000 | 0.0872
20.0000} 1.0000 | 0.0414 | 1.6128 | 0.0668 | 1.6128 | 0.0017 | 1.0000 | 0.0414
21.0000) 1.3010 | 1.0414 ) 1.7924 ) 1.83666 | 2.3320 | 1.0845 | 1.6927 | 1.3549
22.0000} 1.3010 | 0.7404 | 1.7782 | 1.3165 | 2.3134 | 0.5481 | 1.6927 | 0.9632
23.0000] 1.3010 | 0.5643 | 1.7324 | 0.9775 | 2.2539 | 0.3184 | 1.6927 | 0.7341
24.0000( 1.3010 | 0.4393 | 1.7243 | 0.7575 { 2.2433 | 0.1930 | 1.6927 | 0.5716
25.0000] 1.3010 | 0.3424 | 1.6435 | 0.5628 | 2.1382 | 0.1173 | 1.6927 | 0.4455
26.0000] 1.3010 | 0.2632 | 1.6335 | 0.4300 | 2.1252 | 0.0693 | 1.6927 | 0.3425
27.0000§ 1.3010 | 0.1963 | 1.5441 | 0.3031 | 2.0089 | 0.0385 | 1.6927 | 0.2554
28.0000| 1.3010 [ 0.1383 | 1.4472 [ 0.2001 | 1.8828 | 0.0191 | 1.6927 | 0.1799
29.0000 1.3010 | 0.0872 | 1.4472 | 0.126]1 | 1.8828 | 0.0076 [ 1.6927 | 0.1134
30.0000] 1.3010 | 0.0414 | 1.3222 | 0.0547 | 1.7202 }{ 0.0017 | 1.6927 | 0.0539
31.0000] 1.6532 | 1.0414 | 1.7076 | 1.7783 | 2.8230 | 1.0845 | 2.7331 | 1.7216
32.0000) 1.6532 [ 0.7404 | 1.5185 [ 1.1243 | 2.5104 | 0.5481 | 2.7331 | 1.2240
33.0000] 1.6532 | 0.5643 | 1.4314 | 0.8077 | 2.3663 | 0.3184 } 2.7331 | 0.9329
34.0000( 1.6532 | 04393 | 1.4314 [ 0.6288 | 2.3663 | 0.1930 | 2.7331 | 0.7263
35.0000 | 1.6532 | 0.3424 | 1.4314 | 0.4901 | 23663 | 0.1173 | 2.7331 | 0.5661
36.0000| 1.6532 [ 0.2632 | 1.3979 [ 0.3680 | 23111 | 0.0693 | 2.7331 | 0.4352
37.0000| 1.6532 | 0.1963 | 1.3979 | 0.2744 { 23111 | 0.0385 | 2.7331 | 0.3245
38.0000] 1.6532 | 0.1383 | 1.1461 | 0.1585 | 1.8948 { 0.0191 | 2.7331 | 0.2286
39.0000) 1.6532 | 0.0872 | 1.1139 { 0.0971 | 1.8416 | 0.0076 { 2.7331 | 0.1441
40.0000 1.6532 1 0.0414 | 0.9542 | 0.0395 § 1.5776 | 0.0017 } 2.7331 | 0.0684
41.0000 1.9031 | 1.0414 | 1.6532 | 1.7216 | 3.1462 | 1.0845 | 3.6218 | 1.9819
42.0000| 1.9031 | 0.7404 | 14150 ; 1.0476 | 2.6928 | 0.5481 | 3.6218 | 1.4090
43.0000 | 1.9031 | 0.5643 | 1.2788 | 0.7216 | 2.4336 | 0.3184 | 3.6218 | 1.0739
44,0000 1.9031 | 0.4393 | 1.2788 | 0.5618 | 2.4336 | 0.1930 | 3.6218 | 0.8361
450000 1.9031 | 0.3424 | 1.2304 | 0.4213 | 23417 { 0.1173 | 3.6218 | 0.6517
46.0000 ; 1.9031 | 0.2632 | 12041 | 0.3170 | 2.2915 | 0.0693 | 3.6218 | 0.5010

-
47.0000; 1.9031 | 0.1963 | 11461 1 02250 ¢ 21812 1 00385 1 23.6218 | 03724

48.0000) 1.9031 | 0.1383 | 1.0414 | 0.1440 | 1.9819 | 0.0191 | 3.6218 | 0.2632
49,0000} 1.903! { 0.0872 | 1.0000 { 0.0872 | 1.9031 | 0.0076 | 3.6218 | 0.1659
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Continuacion de la Tabla 5.5
X 2 o y X'y oy x') () LS
50.0000 1.9031 0.0414 0.6990 0.0289 1.3302  0.0017 3.6218 0.0788
31.0000 2.0792 1.0414 1.6021 1.6684 3.3310 1.0845 43230  2.1652
320000 20792 0.7404 13802 1.0219 28697  0.5481 4.3230 1.5393
33.0000 2.0792 05643 1.1761 0.6636 2.4453 03184 4.3230 1.1732
54.0000 2.0792 0.4393 1.1761 05167  2.4453 0.1930 4.3230 09135
55.0000 2.0792 0.3424 1.1139 0.3814 23161 0.1173 43230 0.7120
36.0000 2.0792 02632 1.0414 0.2741 2.1652 0.0693 4.3230 0.5473
57.0000 2.0792 0.1963 1.0000 0.1963 2.0792 0.0385 4.3230 0.4081
58.0000 2.0792 0.1383 0903t 0.1249 1.8777  0.0191 43230 0.2876
59.0000 2.0792 0.0872 0.8451 0.0737 1.7571 0.0076 43230 0.1812
60.0000 2.0792 0.0414 0.6021 0.0249 1.2518 ~ 0.0017 4.3230 0.0861
Sumas 86.3548 23.1250 90.7192 38.1036 120.8001 14.3854 138.5910 33.2826

En la figura 5.10 se muestra la grafica de la ecuacion 5.16 en forma de curva masa. De esa
grafica es posible obtener un hietograma. mismo que puede usarse como tormenta de disefio para
alimentar a algiin modelo de relacion lluvia - escurrimiento.

P, mm

50

25

0 50 100
duracién, min.

Figura 5.10 Curva masa de precipitacion.
5.4 Analisis estadistico y probabilistico en Hidrologia

En el disefio o planeacion de ciertas obras hidrdulicas pueden requerirse estimaciones de
eventos futuros, ya sea extremos, como los gastos maximos o minimos en un cauce, la
precipitacion maxima en un intervalo de tiempo, etc.; o acumulados en un intervalo de tiempo,
como la precipitacién anual, los volimenes de escurrimiento anuales, etc. Dichas estimaciones de
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un evento futuro pueden ser ttiles para determinar; por ejemplo: la capacidad de almacenamiento
de una presa, el dimensionamiento de un vertedor, la magnitud de una sequia y el disefio de un
sistema de alcantariilado.

Por la dificultad de los procesos fisicos que intervienen en la generacién del fenémeno, en la
mayoria de los casos resulta imposible una estimacion confiable del mismo por métodos basados
en las leves de la mecanica o la fisica. ya sea por ser éstos insuficientes o porque el modelo
matematico respectivo resultaria exageradamente grande. complicado y dificil de manejar, pues
requeriria gran cantidad de informacion. Por ello resulta mas conveniente un analisis estadistico ¥
probabilistico.

Una estimacion de un fenomeno futuro esta ligada a una probabilidad de ocurrencia (o
posibilidad), la cual se determina segin una serie de criterios entre 1os que destacan: la vida util de
la obra. la economia de la obra, los posibles dafios humanos y materiales en caso de falla, etc.

Asi. con base en la historia del fendmeno es posible estimar la magnitud de acuerdo a una
probabilidad predeterminada de ocurrencia. Por ello, se llevan a cabo mediciones periddicas de
procesos hidrolégicos entre los que se encuentran: la precipitacion. el escurrimiento en cauces
naturales. etc. Estos registros presentan variaciones en el espacio y en el tiempo, cuyo
comportamiento es en parte predecible o deterministico y en parte aleatorio.

Cuando la variabilidad deterministica de un fenomeno es considerada como despreciable en
comparacion a la variabilidad aleatoria, es posible tratar al proceso como puramente aleatorio,
donde cada observacidn es independiente de las anteriores (no existe correlacion), y las
propiedades estadisticas de todas las observaciones son iguales.

Un proceso aleatorio involucra una variable aleatoria X cuyo comportamiento puede ser
descrito por una distribucion de probabilidad. Dicha distribucion determina la probabilidad de que
una observacion x de la variable aleatoria se encuentre en un intervalo especifico de X. Por
ejemplo, si X es la precipitacién anual en un lugar cualquiera. entonces la distribucion de
probabilidad de .Y’ determina la probabilidad de que la precipitaciéon anual observada en un afio se
encuentre €n un rango. tal como menos de 250 mm. entre 300 y 400 mm, y asi sucesivamente.

5.4.1 Conceptos bdsicos de probabilidad y estadistica

De acuerdo a los principios probabilisticos y estadisticos, los registros hidrolégicos
representan una muestra de una poblacion infinita y desconocida. En el analisis, se supone una
similitud entre las caracteristicas estadisticas de la muestra y las de la poblacién, las cuales se
asemejan mas conforme el tamafio de la muestra se aproxima mas al de la poblacién. Por ello, las
estimaciones son més confiables a medida de que se dispone de mayor volumen de informacién.

El analisis estadistico inicia cuando los valores de una muestra son utilizados para construir
un histograma de la funcion de frecuencias, donde se presenta en una grafica de barras el nimero
de veces que una observacion se encuentra en un intervalo predefinido. Cuando dicho nimero de
veces, se divide entre el numero total de datos, se obtiene un histograma de la funcion de

Si la muestra es lo suficientemente grande y los intervalos tienden a ser pequefios, }a curva
que se obtendria en el histograma de la funcion de frecuencias relativas es la llamada funcidn de
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densidad de probabilidud. y para el caso del histograma de la funcién de frecuencias relativas
acumuladas se obtiene la funcion de distribucion de probabilidad (figura 5.13).

o) A Fe P(x) 4
0.26 20
1.0
15 0.8
0.6
13 1o 1
0.4
5
0.2
I » 0 —>

O 10 20 30 40 5 6 70 8 , O 10 20 36 40 S0 6 70
Figura 5.13 Funciones de densidad y distribucion de probabilidad
A continuacién, se anotan las principales expresiones para obtener dichas funciones, asi

como la probabilidad de un evento dado, referidas tanto a una muestra como a una poblacién.

Para una muestra {(m), la frecuencia relativa fu(x) se define como

fulx) =%’ 5.30)

donde fm(x;) es la frecuencia relativa de la muestra en el intervalo [x; - 4x, x;], n; es el
numero de datos x contenidos en el intervalo mencionado y. 1 es el niimero total de datos de la
muestra.

El valor de fi(x;) es un estimativo de la probabilidad de que una observaciéon de X se
encuentre en el intervalo [x; - Ax. x;). es decir P(x; - Ax<X<x;).

La suma de los valores de las frecuencias relativas hasta un valor dado x; es la frecuencia
acumulada Fp,(x;):

Fo(x)= gfm<x,> (5.31)

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

En el caso de una poblacion. la funcién de densidad de probabilidad de una poblacion flx) se
obtiene como

) L L) _ )

n—%  Ax dx
Ax—0

(5.32)

donde F{(x) es la funcion de distribucion de probabilidad de una poblacién. Se aprecia que en
el limite, la funcidén de frecuencias relativas dividida entre el intervalo Ax se convierte en la
funcion de densidad de probabilidad.
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Por otra parte. la probabilidad de que X" sea menor o igual que un valor x. se estima como
PLX <x)=plxy=F(x)= | f(x)dx (5.33)

Notese que fix) y F(x) son funciones de x cuya forma aiin no se define.

De acuerdo a los axiomas de probabilidad v empleando la funcién de distribucion de
probabilidad, es posible establecer otras expresiones complementarias para calcular la probabilidad
de un evento o de varios de ellos:

a) La probabilidad de ocurrencia de un evento x es positiva y se encuentra en el intervalo {0,
1):

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

gp(x1)= fif(x)dx =1 (5.35)

¢) La probabilidad de no ocurrencia (o de excedencia dado que se trata de X > x) de un
evento x es igual al complemento de la probabilidad del evento.

PX >x)=qg(x)=1- p(x) (5.36)

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

La probabilidad de que una observacion de X se encuentre en un intervalo de valores [a. b]
es

Plas X <b)=p(b)~ pla) = F(b)- F(a)= | feodx-[ fexydx= [fods (537)

d) Tratandose de la probabilidad de ocurrencia de varios eventos (se pueden generalizar las
siguientes expresiones para un mayor numero de eventos), la probabilidad de ocurrencia de dos
eventos es

plx,Ux,)= plx,)+ p(x,) - plx, N x,) (5.38)

donde el primer término es la llamada “unién de probabilidades™ (probabilidad de ocurrencia
de dos eventos) y el ultimo es la “interseccion de probabilidades” (probabilidad de ocurrencia
simultanea o en sucesion de dos eventos).

E! calculo de la interseccion de probabilidades depende de las caracteristicas de ocurrencia
entre eventos: (a) Dos eventos son mutuamente excluyentes si sdlo puede suceder uno de ellos a la
vez, y (b} Dos eventos son independientes si la ocurrencia de alguno de ellos no depende de la
ocurrencia del otro. Asi, pueden tenerse tres casos:

d.1) Cuando los dos eventos no son mutuamente excluyentes, pero son independientes, la
probabilidad de ocurrencia simultinea o en sucesion de ambos eventos (interseccion de
probabilidades) es el producto de sus probabilidades:
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p(x:mxz):P(xl)xP(x:) (5.391
d.2) Si los eventos no son independientes. ni mutuamente excluyventes:
plx,vxy) = pl)x ple | x) (5.40)

donde <l altimo término se conoce como la probabilidad condicional de ocurrencia del
evento x> dado que va ocurrio el evento x;.

d.3) Por ulumo. si los eventos son mutuamente excluyentes:
plx,Nx,)=0 (3.41)
5.4.2 Periodo de retorno y riesgo.

En Hidrologia es comun tratar con los conceptos de periodo de retorno y probabilidad de
riesgo. El periodo promedio de retorno o intervalo de recurrencia (en aiios), se define como

_ !
p(x)

donde p(x) representa la probabilidad de ocurrencia de un evento menor o igual a x. Se
aprecia que el periodo de retorno no es un intervalo fijo de ocurrencia de un evento. sino ¢l
promedio de los intervalos de recurrencia del evento.

(5.42)

La ecuacion anterior y varias de las expresiones basicas de probabilidad permiten hacer las
siguientes deducciones:

1) La probabilidad de que un evento X' <x ocurra en algtn ario es
1

p(x)= r (3.431

2) La probabilidad de que un evento x no ocurra en algun afio (o probabilidad de excedencia
dado que X' > x} es

g(x) =1= p(x) =1 - :‘F (5.44)

3) La probabilidad de que x no ocurra durante # afios sucesivos:

g (x)xq,(x)x - - xq,,(x)={q(x)}”=[1—%)n (5.45)

4) La probabilidad R, llamada riesgo, de que x ocurra al menos una vez durante » afios
SUCesivos es

R=1-{g(0)f =1—(1—;] (5.46)

En la tabla 5.6 se anotan los periodos de retorno asociados con diferentes niveles de riesgo.
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Tabla 5.6 Periodos de retorno asociados con diferente niveles de riesgo y
vida atil esperada de la obra,

Riesgo Vida util de disefio de ]a obra
(%) 2 5 10 i5 20 25 30 100
100 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

90 1.46 2.71 4.86 7.03 9.20 11.37 22.22 43.93
80 1.81 3.63 6.73 9.83 12.93 16.04 31.57 62.63
75 2.00 4.13 7.73 11.33 14.93 18.54 36.57 72.64
70 2.21 4.67 8.82 12.97 17.12 | 21.27 42.03 83.56
60 2.72 5.97 11.42 16.88 22.33 27.79 55.07 | 109.64
50 341 7.73 14.93 22.14 2936 | 36.57 72.64 | 14477
40 4.44 10.30 20.08 29.87 39.65 49.44 98.38 | 196.26
30 6.12 14.52 28.54 42.56 56.57 70.59 | 140.68 | 280.87
25 7.46 17.89 35.26 52.64 70.02 87.40 | 174.30 | 348.11
20 9.47 2291 45.32 67.72 90.13 | 112.54 | 224.57 | 448.64
15 12.81 31.27 62.03 92.80 | 123.56 | 15433 | 308.16 | 615.81
10 19.49 | 47.96 95.41 142.87 | 19032 | 237.78 | 475.06 | 949.62
3949 | 9798 | 19546 | 29294 | 390.41 | 487.89 | 975.29 | 1950.07
99.50 1 24799 | 49548 | 742.97 | 990.47 | 1237.96 | 2475.42 | 4950.33
1 199.50 | 498.00 | 995.49 | 1492.99 | 1690.48 | 2487.98 | 4975.46 | 9950.42

2 LA

Para mostrar como emplear esta tabla, supdngase que se tiene una obra con una vida 1til de
50 afos, y que se desea que el riesgo o probabilidad de falla de la obra sea maximo igual al 10%;
entonces la obra se debe disefiar con un evento que tenga como periodo de retorno promedio un
intervalo de 475 anios.
Como otro ejemplo, con una obra disefiada con un evento con periodo de retorno de 20 afios
~ y vida 1til estimada de 10 afios, se desea saber cudl es la probabilidad de una falla durante su vida
util. Empleando la ecuacidn 5.46, se obtiene

1 10
R=1—(1—-—) =0.4013 = 40139
55 =04013=4013%

En hidrologia. normalmente se prefiere trabajar con periodos de retorno en lugar de
probabilidades, pues es un concepto que resulta facil de manejar ya que tiene las mismas unidades
(tiempo) que la vida util de la obra.

Por otra parte, cuando se analizan registros historicos de un fenomeno, se les asigna un
periodo de retorno de acuerdo a la frecuencia de cada evento. Para calcularlo, es comun suponer
que la frecuencia o intervalo de recurrencia de cada evento del grupo es similar a la observada; por
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ello. se han propuesto varias férmulas que permiten asignar un periodo de retorno a cada dato de la
muestra en funcion de su frecuencia. Una de las mas usuales es la formula de Weibull (ecuacién
3.13). la cual se escribe como

n+1

T =—
m

donde m es el nimero de orden en una lista (de mayor a menor en el caso de maximos
anuales), v n es el namero de datos de la muestra.

La expresion anterior permite expresar la probabilidad de excedencia de un evento como

m

PX <x)=1- (5.47)

n+i
Esta ecuacion es ampliamente utilizada en la practica en_nuestro pais.

5.4.3 Parametros estadisticos

Las estadisticas son valores representativos que resumen las caracteristicas generales de una
muestra de datos. Por otra parte, los parametros estadisticos definen las caracteristicas de una
poblacién. Existen ecuaciones para evaluar tanto los pardmetros estadisticos de una poblacion
como los de una muestra,

Los parametros estadisticos y sus estimadores estadisticos mds comunes, se relacionan con la
tendencia central, la variabilidad v la simetria. En la tabla 5.7 se resumen las ecuaciones para
calcular algunos parametros de una poblacion y las estadisticas de una muestra. Se aprecia que
varios de los parametros estadisticos se obtienen en funcion de la esperanza matematica £(x) (o
momento de la funcidn de densidad de probabilidad). la cual se define como la integral del
producto del valor entre paréntesis (x en este caso) y la correspondiente funcién de densidad de
probabilidad f{x). sobre el rango completo de la variable aleatoria.

Tabla 5.7 Algunos parémetros estadisticos de la poblacion y de la muestra

Parametro estadistico de la poblacion Estadistica de la muestra

(1) Tendencia central o punto medio:

a) Media aritmética:

n=E(X)= | x flx)dx HERL W
n =1 '
b) Mediana:
x tal que F(x)=0.3 Valor de la informacidn en el

50% Percentil

¢) Media geométrica:
anulog [E(log x)] (l_nlx) o
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Continua la Tabla 5.7

Pariametro estadistico de la poblacién Estadistica de la muestra

(2) Variabilidad:

a} Varianza:

k)

0:=E[(x—-p)‘] ER.. i(-",—f)z

b) Desviacion estandar:

o={ef(e-u/ ]} e[S -a]

¢) Coeficiente de vanacion:

c == c =<
7] X
(3) Simetria:
a) Coeficiente de asimetria (oblicuidad):
] L]
E(x—p) n (x —5[)3
Y = 0_3 _ =1
T (n=1n-2)s"

5.4.4 Funcignes de distribucion de probabilidad

Una funcién de distribucion de probabilidad representa la probabilidad de ocurrencia de una
variable aleatoria en un rango predefinido y su importancia radica en que es posible la estimacion.
va sea como interpolacion o extrapolacion, de los valores de dicha variable cuando se conoce la
probabilidad asociada de ocurrencia o viceversa. Su aplicacion en el analisis de registros
hidrologicos facilita la reduccion de una gran cantidad de datos a una sola funcion y a sus
parametros asociados. los cuales se derivan de las caracteristicas estadisticas de la muestra.

Existen diversas funciones de distribucidn de probabilidad. pero las que se han empleado con
mavor éxito en Hidrologia son las distribuciones: Normal. Log-normal. Exponencial. Gamma.
Pearson tipo [1I (0 Gamma de tres parametros), Log-Pearson tipo 111 v de valores extremos (VE
tipos I Il y III: o respectivamente Gumbel. Frechet y Weibull). asi como algunas variantes para
muestras cuya composicion esta dada por dos poblaciones con caracteristicas diferentes.

En la tabla 5.8 se anotan las ecuaciones de las principales funciones de distribucion de
probabilidad empleadas en Hidrologia, asi como las correspondientes a la estimacion de sus
parametros con el método de los momentos.
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Tabla 5.8 Funcién Distribucién de probabilidad para el ajuste con datos hidrolégicos

Distribucidn Funcion de distribucién de probabilidad Rango Estimadores de los pardmetros en
términos de los momentos de fa muestra
Normal (X‘GJE_ —w £ x £ w a=X y B=s,
F(x dx
=)=3 J [Lex B/ |
Log-normal I [lnx o) x>0 a=7y y Pp=s,. para y=Inx
F(x ——| |dx
() [3 x «J 2n B
Nc:]m\ald ( - F J. [ } —0 £z < w _ B X —o
estandarizada X ex a=x vy =$., para z =
J_ P " p
Exponencial Y -0 X2 u B=s, vy a=x-p
F(x)=1- exp| ~
p
Gamma p-1 >0 2 =32
I (x) ( x] x 2 N
F(x)—ar(ﬁ) jo o) e~ o dx | A==y p= s Ty
Pearson tipo IH 1 af % -5)\P! -8 x> 8 2 b
(Gamma de tres Flx)= ( ) ex (__ ) dx = [_) _ §=x -
pardmetros) () o I'(B) I o\ a P o B c) o \/‘6 y x-af
L.og Pearson tipo HI F( ) 1 J"(lnx _8]04 ( Inx_ajd Inx >8& ( 2 ]2 S,
x)= exp| - X = Lo =—=y 0= y-af},
al(®) o\ a a e p Y oTImel
paraC()) >0y y=Inx
Valores Extremo tipo | _ —o0 £ x £ w \/(;
(Gumbel) Flx) = exp{— exp(— ad b a]:' = sy o= X ~05772 3
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[.a seleceion de alguna de las funciones de distribucion se basa en el criterio del mejor ajuste.
es decir. se ehge aquella que representa tos datos de la muestra con mayor precision reduciendo
por consiguiente los errores en las estimaciones. Existen varios criterios para definir cual es la
tuncidn con mejor ajuste. Este depende el criterio de ajuste que se aplique.

A continuacion se explica la forma de ajustar los datos de una muestra a una distribucion de
probabilidad. algunas observaciones sobre las distribuciones de probabilidad mencionadas v el
procedimiento que se sigue para evaluar el mejor ajuste de alguna de ellas a la muestra.

5.4.5 Observaciones sobre las funciones de distribucion de probabilidad empleadas en
Hidrologia

5.4.5.1 Distribucion Normal (o de Gauss)

l.a curva de campana definida por esta distribucion es de las mas conocidas. y tiene por
ecuacion '

)= e'Z[TJ (5.50)
o 2r

donde o y P son los parametros de esta distribucidn, los cuales corresponden a la media (p) ¥
a la desviacion estandar (o) respectivamente. Estos parametros pueden sustituirse por los
estadisticos muestrales correspondientes: u =¥ v ¢ =s tal como se muestra en la tabla 4.8,

La funcidn anterior puede simplificarse definiendo la variable normal estandar = como

Xx-u .

z (3.31)
o
teniéndose entonces a la funcion de densidad normal estandarizada
| &-pl
. - .
j(x): e ") (5.52
o 2r
v a la funcidn de distribucion normal estandarizada de la forma
- 1 - :1: -
F(x)=F(z)= L ¢ dz (5.53)

27

Los valores que toma la funcién anterior se pueden tomar de la tabla 5.9. o pueden
aproximarse mediante la expresién (Abramowitz y Stegun, 1965):

2

B = ;[1 +0.196854 7 +0.115194 2% +0.000344 = ° +0.01952724r (5.54)

donde |z‘ es el valor absoluto de = y la distribucion normal estandar tiene los valores:

F(zy=B  para z>0 y F(zy=1-B para z<( (

LN
th
hn
—

El error en la evaluacion de F(z) utilizando esta formula es menor de 0.00025.
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Tabla 4.9 Probabilidad acumulada de la distribucién normal estandar.

0.00

0.01

0.02

0.03

0.04

0.05

0.06

0.07

0.08

0.09

0.0
0.1
0.2
0.3
0.4

0.3000
0.5398
0.5793
06179
0.6554

0.3040
0.5438
0.5832
0.6217
0.6591

0.5080
0.5478
0.5871
0.6255
0.6628

0.5120
0.5517
0.5910
0.6293
0.6664

0.5160
0.3557
0.5948
0.6331
0.6700

0.5199
0.5596
0.5987
0.6368
0.6736

0.5239
0.5636
0.6026
0.6406
0.6772

0.5279
0.5675
0.6064
0.6443
0.6808

0.5319
0.5714
0.6103
0.6480
0.6844

0.5359
0.5753
0.6141
0.6517
0.6879

0.5
0.6
0.7
08
0.9

0.6915
0.7257
0.7580
0.7881
0.8159

0.6950
0.7291
0.7611
0.7910
0.8186

0.6985
0.7324
0.7642
0.7939
0.8212

0.7019
0.7357
0.7673
0.7967
0.8238

0.7054
0.7389
0.7704
0.7995
0.8264

0.7088
0.7422
0.7734
0.8023
0.8289

0.7123
0.7454
0.7764
0.8051
0.8315

0.7157
0.7486
0.7794
0.8073
0.8340

0.7190
0.7517
0.7823
0.8106
0.8365

0.7224
0.7549
0.7852
0.8133
0.8389

1.0
1.1
1.2
1.3
1.4

0.8413
0.8643
{1.8849
0.9032
0.9192

0.8438
0.8663
0.8869
0.9049
0.9207

0.8461
0.8686
0.8888
0.5066
0.9222

0.8485
0.8708
0.8907
0.9082
0.9236

0.8508
0.8729
0.8925
0.9099
0.9251

0.8531
0.8749
0.8944
0.9115
0.9265

0.8554
0.8770
0.8962
0.9131
0.9279

0.8577
0.8790
0.8980
0.9147
0.9292

0.8599
0.8810
0.8997
0.9162
0.9306

0.8621
0.8830
0.9015
0.9177
0.9319

1.5
1.6
1.7
1.8
1.9

0.9332
(.9452
0.9554
0.9641
0.9713

0.9345
0.9463
0.9564
0.9649
0.9719

0.9357
0.9474
0.9573
0.9656
0.9726

0.9370
0.9484
0.9582
0.9664
0.9732

0.9382
0.9495
0.9591
0.9671
0.9758

0.93%4
0.9505
0.9599
0.9678
0.9744

0.9406
0.9515
0.9608
0.9686
0.9750

0.9418
0.9525
0.9616
0.9693
0.9756

0.9429
0.9335
0.9625
0.9699
0.9761

0.944]
0.9545
0.9633
0.9706
0.9767

2.0
2.1
2.2
2.3
2.4

0.9772
0.9821
0.9861
0.9893
0.9918

0.9778
0.9826
0.9864
0.9896
0.9920

0.9783
0.9830
0.9868
0.9898
0.9922

0.9788
0.9834
0.9871
0.9901
0.9925

0.9793
0.9838
0.9875
0.9904
0.9927

0.9798
0.9842
0.9878
0.9906
0.9929

0.9803
0.9846
0.9881
0.9909
0.9931

0.9808
0.9850
0.9884
0.9911
0.9932

0.9812
0.9854
0.9887
0.9913
0.9934

0.9817
0.9857
0.9890
0.9916
0.9936

2.5
2.6
2.7
2.8
29

0.9938
0.9953
0.9965
0.9974
0.9981

0.9940
0.9955
0.9966
0.9975
0.9982

0.9941
0.9956
0.9967
0.9976
0.9982

0.9943
0.9957
0.9968
0.9977
0.9983

0.9945
0.9959
0.9969
0.9977
0.9984

0.9946
0.9960
(.9970
0.9978
0.9984

0.9948
0.9961
0.9971
0.9979
0.9985

0.9949
0.5962
0.9972
0.9979
0.9985

0.9951
0.9963
0.9973
0.9980
0.9986

0.9952
0.9964
0.9974
0.9981
0.9986
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Z 1000 ) 001 002|003 ]| 0047 005] 006 | 0067 | 0.08 | 0.09

3.0 {0.99870.9987(0.9987|0.99880.99880.9989{0.9989 0.9989 { 0.9990 { 0.9990
3.1 10.999010.9991]0.9991}0.9991|0.999210.9992 (0.999210.9992]0.9993 | 0.9993
3.2 10.9993]0.999310.9994 10.9994 1 0.999410.999410.9994 | 0.9995 {0.9995 | 0.9995
3.3 10.9995]0.9995[0.9995 | 0.9996 | 0.9996 | 0.9996 { 0.9996 | 0.9996 1 0.9996 {0.9997
3.4 10.9997]0.999710.999710.9997| 0.9997 1 0.9997 [ 0.9997 | 0.9997 {0.9997 | 0.9998

En la tabla se anotan los valores correspondientes a F('z!). Cuando se requiere un valor de
z < 0. F(z) se obtiene como F(z}=1 - F(]z).

Ciertas variables hidroldgicas. tales como la precipitacion anual, que representan la suma de
eventos independientes. tienden a seguir la distribucion normal. Las principales limitaciones de
esta distribucion son: {(a) Su variacidn en un rango continuo [-%, ], cuando la mayor parte de las
variables hidrologicas son positivas. y (b) Es simétrica con respecto a la media, mientras que la
informacion hidrolégica tiende a ser asimétrica.

5.4.5.2 Distribucion Log-normal

Esta distribucion es una variante de la distribucion Normal, donde se transforma la muestra
al obtener el logaritmo de cada uno de sus valores. Esto tiene como ventaja la reduccion en mayor
proporcion de los valores altos de 1a muestra que de los bajos, por lo que se disminuye la asimetria
positiva cominmente encontrada en los registros hidrologicos. Ademas. en esta distribucion los
valores de la muestra son siempre positivos.

Tiene come desventajas €l uso de solamente dos parametros v el requisito de que los
logaritmos de los datos sean simétricos con respecto a su media.

En esta distribucion también se pueden utilizar variables estandarizadas en el célculo.

5.4.5.3 Distribucién Exponencial

Cuando una secuencia de eventos hidrologicos es considerada como un proceso de Poisson.
donde los eventos suceden instantinea e independientemente a lo largo del tiempo, puede aplicarse
la distribuciéon exponencial. En ésta, el tiempo entre cada evento (tiempo de interarribo) esta
descrito por una distribucion exponencial cuyo parametro 1/8 es la tasa media de ocurrencia de los
eventos.

La ventaja de la distribucién exponencial consiste en la facilidad de estimar el parametro B a
partir de la informacidn observada. Por otra parte. su desventaja es que considera la ocurrencia de
cada evento como completamente independiente de sus vecinos. lo cual puede no ser cierto segin
el evento v fenomeno de que se trate,

5.4.5.4 Distribucion Gamma

El tiempo que toma la ocurrencia de un nimero de eventos en un proceso de Poisson esta

tm mmr o dictvbhainiAan fonmaran o sival mo 1o dioteila i niAdc dn i czzonn o

ucauuu pun !a dl.)u xbuuuu Cuuuuu, lu \.uc.u <3 xa dlauluuuuu GE una suima uc p valldutcb dltdlol‘ldb
independientes e idénticas, distribuidas exponencialmente.
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Esta distribucion es util para la descripcion de variables hidrologicas asimétricas sin el uso
de la transformacién /og. Por ejemplo. se ha aplicado a la descripcion de la distribucion de alturas
de precipitacion en tormentas.

L.a distribucién Gamma incluye la funcion gamma I'(B). la cual esta dada por

N
4
o~

F(.\’)zF(:):L ! e_:; dz (5.

27

para un entero positivo B, y en general por (Abramowitz y Stegun, 1965)

_h
h

F(x)= F(z) = J; ;ﬂ e-:f' dz (3.57)

La distribucion Gamma de dos parametros (B y «) tiene como limite inferior a “cero” lo cual
es una desventaja para la aplicacion a vanables hidrolégicas con limite inferior mayor a cero

5.4.5.5 Distribucion Pearson tipo IH (Gamma de tres parametros).

Esta distribucién introduce un tercer pardmetro. el limite inferior 8, de tal manera que por el
método de los momentos. los tres momentos de la muestra (1a media. la desviacion estandar v el
coeficiente de asimetria) pueden transformarse en los tres pardametros o, 3 y & de la distribucion de

probabilidad. Esta distribucion es muy tlexible. puesto que puede asumir diferentes formas a
medida que varian sus parametros.

5.4.5.6 Distribucion Log Pearson tipo 111 {Gamma de tres pardmetros).
Esta distribucion es una variante de ia distribucion antertor, donde se aplica ia

transformacion log a cada uno de los valores de la muestra. Esto trae como ventaja la reduccién de
ta asimetria de la muestra.

5.4.5.7 Distribuciones de valores extremos.
Los valores extremos son valores maximos o minimos seleccionados de conjuntos de datos.
Un ejemplo de ellos son los gastos maximos anuales registrados en una estacion hidrométrica.

Existen tres tipos de distribuciones de valores extremos (VE tipos I, 1I y III), desarroiladas a
mavor detalle por Gumbel. Frechet y Weibull respectivamente. Las tres distribuciones son casos
especiales de una distribucion unica llamada distribucion general de valores extremos. la cual tiene
como funcidén de distribucion de probabilidad a la expresidon

1 &
F{_\‘)'=e:\'p —[l—kxj_an (5.38)

donde &, v P son parametros a determinar.
Los tres casos limitantes son:

1) Para & = 0. la distribucién de valor extremo tipo I (Gumbel), cuva funcion de distribucién de
probabilidad se incluyd en la tabla 5.8.
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2) Parak < 0. la distribucion de valor extremo tipo II (Frechet). para la cual la expresién general
se aplica con (a+P/k) S x L .

3) Parak > 0. la distribucion de valor extremo tipo 111 (Weibull). la cual se aplica con la expresion
general siendo -0 < X < (at+prk).

En los tres casos anteriores {3 es positivo. Si una variable x esta descrita por la distribucién de
valores extremos tipo I11. entonces se dice que —x tiene una distribucién Wetbull.

5.4.5.8 Funciones de distribucién de dos poblaciones.

Algunas variables hidrolégicas, tales como los gastos maximos anuales. pueden pertenecer a
dos poblaciones diferentes. como sucede especialmente en las zonas costeras de México. La
primera poblacién es la de los gastos producidos por precipitaciones relacionadas con los
tendmenos meteorologicos dominantes en la region en estudio y la segunda es la de los gastos
producidos por precipitaciones ciclonicas, que son normalmente mayores que los primeros.

También sucede en algunas zonas, como el noroeste de la Republica Mexicana, que una
poblacion esta compuesta por gastos producidos directamente por precipitaciones y otra por gastos
provenientes de deshielos. En adelante se hablara de gastos producidos por tormentas ciclonicas o
no ciclonicas por ser el caso mas comun, pero no debe olvidarse que las mismas ideas se pueden
aplicar también a otros casos relacionados con fendmenos meteorologicos.

La funcion de distribucion de probabilidad se puede expresar como:
F(x)= Fn(x)[p-l-(l—p)Fz(x)] (5.59)

Donde £(x) y F(x) son. respectivamente. las funciones de distribucion de probabilidad de
los gastos maximos anuales no producidos por tormentas ciclonicas y de los producidos por ellas.
v p es la probabilidad de que en un aio cualquiera el gasto maximo no sea preducido por una
tormenta ciclonica. El mimero de parametros de la funcion es:

n=n+n, +1 (5.60}
donde
n;  es el nimero de parametros de Fr(x).
n; esel numero de parametros de F(x).

Para calcular el valor de los parametros se usa un método numeérico de minimizacion del
error, primero es necesario estimar p, la probabilidad de que un afio cualquiera el gasto sea no
ciclonico. Esto se hace utilizando a informacion de los boietines meteoroldgicos; donde puede
observarse con cierta claridad un salto brusco entre los valores de los gastos no ciclonicos a los
ciclonicos. El valor de p es entonces

_ N
Y

(5.61)

donde

tormentas ciclonicas.
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n es el numero total de datos anuales de registro (o el total del numero de afos no
ciclénicos mas los ciclonicos).

Una vez estimado el nimero de ahos en que se presentaron los ciclones y el valor de p. €l
resto de los parametros se evaliian mediante las formulas vistas anteriormente aplicadas a cada una
de las poblaciones respectivamente.

Suponiendo que Fy(x) v F2(x) son del tipo Gumbel. La funcion de distribucion de
probabilidad sera

F(x) — e-u'"lt"ﬂl‘ [p + (], _ p)e-o‘“:"-ﬂ:' ] (562)
donde
aj. By son los parametros correspondientes a la poblacion no cicldnica.
a2, B2 son los parametros correspondientes a la poblacion cicldnica.
Ejemplo 5.2

Para los datos de tluvias méximas en 24 h en la estacion climatologica Acayucan, mostrados
en la tabla 5.10. se desea obtener la precipitacién maxima esperada para un periodo de retorno de
50 afios.

Tabla 5.10 Registros de lluvias maximas en 24 h en la estacién Acayucin.

Afo Py Afio Py
(mm) (mm)

1930 69.1 1963 166.5
1951 78.0 1964 86.5
1952 73.0 1965 95.0
1953 141.3 1966 125.0
1954 100.0 1967 168.0
1955 88.0 1968 123.0
1956 133.0 1969 124.3
1957 98.5 1970 115.7
1958 70.5 1971 85.0
1939 108.0 1972 121.4
1960 84.0 1973 154.0
1961 57.5 1974 67.5
1962 112.7 1975 107.3
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Solucidn

De acuerdo a lo expuesto en este subcapitulo. un procedimiento sencitlo de ajuste podria
COonsistir en:

a) Ordenar los datos de mayor a menor.
b) Obiener el periodo de retorno v la probabilidad de excedencia.
¢) Calcular los estadisticos de la muestra.

d) Determinar los parametros de cada una de las funciones a las que se desea ajustar a los
datos.

e) Calcular para cada una de las funciones el error cuadrético, y buscar aquella para la cual,
el error cuadratico es el minimo.

f) Obtener con la funcidon de ajuste seleccionada mediante este criterio, la precipitacién
maxima esperada para 50 ailos.

Siguiendo el procedimiento descrito anteriormente, y sin mostrar todos los calculos (a fin de
que el lector los compruebe), pueden obtenerse los siguientes resultados:

Tabla 5.11 Calculo del periodo de retorno y probabilidad de excedencia

No. de P24 h T{arios) q(x) =1-p(x)

orden (mm)
1 168.00 27.00 0.9630
2 166.50 13.50 0.9259
3 154.00 9.00 0.8889
4 141.30 6.75 0.8519
5 135.00 5.40 0.8148
6 125.00 4.50 0.7778
7 124.30 3.86 0.7407
8 123.00 3.38 0.7037
9 121.40 3.00 (.6667
10 115.70 2.70 0.62%6
11 112.70 2.45 0.5926
12 108.00 2.25 0.5556
i3 107.30 2.08 0.5185
14 100.00 1.93 0.4815
15 98.50 1.80 0.4444
16 95.00 1.69 0.4074
17 89.00 1.59 0.3704
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Continua la Tabla 5.11

18 88.00 1.50 0.3333
19 86.50 1.42 0.2963
20 84.00 1.35 0.2593
21 78.00 1.29 0.2222
22 73.00 1.23 0.1852
23 70.50 1.17 0.1481
24 69.10 1.13 0.1111
25 67.50 1.08 0.0741
26 57.50 1.04 0.0370

Los estadisticos de la muestra son: la media ¥ = 106.108 mm, la desviacion estandar sy =
30.517 mm v el coeficiente de asimetria C; = 0.456.

Con las expresiones mostradas en la tabla 4.8. es posible obtener los pardmetros de algunas
de las funciones de distribucién de probabilidad. sus errores cuadréticos totales en comparacion
con los datos y una estimacion de la precipitacion en 24 h para 50 afios de periodo de retorno
(Tabla 5.12). Los resuitados mencionados se obtuvieron empleando un programa de hoja de
calculo, pues muchos de ellos incluyen dentro de sus funciones especiales a la mayoria de las
funciones de distribucidn de probabilidad.

Tabla 5.12 Resumen de pariametros, errores cuadriticos y estimaciones para
algunas funciones de distribucion de probabilidad de la tabla 5.8.

Distribucién Parametro Pardmetro 2 | Error cuadrdtico Estimacion
(o) B P41, 50.at05
Normal 106.1077 30.5166 27.45 168.78
Log-normal 4.6245 0.2901 20.96 184.98
Exponencial 75.5911 30.5166 44.18 194.97
(Gamma 8.7766 12.0898 18.82 191.89
Gumbel 92.3740 23.7937 27.00 185.22

Se aprecia en la tabla anterior que la distribucién con el error cuadratico minimo es la
Gamma (18.82), y que el valor estimado con dicha distribucidn es de 191.89 mm.

Muchas de las funciones no son invertibles, pues para determinar la lluvia de 50 afios de
periodo de retorno deberan hacerse tanteos o buscar algin método alterno hasta determinar la
lluvia con el periodo de retorno deseado. En el caso de una funcion invertible, por ejemplo la
distribucion Gumbel, se tiene la expresion
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F(x)=exp ——exp(-—x 1;&]

donde o y B son los parametros de la funcidn, y Fix) es la probabilidad de no ocurrencia del
evento x.

Segun la ecuacion 5.44 se tiene que

F(x) =q(x)=1——17:

Sustituyendo la expresion anterior en la ecuacion de la funcién de distribucion de Gumbel. ¥
despejando se puede obtener el valor esperado de la precipitacion para el periodo de retorno

deseado:
ceocan{fo-2)

Haciendo calculos, para T = 50 afios. se obtiene que x = 185.22 mm, que ¢s el valor estimado
para la precipitacién con un periodo promedio de retorno de 5 afios.

5.5 Escurrimiento ¢ hidrogramas.

Para fines de este trabajo. el escurrimiento puede definirse como el agua proveniente de la
precipitacion que fluye sobre la superficie del terreno natural, y que conforme pasa el tiempo, se
integra a las corrientes para ser conducida hacia rios, lagos y en la mayoria de las ocasiones hasta
el mar (Inciso 5.1, ~Ciclo hidroldgico™).

El proposito de los sistemas de alcantarillado pluvial es controlar y conducir los
escurrimientos superficiales generados por el agua de lluvia sobre una zona particular o de servicio
hacia un sitio donde no provoquen afectaciones. A fin de que tales sistemas sean disefiados de
manera eficiente y econdémica. es preciso cuantificar el escurrimiento. Para ello se utilizan diversos
métodos. con los cuales es posible proponer un hidrograma de disefio. aunque en ocasiones solo
interesa determinar el gasto maximo para el disefio de una estructura.

Un hidrograma es una gréafica donde se indica la magnitud del gasto en cierta seccién
transversal de un cauce y su variacion a través del tiempo. Por ejemplo, al medir €l volumen de
agua que pasa a través de una seccion transversal de un cauce por unidad de tiempo, podria
trazarse un hidrograma como el de la figura 4.18. En dicha grafica se aprecia una serie de “picos™.
que son ocasionados por una tormenta en particular. Cabe destacar que el drea comprendida bajo la
curva del hidrograma es el volumen del escurrimiento.
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Figura 5.18 Hidrograma observado en un cauce.

Si a partir de la figura anterior. se amplia la escala del tiempo para observar solo un evento
de lluvia, el hidrograma tendria la forma indicada en la figura 5.19.

La forma del hidrograma mencionado varia dependiendo de una serie de caracteristicas, tanto
de la cuenca donde llueve, como de la propia lluvia. Entre dichas caracteristicas conviene citar
para la cuenca: forma. tamafio, topografia, tipo de sueto y permeabilidad correspondiente,

vegetacion existente, etc. En el caso de la lluvia, la magnitud y distribucién de la misma tanto
sobre el area de la cuenca como a través del tiempo.

A
3000
b c
E 3000
-]
L)
£
=
s
B
= 1000
H
&
D
]
17 18 29 3o 3 1 2 3 4
Ttempo en dias
Octubre —= = Noviembre

Figura 5.19 Hidrograma generado por una tormenta particular.

Aunque la forma de cada hidrograma producido por una tormenta particular varia, es posible
identificar las principales caracteristicas de cada uno de eltos (figura 5.20).

a) Punto de levantamiento (4). Es donde la magnitud del gasto comienza a incrementarse por
efecto de la lluvia. La ubicacion de este punto dependera desde luego. del tiempo en que el

escurrimiento generado por la lluvia alcanza la seccion donde se registra el hidrograma en
cuestién.
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Escurrimienio direcio
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Figura 3.20 Puntos caracteristicos de un hidrograma.

b) Pico (B). Es el gasto maximo producido por la tormenta. En muchos casos, se requiere
conocer este vator con fines de disefio.

¢) Punro de inflexion (C). Es donde termina de reflejarse el flujo superficial, y a partir de
donde solo se registra el escurrimiento subterraneo, que tarda mayor tiempo en abandonar la
cuenca.

d) Final del escurrimiento directo (D). Se le da este nombre al punto donde el escurrimiento
registrado proviene ya solamente del flujo subterrdneo. Normalmente se acepta que sea el punto de
mayor curvatura de la curva de recesion (o de descenso) del hidrograma.

e) Tiempo de pico (1p). Es el tiempo que transcurre desde €l punto de levantamiento hasta el
correspondiente al pico del hidrograma.

) Tiempo base (tp). Se le llama asi al tiempo que transcurre entre el punto de levantamiento
hasta el correspondiente al final del escurrimiento directo. Puede interpretarse entonces como la
duracion del escurrimiento directo.

g) Rama ascendente. Es la curva de ascenso del hidrograma. comprendida entre el punto de
levantamiento y el gasto maximo o pico.

h) Rama descendente. Es la curva del hidrograma. que parte desde el pico hasta el final del
escurrimiento directo.

En los hidrogramas observados en rios y arroyos se aprecia que el tiempo base de los
mismos varia desde minutos hasta dias, y el pico desde algunos litros por segundo hasta miles de
metros cubicos por segundo.

Los hidrogramas utilizados usualmente para el disefio de redes de alcantarillado poseen
tiempos base desde 10 minutos hasta algunas horas, dependiendo del tamaiio de la cuenca ydela
duracion de la Hluvia. La duracidn considerada para una lluvia de disefio es usualmente corta ya
que las {luvias de corta duracién y alta intensidad generan hidrogramas con tiempos base cortos v
picos grandes. mas adecuados para ¢l disefio de redes de alcantarillado.

Ios hidrogramas que se utilizan en el digefio de redeg de alzcan

partir de relaciones Huvia - escurrimiento, las cuales se han deducido a
simultianeos de precipitacidn y escurrimiento (hidrogramas).

h—

analizar registros
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Debido a que los hidrogramas registrados en un cauce se componen del escurrimiento directo
generado por la tormenta. ¥ por el escurrimiento base. formado normalmente por agua proveniente
de otras tormentas y del tlujo subsuperficial. es dificil definir cual es el escurrimiento generado por
una tormenta particular. Por ello es necesario separar el escurrimiento directo del base. Lo anterior
suele realizarse mediante los siguientes procedimientos:

a) Método de la linea recta.

b) Método de la curva de vaciado.

¢) Método de correlacion del tiempo de vaciado.

d) Método del punto de mayor curvatura de la curva de recesion del hidrograma.

Los métodos mencionados anteriormente se detallan en los textos de Hidrologia, pero su
mencion en este documento resulta util para sefalar una de las etapas en la obtenciéon de las
relaciones Huvia - escurrimiento.

Ejemplo 3.3

Para entender mejor la forma del hidrograma. considérese la cuenca mostrada en la figura
5.21. que ha sido dividida con isocronas. Una isecrona es una linea formada por los puntos de la
cuenca que poseen igual tiempo de concentracidn, es decir, el agua que cae en cualquiera de dichos
puntos tarda el mismo tiempo en fluir superficialmente hasta el punto de salida de la cuenca. Asi.
se tienen cuatro areas con las siguientes caracteristicas:

Area: A B C D
Area (km’) 3.6 7.2 10.8 | 3.6
Tiempo de concentracion (h) 1 2 3 4
D
C

Isocronas

Figura 3.21 [socronas en una cuenca tipica.
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Supongase ahora que la cuenca es impermeable v que en ella se presenta una [luvia con
intensidad constante de | mm/h. durante 5 horas. En dichas condiciones. durante la primera hora
habra escurrido por la seccidn de aforo a la salida de la cuenca lo que llovio en ¢l drea A esto es |
mm por 3.6 km’. lo que representa un gasto medio igual a

1 mm x 36km’

- L
Q 3600 s tm’fs

En la segunda hora escurriran por la seccidn de aforo lo que llovié en A en esa segunda hora
y lo que lovio en B en la primera, por lo que el gasto medio sera

— 1 mm x 7.2 km’
- 3 _ 3
Q =1mfs + 3600 5 3 m’/fs

Analogamente para las siguientes horas, los gastos medios que se tendran en la seccion de.
aforo seran: 6,7,7.6.4,1 y 0 m"/s de las horas 3 a la 9 respectivamente. Lo anterior se muestra en la

figura 5.22,

s A A
E6

S A

S5 B B B
34

S B

3

A C C C C
2
C
1 B
A D DDDD

0o 1 2 3 4 5 6 7 8
Tiempo, en horas

Figura 5.22 Hidrograma para intervalos de una hora.

Si con este ejemplo se hubieran empleado curvas isécronas menos espaciadas en el tiempo se
obtendria un hidrograma como el de la figura 5.23. Sin embargo, debido a la infiltracion, forma de

3 cucnca. caracteristicas de la luvia, etc., el hldrnomma tendria la forma hnma indicada an la

figura 3.24.
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Figura 3.23 Hidrograma continuo.
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o
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figura 5.24 Hidrograma tipico registrado en una corriente perenne.
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CAPITULO 6
PROGRAMA DE COMPUTO

6.1 Generalidades

k] estudio del control de inundaciones incluye el disefio de redes para drenaje. aspecto que
por su importancia v complejidad en el analisis de diversos factores que intervienen, se recurre al
empleo de un programa de computo para disefiar redes de alcantariilado.

Entiéndase por disefio. a la determinacion de la geometria de la red. incluyendo el perfil ¥
trazo en planta, calculos de didmetro y pendientes de cada tramo vy la magnitud de las caidas
necesarias en los pozos.

Los aspectos principales que abarca el disefio de redes son.
1. Calculo del funcionamiento hidraulico del conjunto de conductos.

2. Consideraciones y restricciones que deben imponerse para disminuir los costos de
construccion y evitar fallas por razones estructurales o trabajos continuos de mantenimiento.

3. Procedimientos de calculo basados en los métodos descritos en el capitulo 4.5 de esta tesis,
donde se considera que el sistema va esta construido o disefiado. procurando evitar procesos
iterativos de prueba y error que hagan lenta y costosa la etapa de disefio.

Para el disefio de una red de drenaje. se requiere conocer algunos conceptos de Hidraulica
que permiian determinar la capacidad de los conductos y el perf1l que tomara la superficie del agua
en su ierior.

La red de drenaje puede estar formada por conductos abiertos. cauces naturales o conductos
cerrados. En estos altimos. que son los mas comunes, pueden presentarse dos tipos de
funcionamiento: el primero. que corresponde a la condicién normal. es a superficie libre y el
segundo. se presenta cuando por el sistema escurre un gasto superior al de disefio. en cuyo caso. el
conducto trabaja a presion.

Para estimar el gasto de disefio por una lluvia sobre una cuenca existen varios métodos. ios
mas usuales son: formula racional, grafico aleman.

A continuacion se presenta la estructuracién del programa para el calculo de redes de tubos
que utiliza el método racional.

Q, =0278Ci4
Al aplicarse este método. se deben de considerar algunos aspectos en el programa. como son:

a)  Para el disefio de un tramo. debera tomarse en cuenta el area tributaria anterior a ese
ramo v su area propia.

b) Laintensidad de lluvia se calcula de acuerdo a la siguiente ecuacion.

KT
dﬂ
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El cual toma en cuenta las variables del periodo de retorno (T,). duracion de la liuvia (d).

¢}  Para el calculo del tiempo de concentracion a través de la superficie se propuso la
formula de Kirpich: para la obtencion del mismo. se procede como sigue:

1) En los tramos que son cabezas de atarjeas. el tiempo de concentracion se puede obtener
con formulas empiricas que tomen en cuenta las caracteristicas fisiograficas del area
tributaria al tramo. siendo una de elias:

/ 0.77

donde:

tes  es tiempo de concentracion, en min

L eslongitud del tramo tributario principal del area tributaria en m
S es pendiente media del area tributaria. en porcentaje

Si se carece de informacion del drea tributana. puede suponerse un valor inicial del tiempo
de concentracion de 20 a 30 min.

2)  Para el tramo siguiente aguas abajo, el valor del tiempo de concentracion se
obtiene sumando al inicial el tiempo de recorrido en el primer tramo mas su tiempo de
traslado del tamo en estudio.

Este tiempo de traslado puede conocerse una vez obtenida la velocidad media en el primer
tramo. mediante.

L
I = 6.3
601" (6.3)
donde:
it tiempo de traslado. en min.

L lengitud del primer tramo. en m
VvV velocidad media en el primer tramo, en m/s

Para los tramos siguientes, el tiempo de concentracidn se calcula de la misma forma. es
decir. al tiempo de concentracion del tramo anterior se le suma su tiempo de trasiado.

5}  En los tramos que sean confluencia de dos o mas, el tiempo de concentracion que se
utilice. serd el mavor de los tiempos con que se llegue al tramo que se analiza.

6.2 Estructura del programa de cémputo

Para utilizar el programa, se debe definir el trazo de la tuberia. areas drenadas por cada
tramo. caracteristicas del suelo, topografia del terreno, periodo de retorno y coeficiente de
escurrimiento. Este programa esta hecho para poder usarse en computadoras personales.

IIn elemento indispensable para este programa, es

A wawaaaTdacy sl LI PRld Lol oS-SS a

a dl vision

D.
.
ia
D
3
[
1D
=}

1 e tr .
cuales preferentemente deberan estar comprendldos entre dos s de visita. A cada tramo se
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asigna un nuniero. sin importar la secuencia. pero se recomienda no dejar numeros intermedios sin
definir: también se numeran los pozos de visita.

Comenzando por los tramos que son cabeza de atarjea. hacia aguas abajo. se numeran las
lineas: emendiéndose por linea. el tramo o conjunto de tramos en serie. cuyo ultimo tramo aguas
abajo descarga a otro que recibe la aportacion de dos o mas lineas.

A cada linea se le asigna un nimero de orden: asi. una linea que tiene un tramo cabeza de
atarjea. sera de orden 1. Si existen mds lineas con cabeza de atarjea. seran de 2. 3. 4. etc.. lineas de
orden 1.y la linea con la que se hace confluencia aguas abajo sera de orden 2 o mavor. Entonces.
para cada numero de orden deberd quedar definido cuantas lineas hay. quedando numeradas en
orden progresio.

Es importante aclarar que una linea de cierto orden deberd descargar siempre a otra de orden
mayor. En la numeracion del orden de las lineas, debera haber por lo menos una linea de cada uno
de los nimeros menores que la linea de orden maximo.

Asi. a cada tramo se le asignan tres caracteres. de la siguiente forma:
N=TRAM (L, L,])

donde:

N es numero del tramo, que puede ser cualquier valor

TRAM es nombre de la variable que reconoce al tramo

L es numero del orden de la linea

1 es numero de linea de orden L

| es numero del tramo de la linea . de orden L

Por ¢jemplo:
15=TRAM(1,5.2)

Se interpreta que el tramo 135 es el segundo de la quinta linea de primer orden.

El programa esta estructurado por un programa principal, diez subrutinas v un block data:
todo ello se describe a continuacidn:

6.2.1 Programa principal

Como su nombre lo indica, es la parte mas importante del programa. Organiza el calculo
llamando a las subrutinas para obtener ¢l proceso de calculo requerido.

En su inicio asigna los valores de la velocidad minima y maxima. Después llama a la
subrutina LECTU. y posteriormente a la subrutina LINEA1, si es de orden 1, 0 a LINEAN, si es
mayor. Después llama a la subrutina LLUVIA para efectuar el calculo de la intensidad v obtener el
easto por area tributaria. mediante la férmula racional.

A continuacion llama a DISENO para revisar pendientes. didmetros y profundidad minima:
también llama a la subrutina VOLOBR, e imprime la primera parte de la tabla de resultados.

T T

Finalmente ilama a ia subrutina iIMPRE donde imprime el proceso de cdiculo y los resultados.
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Subrutinas

LECTU

En esta subrutina se lee v verifica la informacion proporcionada.

LINEA]

Inicia la segunda parte del programa. donde empieza el disefio de la tuberia.

Para las lineas de orden 1. determina los valores iniciales de los diametros. pendientes. areas
tributarias v tiempos de entrada. Cuando se trata de un tramo de cabecera. considera el diametro
minimo. pendiente del terreno para casos favorables a una pendiente minima y colchén minimo.
como condiciones iniciales; y para los tramos subsecuentes, toma la elevacion final de la plantilla
y el diametro del tramo anterior. Se auxilia de la subrutina PROMIN (profundidad minima).

También asigna el area tributaria del tramo de cabecera y calcula su tiempo de
concentracion. En los tramos siguientes calcula la elevacion de la plantilia al inicio y final del
tramo, y si ésta es menor o igual a la elevacion del final, teniendo como restriccidn el colchédn
maximo (diametro de 4.00 m). asigna a la elevacion de la plantilla al inicio. la elevacién al final
del tramo anterior.

Ademas. obtiene el coeficiente de escurrimiento ponderado. v su respectiva area tributaria
con la que sera disefiado el tramo siguiente.

LINEAN

Cuando se trata de tramos que estan en lineas de orden mayor de uno. llama a esta subrutina
donde escoge el didmetro mayor y la elevacién menor de los tramos que llegan al tramo en estudio.

También calcula las otras variables que obtiene con LINEA 1 (didmetro. pendiente, dreas
tributarias. etc.).

PROMIN

Con esta subrutina obtiene el colchon minimo en funcion del didmetro. Si el didmetro es
menor o igual a 45 cm, el colchon minimo serd de 1.20 m; si el didmetro es igual o mayor de 60
cm, el colchén minimo es de 1.50 m; y si el didmetro es mayor de 1.50 m, le asigna como colchon
minimo un valor igual al didmetro de la tuberia.

LLUVIA

Con el nempo de concentracion calculado y de acuerdo con las coordenadas de localizacion
del proyecto. encuentra una altura de precipitacion maxima (para las caracteristicas del tramo). asi
como la intensidad correspondiente al tiempo de concentracion.

INTER

Esta subrutina interpola linealmente los puntos de las curvas de coeficientes proporcionados
en el block data que afectan a la precipitacién media.

A

ALY,
comprueba, si cumpliendo con las especificaciones de velocidad, es posible conducir un gasto
mayor que el calculado por los métodos utilizados. Posteriormente, para cada tramo inicia con la

I
(]
e
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pendiente minima. es decir. resta el valor del colchén minimo mas el diametro. {a elevacion del
terreno al final v lo compara con la elevacion de la plantilla al inicio. si este valor es positivo.
significa que la elevacion de la plantilla al final es menor que al inicio. por tanto. verifica si pasan
las condiciones de gasto y velocidad.

En caso de que el valor sea negativo. significa que la elevacion de la plantilla al final es
mayor. por to que a la elevacion de la plantilla al inicio le resta un centimetro e inicia con ¢sa
pendiente el calculo.

Después de obtener la pendiente inicial y considerar el didmetro mayor de los tramos que
liegan al tramo en cuestion, se incrementa la pendiente disminuvendo un centimetro la elevacidn
de la plantilia al final de cada iteracion. hasta alcanzar un valor maximo de Diametro/4 (D/4).
siempre v cuando no rebase al colchon maximo. Se toma el valor D/4, con base en que se
realizaron varias simulaciones para diferentes valores: D. D/2, D/4. D/6. y D/8, y se concluyé que
con D/4 no se profundiza demasiado al final, pues de lo contrario. el valor se reflejara en los
tramos siguientes.

Una vez que llega al valor D/4 v no se han verificado las condiciones hidraulicas, incrementa
la tuberia al diametro comercial siguiente. iniciando con la pendiente minima. y calcula otra vez
siguiendo el procedimiento descrito. Si cubre todos los didmetros comerciales, imprime un
mensaje de revision.

Definidas las caracteristicas geométricas e hidraulicas del tramo. calcula ¢! tiempo de
traslado del tramo en funcién de estas, para sumarlo al del tramo anterior y efectuar el disefio del
siguiente tramo.

VOLOBR

Con esta subrutina se calcula, en funcién de las caracteristicas geométricas del tramo. el
volumen de excavacion tanto parcial como total.

IMPRE

Con la pendiente v diametro de cada tramo. calcula la velocidad a tubo lleno, mediante la
ecuacion de Manning. y con la ecuacién de continuidad calcula el caudal. Posteriormente imprime
la segunda parte de la tabla de célculo: obtiene las caidas hidraulicas en los pozos de visita:
imprime la tercera parte de la tabla con el resumen de longitudes de wberia. nimero de caidas
mayores de 1.50 m y las especificaciones utilizadas internamente en el programa.

BLOCK DATA

El block data o paquete de datos, es un archivo donde se guarda informacién sobre los
diametros comerciales interiores y exteriores. anchos de cepas, espesores de camas, y factores que
afectan la altura de precipitacion media, para valuar la intensidad de Huvia.

6.2.2 Instructivo de uso

Este programa. se ha estructurado de tal manera que los datos se capturan en un archivo de
entrada v los resultados se graban en un archivo de salida.

2 Entrada de datos

)
“y
PRIMERA LINEA: TR, NOM, NT

TR Periodo de retorno utilizado en el disefio del sistema
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NOM Namero de orden maximo en el sistema
NT Namero total de tramos del sistema
SEGUNDA LINEA: PROY

PROY Nombre para identificar al proyecto

TERCERA LINEA:

NMANIN
COEFIC
CUARTA LINEA:

NMANIN. COEFIC
Coeficiente de rugosidad de Manning
Coeficiente de escurrimiento

N, INICIOTRA (N). FINALTRA(N). ORDEN. LINEA.

TRAMO,TRASI(N), TRAILL(N), TRAIL(N,1), TRAIL(N, 2),

TRAIL(N, 3), TRAIL(N, 4), INFORM(N), LTUB(N),
AREA(N), CTI(N), CTF(N), AT(N), CAT(N)

N Nimero de tramo

INICIOTRA(N) Numero del punto inicial del tramo N

FINALTRA(N) Numero de punto final del tramo N

ORDEN Orden de la linea analizada

LINEA Numero de linea en que esta colocado el tramo que se
analiza

TRAMO Nimero de tramo de la linea que se esta analizando

TRASIN)Y Numero del tramo siguiente, al tramo de analisis

TRAILL(N) Cantidad de tramos que llegan al tramo que s¢ analiza

(TRAIL(IN.I)I = 1.4)

(maximo 4)

Numero de los tramos que llegan al tramo

INFORM(N) Parametro para indicar que existe informacién del drea
tributaria a los tramos que son cabezas de atarjea. Tal
informacion servira para calcular el tiempo de
concentracion.

LTUB(N) Longitud del tramo N, en m

AREA(N) Area propia del tramo N, en ha

CTHN) Elevacién del terreno aguas arriba del tramo N. en metros
sobre el nivel de referencia (MSNR)

CTF{N) Elevacion del terreno aguas abajo del tramo N. en MSNR

AT(N) Area tributaria det tramo N. en ha

CAT(N) Coeficiente de escurrimiento del area tributaria del tramo

N,

Es de notarse, que la cuarta lectura, sera leida tantas veces como numero de tramos se
tengan.
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El orden en que se proporcionan los datos. es el siguiente:
Primero. la informacién de los tramos que estan en lineas de orden uno.

El nomero de tas lineas debe proporcionarse en forma progresiva v ascendente. De cada
linea. se pondran los tramos en orden progresivo y ascendente. Por ejemplo:

Tabla 6.10rden de la informacién de tramos

NUMERO |INICIO [FINAL |ORDEN {LINEA [TRAMO
H 1 2 1 1 1
2 2 3 1 1 2
3 3 i2 ] 1 3
4 4 5 1 2 1
5 5 6 1 2 2
6 6 11 I 2 3
7 7 1 3 i
8 8 g 1 3 2
9 9 10 1 3 3
10 10 11 1 3 4
11 11 12 2 ! 1
12 12 3 1 1

b) Lista de variables

A continuacion se describen las principales variables utilizadas en el programa.

VMAX Velocidad maxima permitida
VMIN Velocidad minima permitida
HMAX Colchén maximo permitido (depende del diametro de la tuberia)
HMIN Colchon minimo permitido (depende del diametro de la tuberia)

KLINEA(L) Numero de la linea de orden (L) que se analiza
KTRAMO(L. I} Numero de tramos de la linea (I) de orden (L). que se analiza

INTE Intensidad promedio del tramo (N). calculada a partir del tiempo de
concentracion

QPL(N) Gasto pluvial del tramo (N), calculado con la férmula racional

A Area acumulada hasta el tramo anterior del que se analiza

AAA(N) Area acumulada hasta el tramo que se analiza

T Tiempo de concentracion acumulado hasta el tramo anterior al que se
analiza

TT Tiempo de traslado en el tramo que se analiza
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TTA(N) Tiempo de concentracion acumulada hasta el tramo que se analiza (es la
suma de las dos variables anteriores)

PENDP, Pendiente del tubo. en milésimas

SUMLON Suma de la longitud total de la tuberia del sistema

SLD30 Suma de la longitud total de la tuberia de 30 ¢m de diametro
SLD38 Suma de la Jongitud total de ia tuberia de 38 cm de diametro
SUMAMD Area tributaria acumulada hasta el tramo que se analiza
COEFL(N) Coeficiente de escurrimiento ponderado

QR Gasto pluvial (QPL(N))

S Pendiente del tubo

Y Tirante del tubo

A Velocidad del flujo en el tubo (obtenida con la férmula de Manning)
RADHID Radio hidraulico

AHID Area hidraulica

PERMOI] Perimetro mojado

Q Capacidad de conduccion del tramo

ACAM(N) Espesor de la plantilla

ACEPA(N) Ancho de la cepa

VOLMN) Volumen promedio de excavacién del tramo (N)
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6.3 Ejemplo de aplicac

ion

Comprobar el programa aplicandolo a la siguiente figura.
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Figura 6.1 Zona de estudio

1

35

SIMBOLOGIA

COTA DE TERRENQ

AREA DE LA CUENCA

POZO DE VISITA

CABEZA DE ATARJEA

NUMERO DE CUENCA




CAPITULO 6

PROGRAMA DE COMPUTO

Dutos bdsicos.

ARCHIVO DE DATOS ALCANTA.DAT

N_—]O 3112
Alcantarillado Pluvial

0.01310.6
1 1121 ijry1r)y210]10101010 610]13.4133.2| 29
2 213111y 21311 1101010 28013.91 29 [245
3 szt prpsp1zy1r 210104160 270 4.8 |24.5] 23

ro4 31t tp2ftrysjtojolojoqo 42019.2 |134.5] 32
5 s1e 1212161114101 01]0 3701 7.4 32 |29.5
6 6 |11t 42 3111 |5]0]0¢{0 300]6.7 [29.5[24.5
7 7181|311 (8j0JO|O]O])O 500]10.9) 36 | 33
8 g19lti3 (2911701010 2401781 33 1313
9 ojlio}r 33101 |810]01]O 300]16.2 [31.5[29.5
W w1 r3r4ittityoyojofo 3001 9.1 129.59245
11 firpir2f2ftvrp1ry12¢24110f6\107}0 2751421245 23
12 1210137t 012 111131010 22515.6) 23| 22

ARCHIVO DE DATOS DRENAJE.DAT

0.3
0.38
0.45

0.6
0.76
0.91

1.07
1.22

! [T e | —
- — 00 n
[ VR W I W N

0.36
0.45
0.53
0.71
0.89
1.06
1.27
1.42
1.77
2.08
2.49
2,74

0.75
0.9
1
1.2
1.5
1.75
1.9
2.1
2.5
28
3.2
10.6

0.1
0.1
0.1
0.1
0.2
0.2
0.2
0.2
0.2

2 %ks )

0.2
0.3
0.4

136




LET

sofjaw /g°G ap sa oo (e e|pueld e} ap pepipunjosd g] g owel} 8 U 3

£9L'eL o Gecg'le | 99l 6 Vi 0 | 9 - S S

G898 6669°LT 26 0 cH 0y | S - 1% v

£2ees | seo08ie | Lze €Ll 8t o |z ] - € £

2699 | SE0Eee Ll rer | 6'E 08 | € - [ 4

192712 89£9'8¢C PEL 0 pEL 019 [4 - I L
(-ayjwiw) ‘Ui epe|nwnoe | euenquy ejdoad (w) e ap -
pepisuaju| odwai (ey) ease pnibuon Sayiwi

(epge s
13A) duawewon eweiold 3 Bjndjed B $2)UIN095QNS SOWEl] SO[ ap euenqu) earg [ “euordtodord 3s anb ugeULO)UL v $o N

eafiee ap ezoqed ususy anb seuenguy seaug sep ayuswejos swidu)

01O v (Tl & | g J90 o 9¢ | €Tt N R ¢ g0 - ¢l cl
010 9 (ol £C $vYe 190 0 iy A/ N O [4 [ BRI g
(0]0]1 0 |6 Sy | Set 190 0 1'e Goe | v 1 € I Ry “ o0 0l
010 O |8 Sec | SIE |90 0 ¢9 oo | € | ¢ ! o) -1le 6
010l 0 |L gle €€ 190 0 8L 0v¢ A [ 6, - 18] 8
010y 000 L2 A | 9 190 0 601 00§ I 1 € ! 8 ‘ -l L L
0o10j 0 [¢ Sve $'6T 90 0 L9 | 00¢ o 4 [ Iy -19 9
LU VI VI I $6C ct 190 0 vL 0Lt | T 1 ¢ ! 9, 1|F¢ S
0101 010 (A3 43 90 () 6 0cy 1 [4 ! 1S _, % 4
010 0 ¢ £ 74 90 0 8y 0L -t | I cly -] ¢ £
0jo0f 0|1 19 44 6 |90 0 6¢ | 08C < | | O N [4
oloflojo] et zee |90 0 pel | 019 ! _ L je! -]
uesioy (w) jeuyg| (w) ey vrsvingua | | eidoay (w) | & | 3p
anb sowe | 0UILID) [P UOEIRAIF 3209 (vy) vaay pnisuon] OUHELL | FOWT | U9PAO LRI H L | BN

SHY'SOAVLINSHU SOAVLINSHY 3d OAIHDYY

OYSTAOAIWIOTY ST YWLIWSISNMST T e o T —



_— - — = - oGS ANA VL LUMEULO
Limites Longiud area (ha) Tiempo Intensidad
Cuenca - - - ;
de a {m) propia | tributaria[acumulada min. (mmvhr.)
6 [6] - [11] 300 6.7 166 23.3 32.8225 65.335
7 7 - 8 | 500 10.9 0 10.9 250436 78.643
8 g8 - [ 9] =240 7.8 10.9 18.7 29.0436 71.043
9 9] - |10 300 62 | 187 - 249 34.0436 63.72
) E n el tramo 10 la profundidad de la plantilla al inicio es de 5.42 metros
10 [10] - |11} 300 91 | 249 34 39.0436 58.012
1 11| - 12 275 42 57.3 61.5 43.627 53.71
12 12] - 0 225 56 83.6 89.2 47.377 50.717
Limites Gasto Pluvial Didrmet Funcionamiento Hidraulico a tubo lleno
Cuenca asto juwa Pendiente 1ametro u, | velocidad en {Velocidad real
De a en m/s {m) Gasto m™/s
(m/s) {(m/s)
] 1 - 2 1.603 6.885 0.91 1.5471 2.3787 2.7029
2 2 - 3 1.865 8.714 0.91 1.7405 2.676 2.9795
3 3 - 12 2.185 5.556 1.07 2.1404 2.3803 2.7101
4 4 - 5 1.332 5.952 0.91 1.4385 22117 2.5143
5 5 - 6 2.024 6.757 1.07 2.3605 2.6251 2.9558
6 6 - 11 2.537 8.333 1.07 2.6214 2.9153 3.3284
7 7 - 8 1.429 ~6.000 0.91 1.4442 22205 25314
8 8 - 9 2214 T 6.250 1.07 2.2702 2.5247 2.8779
9 9 - 10 2.644 5.833 1.22 3.1119 2.662 2.9922
10 10 - 11 3.287 8.333 1.22 3.7194 3.1817 3.5984
11 11 - 12 5.505 3.527 1.83 71345 | 27125 2.9958
12 12 - 0 7.540 3.422 183 7.0274 2.6718 2.9741
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FHROGHAMA DFE COMPUTO

Limites Tirante | Caida | Elevaciones (m) Profundidad (m) , Volamen
Cuenca , Area (m?) 3
De a {m) {(m) |Entrada| Salida |Terrcno| Pl P.F. |P. Media m
1 ] - 2 0.78 2.06 30.04 20.44 33.20 2.76 2.76 2.76 4.830 2946.300
2 2 - 3 0.84 0.21 2438 21.94 29.00 4.82 2.76 3.79 6.633 1857.111
3 3 - 12 0.90 1.37 21.73 20.23 24.50 2.97 2.97 2.97 5.643 1523.610
4 4 5 0.70 0.21 31.94 29.44 34.50 2.76 2.76 2.76 4 830 2028.600
5 5 - 6 0.77 2.50 29.23 20.73 32.00 2.97 2.97 2.97 5.643 2087.910
6 6 - Il 0.85 1.67 24.23 21.73 29.50 5.47 2.97 4.22 8.018 2405.417
7 7 - 8 0.74 0.21 33.44 30.44 36.00 2.76 2.76 2.76 4.830 2415.000
] 8 - 9 0.86 0.40 30.23 28.73 33.00 2.97 2.97 2.97 5.643 1354.320
9 9 - 10 0.87 2.50 28.33 26.58 31.50 3.37 3.12 3.25 6.815 2044.352
10 10 - 11 0.89 1.52 24.08 21.58 29.50 5.62 3.12 4.37 9.177 2753118
11 11 - 12 1.21 0.23 20.06 19.09 24.50 4.64 411 4.38 12.250 | 3368.754
12 12 0 1.69 0.00 18.86 18.09 23.00 4.34 411 423 11.830 | 2661.751
Resumen de longitudes de tuberias
Didmetro (m) Longitudes(m)

0.91 1810

1.07 1180

1.22 600

1.83 500

Longitud total 4090 metros
Area drenada 89.2 (ha)
Volumen total de excavacion 27446.24 m*

Nota: existen 2 caidas mayores de 1.5 metros
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CAPITULO 6 PROGRAMA DE COMPUTO

Especificaciones
Vel. Maxima =3.0 m/s
Vel. Minima =0.6 m/s

Profundidad maxima = Didmetro del tubo+4.0 metros

Diametro
Ancho de cepa (m) Cama (m)
Interior (m) | Exterior (m)
0.30 0.36 0.75 0.10
0.38 0.45 0.90 0.10
0.45 0.53 1.00 0.10
0.60 0.71 1.20 0.10
0.76 0.89 1.50 0.20
0.91 1.06 1.75 0.20
1.07 1.27 1.90 0.20
1.22 1.42 2.10 (.20
1.52 1.77 2.50 0.20
1.83 2.08 2.80 0.20
2.13 2.49 3.20 0.30
2.44 2.74 3.60 0.40
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES

En los trabajos revisados para el desarrollo de la tesis, se encontré que uno de los principales
problemas en el disefio de una red de alcantarillado, es la ruptura de las alcantarillas debido a las
presiones que se generan interiormente. Por esta razdn, resulta de suma importancia conocer las
normas de disefio para estos sistemas; y apegarse a ellas, ya que de este modo se garantiza el buen
funcionamiento de una red de este tipo, por que asi las velocidades, pendientes, y materiales de los
conductos los hacen menos vulnerables a las fallas. y se reducen considerablemente los costos de
operacion y mantenimiento.

En el disefio de una red de alcantarillado se considera, la economia y funcionahdad de la red. y por
ello es funamental conocer los tipos de flujo que se presentan en una red, ya sea a superficie libre o
a presion.

La precision en la estimacion de los gastos pluviales de ingreso a la red de alcantarillado.
dependera de la informacion hidrolégica de que se disponga. ya sea pluviométrica o pluviografica.
En caso de que no se cuente con ella, se requiere conocer por lo menos las caracteristicas
fisiograficas de la cuenca, como son areas y pendientes, para que de esta manera aplicar algln
método sintético, como es el hidrégrama triangular y el hidrégrama unitario geomorfologico.

En el ¢jemplo de disefio de una red de alcantarillado pluvial se aplicarén 2 métodos diferentes el
Racional americano, y, Gréfico aleman. Los resultados obtenidos al final del tramo de la zona en
estudio, con el método Racional americano el gasto fue de 7.51 m*/s y que el Grafico alemén fue
de 6.75 m’/s, lo cual significa un 10.12 % menor del Racional americano. De lo anterior se
concluye que hay una diferencia de gastos importantes, lo cual se refleja de manera preponderante
en los costos de construccion.

Como se observo en el ejemplo el método Racional americano considera un tiempo de
concentracion de cada subcuenca independiente de cada una de ellas. por fo que al interpolar las
intensidades (i) de cada una de ellas. son muy diferentes entre si. lo que hace que los gastos se
incrementan mas rapido si el tiempo de concentracion es pequefio. Por lo cntrario en el método
Grafico alemdn, se tiene una intensidad constante para todas las subcuencas lo cual se presenta un
transito en los colectores, con lo cual se reducen los gastos.

Al aplicar cualquier método ddo en el ejemplo garantiza la funcionalidad de la red. en la
aplicacion mostrada con ¢l método Racional americano el sistema queda sobredisefiado lo que
implica un mayor costo de construccién de la red; sin embargo. debido a su procedimiento de
aplicacion el método Grafico aleman genera un transito de avenidas, por lo tanto el
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CAPITULO 7 CONCLUSICNES

comportamiento del escurrimiento es mas real. por esta razon este método genera un
decrecimiento del escurrimiento, el cual tra consigo una reduccion del costo de cosntruccion.

Los métodos utilizados en este trabajo no pueden utilizarse en forma indescriminada, hasta que no
se tenga un conocimiento adecuado de la cuenca bajo estudio.

Para lograr una aplicacion adecuada de los criterios expuestos para seleccionar el periodo de
retorno descrito en este capitulo se necesita tener un conocimiento de las caracteristicas
estadisticas de la tormenta, y evaluar de manera aproximada el costo de las obras.

El desarrollo de una herramienta de calculo, que facilite al proyectista el hacer el disefio de una red

de alcantarillado. es de gran importancia ya que agiliza su trabajo, resuelve dudas y corrige errores
del trazo preliminar; que son dificiles que el proyectista las detecte a simple vista.
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ANEXO

DECLARE FUNCTION NLLL' (X1
DECLARE FUNCTION ARCOCOSENO! (hr)
DECTARE SUB DATOS 1)

DFECY ARE SUB LECTURA ()

DECTARE SUB LINEAL O

DECEARE SUBTINEAN O

DECTARE ST DISENNO O

DECTARE SUB IMPRESION ()

DECTARE FUNCTION LELVIA (T, AANY
DFCT AR FUNCTION PROFMIN (D)

" dimensionamiento de algunos arreglos

COMMON SHARED TR. NORMA. NT. PROYS. NMANIN. COEFIC. HP330, SUMLON, SUMVOL. NL
COMMON SHARED A. LL. HMAX. T L 1L NCAALAT(). LLL(). TIEMP, LTUB(). TT(}
DIM SHARED D1{12). D2(12). AZ({12). EP(12). DU(R). FDU(8). TR(8). FTR(8)
DIM SHARED AR(8). FAR(8). NL(12)
DIM SHARED ORD(8). ABC(8). O. DD. INTERD. ORDTR(8). ABCFTR{8), ORDAR({8). ABCFAR(8)
DIM SHARED INTERTR(8). INTERD{8). INTERAT(8)

' Lectura de datos de tuberjas v factores por perjodo de retomo. duracign y rea

CALL DATOS

A ="CAENEDINOWLCANTA.DAT"
OPEN "1".5. AS
INPUT 45, TR.NOM.NT
LINE INPUT =3, PROYS
BS ="C ENEDINO-buenares RES”
OPEN "0, 7.BS
" Dimensiwonanuente de arreglos
U NLmwero moame de 1neas, tramos y orden
DIM SHARLED INICIOTRA(NTYL FINALTRA(NT)Y. CTIUNT)Y. CTF(NT). CPI{NT). CPF{NT)
DIM SHARED KLINEA(NT). KLIN(NT). KTRAMO(NT. NT). TRASI(NT). TRAILL(NT). TRAIL{NT. 4)
DIM SHARED LTUB(NT). ENTRAN(NT). AREA(NT). AT(NT). CAT{NT). INFORM(NT}
DIM SHARED ORDEN(NT ). LINEA(NT). TRAMO(NTY. KORDEN(NT)
DIM SHARED TRAM%s(4. 4. 4). TRAILMAX(4. 4)
DIM SHARED LT(NTY. STINT). DINT). LLLINT). COEF(NT), COEFI{NT). LL{NT)
DIM SHARED TT(NT). TTA(NT), ACEPA(NT). VOL(NT). YTT(NT). VRR{NT). AAA(NT). A(NT)
DIM SHARED SUMA(NTY. QDINTY. QCCINT). NOM{1). GMAX{NT). QMAXI(NT). QMED{NT). QPL{NT}. QPLI(NT). QMIN(NT).
QMDINT). DE(NT). DI(NT)
DIM SHARED ECAM(NT). ACEP(NT). N(NT). PROMIN(NT). PENDIENTE(NT). LLUVI(NT. NT)
‘ Lectura de datos de la red de alcantaritlado a diseoar

SUMVOL =0
CALL LECTURA
'SE INICIA EL PROCESO DE CpLCULO
PRINT #7. "CUENCA LIMITES LONGITUD A R E A (ha) TIEMPO(min) INTENSIDAD"
PRINTH#7." DE A (m) PROPIA TRIBUTARIA ACUMULADA TRANSITO CONCENT  (mmvhn) *
PRINT 47,
FORL =i TONOM
NEINE S = RLINEAILY
FOR 1T =1V TONLINEA
NIRAM = KTRAMO(L. 1)
A=
l=0
FORJ =1 TONTRAM
N =TRAM L. 1. J}
" Determina. Di metro inicial de la linea D(N).
* Elevacion ivictal » {inal de la plantilla del iramo CPI v EPF,
" Area tributaria A y Ttempo de entrada m ximo. si j=1. tambiena T
IFL =1t THEN
CALL LINEAL
ELSE
CALL LINEAN
END IF

* Calcula el gasto por area tributaria segun el metodo racional
QTIM3/S)  INTE(MM/HR)  A(HA)
LLEGAN = TRAILL(N}
OMAX]I =0
FOR M =1TO LLEGAN
QMAX] = QMAXI| ~ QPL(TRAIL(N, M)}
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NEXT M
SELECT CASE CTRN)
CASE IS = CTHN)
STONY = (CTF(N) - CTI{N)) / (LTUB(N)
CASE IS < CTI(N)
STINY = (CTHUN) - CTR{(N) H{LTUB{N))
CASE 18 = CTI(N)
GOTO 1311
END SELECT
T= 00032454 * 60 * ((LTUB{NY/ SQR(ST(NI ~ . 77)
GOTO 1312
1511 T=20
1312 INTE = LLUVIA(T. AAA{NY)
AA = A+ AREAN)
QPLIN) = (COEFI{N) * INTE * AA /360)
QDIN)Y= QPLIN)
'CALCULA EL AREA ACUMULADA DEL TRAMO N. LA QUE
" SERA AREA TRIBUTARIA DEL SIGUENTE TRAMO
AAAIN]) = AA
" LLAMA A DISENNQ PARA REVISAR PENDIENTES
" VELOCIDADES . DIAMETROS Y PROF. MINIMAS
CALL DISENNO
TE=T
TTA(N)=TE
T=TTAIN)
" Caleula sol£menes de obra
ECAM(N) = EP{LL)
ACEP(N} = AZ(LL)
HPROFI = CTI(N) - CPI{N) ~ ECAM(N)
HPROF2 = CTF{N} - CPF(N) - ECAM{N)
HMED = {HPROF1 + HPROF2)/2
VOL{N)=HMED * ACEP(N) * LTUB(N}
SUMVOL = SUMVOL + VOL(N)
PENDP = PENDIENTE(N) * 100
PRINT #7. USING " #4# H# - 884 HE4 i HAEF B0 REHE HEB KK HHE REHE HE8 88KE 8 BHE° N INICIOTRA(N):
FINALTRA(N)Y: LTUB{N): AREA(N): AT(N): AAA(N): TT(NY TTA(N): INTE
NEXT)
NEXT I
NEXTL
" LLAMA A [MPRESION PARA DAR L.OS RESULTADOS
EN FORMA TABULAR
CALL IMPRESION
CLOSN S
FND

FUNCHION ARCOCOSENG ¢hn)

PL=3 14139275

ARCOCOSENO = (P4 2) - ATN(hr SQR(! - hr * 2))
END FUNCTION

SUB DATOS
* *** Lee del archivo de datos ***

OPEN 1", 1, "clenedino\DRENAJE.DAT"
FORM=1TO 12
INPUT #1_ DI1(M). D2(M). AZ(M). EP(M)
NEXT M
FORM=I1TOS
INPUT #1. DU(M). FDU(M)
ORD(M} = DU(M)
ABC{M) = FDU(M)
NEXTM
FORM=1TOB8
INPUT #1. TR{M). FTR(M)
ORDTR{M) = TR(M)
ABCFTRIM) = FTR(M)
NENT A
FOR A= TOR
INPLU T =1, AR(M), FAR{M)
ORDARM) = AR(M)
ABCFAR(M) = FAR(M)
NEXTM
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CLOSE 3
ENDSUB

SUB DISENNO
SHARED D1¢). D2{). AZ(). EP(). DU(). FDU(}L. TRi}. FTR(Y
SHARED AR(). FAR{). NL()
SHARED ORD(). ABC(). O. DD. INTERD. ORDTR(). ABCFTR{). ORDAR(). ABCFAR()
SHARED INTERTR(). INTERD(). INTERAT()

ARIRR
VMINE B
[CONTY -

Gasto de diseo
QR = QDN
HINT = CTI¢N)Y - CPI(N)
ELINT = CPIiN)
ELIN2 = CPF(N)
17 EL = CPF(N) - (D(N)/ 4)
ELEVI = CPUN)
ELEV2 =CPF(N)
HMAX = D2(L.L)+ 4!
' SE CALCULA LA PENDIENTE DEL TUBO
S=(ELEVI - ELEV2)/LTUB(N)
DMOD = .93 * D(N)
LCONTA = LCONTA + |
[F LCONTA < 10 THEN GOTO 19
PRINT #7.
PRINT #7. USING " REVISAR LOS DATOS. PORQUE YA SE HIZOQ s==zi JTERACIONES Y NO SE ENCUENTRA LA
SOLLCCION" LCONTA
PRINT =7,
EXITSUB
19 ‘continue

Swrite(*.223) D conta = Llconta'  qr l.gr

* Calcula caracter;sticas def flujo. supeni.ndolo uniforme
usande Newton-Raphson para determinar ¢l tiranie

call tubo {d{n). NMAN. S.. gr.. v. v. ok)
write(®.223) Lramo ln  Ok=10k'v="3 v=1yv
irML.EQLANDJEQ.) GO TO 60

it{Ok eq. O.) go to 25
if (V.GT.VMIN) GO TO 43

" Calcula caracter;sticas del tlujo, suponi.ndolo uniforme
' por un metodo de tanteos
Y=0
24Y =Y+ 0l
R =D(N}"2
H=R-Y
IFH - - 6 THEN GOTO 22
AHID =3 e = ((DNY " 237 8y
PLRMON = 3 1416 = (D(N)}/ 2)
Qoo 3z
2= R
wtal = ARCOCOSENOthr)
“etiqueta 22 - Sdist 1L " h=""h." ="r. "hr="hr.
“qr="qr. tetal="teral

TETAR =2 * 1e1al
AHID =((TETAR - SIN{TETAR)) * ((D{N)~ 2)) 7 8")
PERMOQJ =5 * TETAR * D{N)

32 RADHID = AHID f PERMO)J
v = ((RADHID ~ (21 / 31) * SQR(S)) / NMANIN
Q== AHID
‘ Revisa que las caracter;sticas del flujo
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vumplan con las restriccrones

IFQ = QR AND T =2 1 AND =1 THEN GOTO 67
I} QR AND oy - VMIN THEN GOTO 43
Y = DMOD THES GOTO Y
GOTO 24
Aumenta pendiente para subir velocidad
" bajando la elevacion de 1a plantitia al final del trazo

2L ELEVI=ELEV2- 0t
HM = CTF(N) - ELEV2
IF HM > HMAX THEN GOTO 31
GOTO 33
3 PRINT 47. USING "EN EL TRAMO #5=z LA PROFUNDIDAD DE LA PLANTILLA AL FINAL ES s34888 ## METROS": N: HM
EXIT SUB
353IF ELEV2 < EL THEN GOTO 43
S={ELEVI - ELEV2)/LTUB(N)
GOTO 19
" Cambia de diametro para que pase el gasto
" con igual o menor pendiente
43LL=LL~1
D(Ny=DILL)
IF D(N) > 3 44 THEN
PRINT #7. USING " ENEL TRAMO ###4# EL DIAMETRO ES DE #&#844 ## QUE ES MAYOR DE 2.44 METROS™ N: D(N)
NI SUB
FND
HIMAN = D201y~ 4
HMIN = PROFMIN{(NY
*Redeting eles acion de las plamillas
CPLNY = CTIONE - HMIN - DXLL)
HMQOD = CTIN) - CPIN)
iF HMOD > HINE THEN GOTO 44
CPI(Ny=ELINI
44 CPF(N) = CTF{N) - HMIN - D2(LL)
IF CPF(N) < CPUN) THEN GOTO 57
CPF(N) = CPI(N) - .01
37T HMI =CTIN) - CPIN)
HM2 =CTF(N} - CPF(N)
IF HM1 > HMAX OR HM2 > HMAX THEN GOTO 63
GOTO 17
63 PRINT 7.
PRINT #7. USING "EN EL TRAMO ==## LA PROFUNDIDAD DE LA PLANTILLA AL INICIO ES DE ## ## METROS". N: HMI
PRINT &7.
PRINT #7. USING "LA PROFUNDIDAD DE LA PLANTILLA AL FINAL ES DE #4.#2 METROS": HM2
PRINT =7.
PRINT =7. USING "LA PROFUNDIDAD MAXIMA PERMITIDA ES DE #4.#% METROS™: HMAX
PENDIENTE(N) = §
ENITSUB
4310 % - VAN THEN GOTO 67
© Dismmuase pendienie para bajar velocidad
" bagando la eley acion de la plantilla al inicio del tramo
ELEVE=ELEVI -0
IF ELEVI] <= ELEV2 THEN
PRINT =7, USING * EN EL TRAMO =38# LA ELEVACION DE LA PLANTILLA AL INICIO 2% #% ES MENOR QUE AL FINAL
£y fp" NIELEVIE ELEV2
PENDIENTE(N) =S
EXIT SUB
ENDIF
S={(ELEVI - ELEV2)/LTUB(N)
HM =CTIN} - ELEVI
[F HM > HMAX THEN
PRINT #7, USING " EN EL TRAMO =### LA PROFUNDIDAD DE LA PLANTILLA AL INICIO ES DE ##.#4 METROS": N: HM
PENDIENTE(N) =S
VRR(N) =1
YIT(N) =Y
LLL(N)=LL
TT(N) = TIEMP
CPI{N) = ELEVI
CPF(N)y= ELEV2
EXIT SUB
ELSE
GO 9
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ENDIF

67 1F QR <> 0 THEN GOTO 68
V=0

68 TIEMP = (LTUB(N)/ v} ' 6
YTTiN) =Y
LLL(N}=LL
VRRIN) = v
TT{N}=TIEMP
CPNY=ELEVI
CPF(N)=ELEV?
PENDIENTE(N)=S

EXIT SUB
END SE'B

SUB IMPRESION
SHARED DIy, D2(). AZ0). EP(Q). DU, FDUQ. TR(). FTRO
SHARED AR{), FAR(. NL{)
SHARFD ORD(). ABCD. O, DD. INTERD. ORDTR(). ABCFTR(). ORDAR(). ABCFAR()
SHARED INTERTR{). INTERDY). INTERAT()

SHARED INICIOTRA(). FINALTRAL). CTI(). CTF(). CPI(), CPF{)
SHARED KLINEA(). KLIN(). KTRAMO(). TRASI). TRAILL(. TRAIL()
SHARED LTUB{). AREA(). AT(). CAT(). INFORM()
SHARED ORDEN(}). LINEA(). TRAMO{). KORDEN(}
SHARED TRAM%{). TRAILMAX()
SHARED LT{). $T(). D). LLL{). COEF(). COEFI{). LL()
SHARED TT(). TTAQ). ACEPA{}). VOL(). ¥TT(). VRR(). AAA{). A()
SHARED SUMA(). QD{}. QCC{). NOM. QMAX(). QMED(). QPL(). QMIN(). QMD{(). DE(}. Di{}
SHARED ECAM(). ACEP{). N(). PROMIN(). PENDIENTE(). LLUVI{). NLINEA. NTRAM, ACEPO. PMEDIA
ITD =1
KL=
SLD30=0!
SLD3g =0
SLD4: =0t
SLD60 = Q!
SLD%=0!
SLD9) =01
SLDLo7=90
SLp22 =
SEIHs2 =00
SEDINRS =
SLD2: =
SILD233 =0
NCA =
PRINF =7. .
PRINT #7. "CUENCA LIMITES GASTOS PENIHENTE DIAMETRO FUNCIONA HIDRAULICO™
PRINT#7." DE A PLUVIAL A TUBO LLENO VELOCIDAD"
PRINT #7. " GASTO  VELOCIDAD REAL"
PRENT v7." (m3/s) {milesimasy {m} {m3fs} {(m/s) (m/s)"
31 FOR L =1 TONOM
NLINEA = KLINEA(L)
FOR E = | TO NLINEA
NTRAM = KTRAMO(L. 1)
FOR J =1 TONTRAM
N =TRAM%(L, 1 J)
LL =LLL{N)
IFLL=0THENLL =12
Pl =CTIN) - CPN)Y + EP(LL)
PJ=CTF(N) - CPF(N) ~ EP(LL)
PMED = (P11 + Ply/ 2!
ACEPO = ACEP{N) * PMED
IF KD - 1T THEN GOTO 30
PENDIE = PENDIENTE(N)Y * 1000
VT =g Ny ) 20 31 * SQR(PENDIENTE(N)) F NMANIN
QT = ¢ 7834 = DaNy - 23 * VTLL
SELECT CASEITD
CASE IS =1
PRINT #7, USING 48 28 - fa 86 248 d84 2444 SHUH 4450 U040 FHUA 4HRY H4HE 85 ss23 N INICIOTR AINY: FINAL TR AN
QPL(N): PENDP: D{Ny: QTLL: VTLL: VRR(N) T
GOTO 100
CASEIS =2
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PRINT #7. USING "#84 #h68 - BESH BHRHERYEE BHY BlGoecs gl 208000 kY #4 RERUHES HHT BRENHRHEE B
RREITEE sso FRpHAAE A0 AREHRHAR ARE RHRERERE B4 N INICIOTRAIN). FINALTRA{N), OMEDIN)Y QMIN(N): QMAX{NY _
QMDINL PENDP: DIN): QTLL. VTLL:; VRR(N)
GOTO 100
CASEIS=3
PRINT 27, USING "#47 3864 - 847 HUHHG404 RAG At f8d SHMHEHEYE B0 sacddq8 BHE SHYUHHRE HRE  HARHRAY ARS8
sE=2ssE csx anasadd ded serRaddd GUR AFRBERER AeET N INICIOTRA(NY. FINALTRA{N), QMED(NY. QMIN(NY QMAX( _
S QPN QN PENDP. DIN). QTLL, VTLL, VRR(N)
CO O 100
INDSIEEC
SRR =
IF1 s NOMAND = NLINEA AND J = NTRAM THEN GOTQ 73
M= TRASI{N)
CAIDA = CPF(N) - CPIrM)
[F CAIDA < 1.5 THEN GOTO 75
NCA=NCA+I
75 PRINT 27 USING " 484 #a - 48 #4# spd8 HE B4R HA REE #¥ HER HE HBY HE BHN RE BYG a4 953 B HBE HEH REE" N
INICIOTRA(N). FINALTRA(N) YTT{N): CAIDA; CPI{N); CPF(N); CTI(N): P1: PJ: PMED: ACEPQ: VOL(N)
LDIA=LLL(N)
SELECT CASE LDIA
CASEIS=1
SLD30 =SLD30 + LTUB(N)
CASES=2
SLD38 =SLD38 + LTUB(N)
CASEIS=3
SLD435 =SLD45 + LTUB(N)
CASEIS=4
SLD60 = SLD60 + LTUB(N)
CASEIS =35
SLD76 = SLD76  LTUB(N)
{ASEIS=0
SLD9L = SLDOE ~ LTUHEN)
CASHIS =7
SLDI07 =SLDI07 - LTUB(N)
CASE IS =8
SLDI22=SLD122 + LTUB(N)
CASEIS=9
SLDI32 =5LDt32 ~ LTUB(N)
CASEIS=10
SLDI83 =SLD183 - LTUB(N)
CASEIS= 1
SLD2E5=SLD213 + LTUB(N)
CASE ELSE
SLD244 =SLD244 + LTUB(N)
END SELECT
100 NEXT )
200 NEXTI
300 NEXTL
KL=KL+I
DO UNTH. KL > 2
PRINT 87,
PRINT 47. "CUENCA LIMITES TIRANTE CAIDA ELEVACIONES(m) PROFUNDIDAD(m) AREA
VOLUMEN"

PRINT #7.7 DE A EN EL POZO PI PF MEDIA"
PRINE =T, m) {m) ENTRADA SALIDA TERRENO tm2}p  (m3)"
Loy 5]
1o
PRINT 57,

PRINT 77, " RESUMEN DE LONGITUDES DE TUBERIAS"
PRINT #7.* DIAMETRO LONGITUD"
PRINT#7." {m) (m} *
IF (SLD38 > 0! THEN
PRINT #7. USING "§4%4 04 J444 38™ DI1(2): S1.D38
EXNDIF
IF (SL.D45 > 01 THEN
PRINT #7. USING "###4 #4 484 ##": DH(3): SLD4S
ENDIF
1 {SLDS0~ 0 THEN
PRINT #7. USING "###4 88 sg#4 g8 D1(4): SLD60
ENDIF
[F (SLD76 > ) THEN
PRINT #7. USING "Hu#d 4 y#84 84", DI(3): SLD76
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FNDIE
aSEIWL -0 THIES

PRINE 27 U SING "zaad @5 sess 23 [DI(6), SLDYL
iNDIE
PFOSLIDIUT 00 THEN

PRINT 27, USING "szed 55 zazz ae” D7) SLDIOT
ENDIF
[F{SLEY 22 =01 THEN

PRINT 27, USING “#4@#. 48 ogad 85" DIEB): SLDi22
ENDIF
IF (SLDI32 > 01 FHEN

PRINT 27 USING "###4 84 #8#% #8" D1(9): SLDI152
ENDIF
{F (SLEYI83 > 0') THEN

PRINT 47, USING " #4#F #% 2848 44" DI (10): SLDI83
ENDIF
IF (SLD213 > 0y THEN

PRINT #7. USING "s##sd H8 #848 #87 D1{11). SLD213
ENDIF
IF {81.D244 > ¢') THEN

PRINT a7, USING "#6#n A8 #3448 24", DI(12). SLD244

ELSI-
PRINT =7,
PRINT =7 USING " LONGITUD TOTAL  ##%# #¢ (m)": SUMLON
PRINT 57,
PRINT =7 USING " AREA DRENADA #4845 4% (ha)". AAA(N)
ENDIF
PRINT #7.
PRINT 47" VOLUMEN TOTAL"
PRINT 7. USING * DE EXCAVACION 28 #4680E g4 (m)" SUMVOL
PRINT 47,
PRINT 47, USING " NOTA: EXISTEN ### CAIDAS MAYORES DE 1.5 (m)"; NCA
PRINT 27.
PRINT4#7."ESPECIFICACIONES"
PRINT #7.

PRINT 7. "VEL. MAXIMA=3.0 m/s"
PRINT #7. "WEL. MINIMA=0.6 m/s"
PRINT #7. "PROFUNDIDAD MAXIMA= DIAMETRO DEL TUBO +4.0 m"
PRINT 7,
PRINTZ7." DIAMETR O ANCHO DE CEPA CAMA"
PRINT #7. " INTERIQR EXTERIQR"
PRINT 47." (m}) (m) {m) {m) "
PRINT £7.
FORNUM=1TO 12
PRINT =7 USENG " #r24 55 opdia s cady 84 284 45" DIINUM): D2INUM): AZINE ML EP{NUM)
NENTSEM
ENDSLB

SUB LLECTURA
"o Hace la lectura de los datos de ta red de alcantariliado ***
INPUT 23 NMANIS, COEFC
ORDENA =)
KORDEN =0
KONT =0
SUMLON =0
PRINT =7, "DATOS PARA EL DISE¥O DE LA RED DE *: PROYS
PRINT #7. ™"
PRINT #7. "CUENCA LIMITES ORDEN LINEA TRAMO LONGITUD AR E A (ha) COEF  ELEVACION DEL TERRENO TRAMOS"
PRINFZ7." DE A PROPIA TRIBUT. ESC. INICIO FINAL QULE”
PRINT 7.7 (m} (m)  (m) LLEGAN"
DO WHILE NOT EQF(5)
INPUT #5. NV INICIOTRA(N) FINALTRA(N). ORDEN(N). LINEA(N). TRAMO(N), TRASI{N). TRAILL(N). TRAIL(N. I}, TRAIL(N. 2).
TRAIL(N. 3). TRAIL(N. 4). INFORM(N). LTUB(N)., AREA(N), CTHN). CTF{N). AT(N). CAT(N)
COEF(N)=COEFIC
SUMLON = SUMLON + LTUB(N)
TRAM2%(ORDEN(N), LINEA{N). TRAMO(N)) =N
ITRAI = TRAILL{N}
CRDENP - ORDENG
IF ORDENE = ORDENA THEN GOTO 3
KORDEN = KORDEN - |
K OINFAKORDENY=0
LixE Ay =0u
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5 ORDENA = ORDEN(N)
LINEAP = LINEA(N)
If LINEAP = LINEAA THEN GOTO 10
KLINEA(KORDEN) = KLINEA(KORDEN) - 1
KLIN = KLINEA{KORDEN)
KTRAMO(KORDEN, KLIN}Y=0
10 LINEAA = LINEA(N)
KTRAMO(KORDEN. KLIN) = KTRAMO{KORDEN, KLIN) + |
DG UNTIL ((KORDEN = ORDEN(N)) AND (KLINEA(KORDEN) = LINEA{N)) AND {KTRAMO{KORDEN, KLIN) = TRAMO{N)
PRINT =7 "

PRI\'.'I: 47" ERROR EN EL ORDEN DE LOS TRAMOS *

g::: ]I :'; USING ™ EL TRAMO DEBE SER EL ###= 2444 #44#", KORDEN. KLINEA(KORDEN); K TRAMO(KORDEN.
M Ii?R;l.\ [IEFA

'i"r}l\ Va2 ESINGT EN SU LUGAR APARECE EL ===3 g#g# #§4#". ORDEN. LINEA: TRAMO
IAO(IJ'\'I().\"[' =KONT =1

29 PRINT #7. USING " nast 48 - 4§ Su8i HiRY ndall Gui B8 B 0N G4 504 W4 B4R HEH8HE w8 aan B4 8 898 88 N INICIOTRA(N):
FINALTRA(NY: ORDEN(N): LINEA(N): TRAMO(N): LTUB(N); AREA(N); AT(N): COEF{N). CTI{N): CTF(N): TRAIL(N. 1): _
TRALLIN, 23 TRAIL(N, 3y TRAIL(N. &)

LOOP
IF NT <> KONT THEN
PRINT #7.™
PRINT #7." ERROR EN EL NUMERO DE TRAMOS"
PRINT #7. "
PRINT #7. USING " LA MAQUINA CONTO #### TRAMOS"; KONT
PRINT #7. USING " TUCONTASTE  ####4 TRAMOS": NT
ENDIF

PRINT #7.""
PRINT #7." IMPRIME SOLAMENTE LAS AREAS TRIBUTARIAS DE™
PRINT #7." LOS TRAMOS QUE TIENEN CABEZA DE ATARJEA"
PRINT #7." QUE ES LA INFORMACION QUE SE PROPORCIONA."
PRINT #7." EL AREA TR{BUTARIA DE LOS TRAMOS SUBSECUENTES"
PRINTF 57." LA CALCULA EL PROGRAMA INTERNAMENTE"
PRINT 7. " {VER TABLA DE RESULTADOS)"
PRINT =70
PRING =7 LSING ™ COEFICIENTE DE MANNING 4= #8#84": NMANIN
PRINT a7, USING ™ PERIODO DE RETORNO #a## A¥0OS ". TR
PRIND =77
PRINT =7,
PRINT #7.™

END SUB

SUB LINEA]

" EN ESTA SUBRUTINA SE DETERMINA . PARA LOS

' TRAMOS DE LINEAS DE ORDEN | . LOS VALORES

" INICIALES DE LLOS DIAMETRO . PENDIENTE . AREA
" TRIBUTARIA Y TIEMPO DE ENTRADA

" CUANDO J ES IGUAL A | ES UN TRAMO CABECERA PARA

" EL CUAL SE CONSIDERA LA PENDIENTE DEL TERRENO COMO

" LA INICIOTRA. TAMBIEN SE CONSIDERAN EL DIAMETRO MINIMO
' ¥ EL COLCHON MINIMO., PARA LOS TRAMOS SUBSECUENTES

' SE CONSIDERAN LA ELEVACION DE LA PLANTILLA DEL TRAMO

" ANTERIOR Y SU DIAMETRO

DO UNTIE I~ |
SUMAN) =0
=1
1N = DIl
'St LELAMA A PROFMIN PARA
* DF FERMINAR EL COLCHON MINIMO
HMIN = PROEMIN(DIND)
" $E ASIGNA EL AREA TRIBUTARIA DEL TRAMO
A= ATON
SLIMA(N) = SUMAINL + AT(N) * CAT(N)
* $E CALCULA LA ELEV. DE LA PLANTILLA
" AL INICIOTRAIO DEL TRAMO
3 CPI(N) = CTI(N) - HMIN - DX(LL)
' SECALCULA LA ELEV. DE LA PLANTILLA
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* AL FINAL DEL TRAMO
SOCPEONT = CTFN) « HMIN - DXLL)
1F CPE(NY < CPIUNY THEN GOTO 27
CPENY = CPIgNY - D1
2THAMAN DXLy -4
HAME ¢ Hesg - CIPFENY
TN BN AN THEN GOTO 28
tHi -1 WD AN =0 THEN GOTO LS
COEFNN = SUMAGNY. ATIN)
EXITSLB
L3 COEFIN = COEF(N}
EXITSLB
23 PRINT =5, USING ™ EN EL TRAMO ###4 LA PROFUNDIDAD DE LA PLANTILLA AL FINAL ES DE #4448 ## METROS", N: HM
LOOPr .
DNy = DHLLY
Ji=}-1
K = TRAM%(L. L. 1)
HMIN = PROFMIN(D(NY)
IF K <= 0 THEN GOTO 7
K=N-1
' SE ASIGNA A LA ELEV. DE PLANTILLA AL
* INICIOTRAIO DEL TRAMO LA ELEV. DE PLANTILLA
" AL FINAL DEL TRAMO ANTERIOR
7 CPINY = CPF(K)
' SE ASIGNA EL VALOR DEL AREA TRIBUTARIA DEL TRAMO
ATNY= Ay
A=ATiN)
SLATANT = SUMAK) ~ AREA(K) * COEF(K)
GOTO v

EXDSEB

SUB LINEAN
" ENESTA SUBRUTINA SE DETERMINAN LOS VALORES
* INICIOTRAIALES DE DIAMETRO . AREA TRIBUTARIA.

" TIEMPO DE ENTRADA Y PENDIENTE PARA LOS TRAMOS
DE LINEAS DE ORDEN MAYOR QUE |

" CUANDO ) ES IGUAL A | SELECCIONA DE LOS TRAMOS
QUE LE LLEGAN. EL TIEMPO DE ENTRADA MAXIMO. LA
' ELEV. DE PLANTILLA MAS BAJA, EL DIAMETRO MAS
" GRANDE Y SUMA LAS AREAS TRIBUTARIAS, EN CASO
* CONTRARIO CONSIDERA LAS CONDICIONES DEL TRAMO
' ANTERIOR
[F) =1 THEN GOTO 32
SUM=0
LLEGAN = TRAILL(NY
TMAN =0
MMAN =0
CPleNy = 1D000
Dixy =1t
FOR M =1 7O LLEGAN
SUAE = SEM - SUMAITRAILIN. MY + AREA(TRAIL{N. M)) * COEF(TRAIL{N. M))
ALy = A TN = AAA(TRAILIN. M)
11 EACTRAERLEN. M) < TMAX THEN GOTO 1
IMAN = [TA(TRALLIN. My
T=TMAXN
11 IF CPFCTRAILIN. M)} > CPYN)Y THEN GOTO 12
CPlUN) = CPF(TRAIL{N. M)
12 SELECT CASE D¢TRAIL(N. M))
CASE IS > DiN)
DN = DITRAIL(N. M)y
MMAN =M
CASE ELSE
DNy = DINY
MMAX = MMAX
END SELECT
D(N}y = D(TRAIL(N. MMAX))

30NEXT M
DN} = DITRAIL{(N. MMAX))
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N NILE(N)
Ll o=~Ni
LELLINY = LL

SUMAMN) =5U'M
HMIN = PROFMIN(DINY
41 A =AT(N)
COEFIN)Y = SUMA(N)/ AT(N)
CPE(NY= CTF(NY - HMIN - DX{LL)
[F CPF{N) < CPI(N) THEN GOTO 46
CPF(N}=CPIINY - 01
46 HMAX =4 + D2(LL)
HM = CTF(N) - CPF(N)
IF HM > HMAX THEN PRINT #7_USING " EN EL TRAMO ##4% LA PROFUNDIDAD DE LA PLANTILLA AL F[NAL'ES DE 4#i# HH
METROS™; N: HM
EXIT SUB
2N =11
1214 K = TRAMY(L. LI
IF K <> 0 THEN GOTO 54
K=N-|
3 CPHNY = CPFiR)
PN = DIgLLY
ATINE= AA
SUMA(N) = SUMA(K)Y + AREA(K) * COEF(K)
HMIN = PROFMIN(D{NY})
GOTO 4i
EXITSUB
END SUB
FUNCTION LLUVIA (T. AAA)
" CALCULA LA INTENSIDAD DE LLUVIA PARA UNA DURACION Y PERIODO DE RETORNO
" DETERMINADOS
NP =8
DD=T/60
* Duracion
IF (DD - ORD(1)) <=0 THEN
INTERP = ABC(1)
ELSE
ENDIF
M=2
109 EF (ORD{M) - DD} >= 0 THEN
INTERP = ABC(M - 1)+ {ABC(M} - ABC(M - 1)) * (DD - ORD(M - 1)}/ (ORD{M) - ORD(M - 1})
ELSE
M=M-1
It M oe= 8 THEN GOTO 109
ENDIF
FII1 = INTERP
"Perivdo de retorno
PTR = TR
IF (PTR - QRDTR(LN <=0 THEN
INTERTR = ABCFTR( I}
ELSE
END IF
M=2
209 IF (ORDTR(M) - FTR) >=0 THEN
INTERTR = ABCFTR(M - 1) + (ABCFTR{M} - ABCFTR(M - 1)) * (PTR - ORDTR(M - 1) /{ORDTR(M} - ORDTR(M - | )
ELSE
M=M~-1}
IF M <=8 THEN GOTO 209
ENDIF
FTRI1 = INTERTR
AFR = AT(N)
IF (AFR - ORDAR(1)) <=0 THEN
INTERAT = ABCFAR(1)
ELSE
ENDIF
M=2
2109 IF {ORDAR{M) - AFR) >= 0 THEN
INTERAT = ABCFAR(M - 1) + (ABCFAR({M) - ABCFAR(M - 1)) " (AFR - ORDAR(M - 1)}/ (ORDAR{M) - ORDAR(M - [))
M=M=
IF A <=8 FHEN GOTO 2109
LLND I
Area acumulada
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FARI = INTERAT
" (FAR. AR NP AAA)

SUM =0
LLEGAN = TRAILL(N)
™AaX=0
FOR M = | TO LLEGAN

IF TTACTRAILIN. M)) <« TMAX THEN
Tl = TMAX
ELSNE

EMAN = TTACTRALLCS, MY}
1 = TMAX
GOTO 33
END II-
NENT M
nt =7
I3SUMAT = TLL
T = SUMAT + LTUB(N) / 60
HP330 = 187.76% * (TR ~ 574) /(T * 683)
LLUVIA = (FD1 * FTRI * FAR] * HP$30)
END FUNCTION
FUNCTION NLLL (X)
FORZ=1TO 12
X =DI(Z)
NL=2Z
IF X = D(N) THEN
NL=%Z
EXIT FOR
ENDIF
NEXT Z

NLLL = D{N)
END FUNCTION

FUNCTION PROFMIN (D)

It

" CALCULA EL COLCHON MINIMO. BEPENDIENDO DEL DIAMETRO
(F D<= 353 THEN PROFMIN = 1.2
1D - 43 AND D < 6 THEN PROFMIN =267 D
Y 7= 6) AND (D < 1 3Y THEN PROFMIN =15

IF 1) =1 3 FTHEN PROFMIN =)
END FUNCTION
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