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1. INTRODUCCION

Considerando la importancia que tienen las carreteras en el desarrolle
econBmico y social de un pafe, es importante analizar algunos aspectos
de su planeacidn y disefio, a fin de hacer estas vias mds eficientes, se-
guras y a un costo que pueda ser justificado y acorde d la utilidad que
representarin.

Por este motivo se presenta un andlisis del drenaje en carreteras que,
basado en otros métodos, diferentes que los empiricos, permita disefiar

en forma racional las estructuras para recoger, conducir y desalojar el
agua superficial que se acumule sobre o cerca de los caminos, esto sin
pretender dar reglas generales que puedan ser seguidas.y aplicadas indis-
criminadamente tratando de reemplazar el buen juicio y conocimiento que
debe tener el ingeniero.

El disefic de las estructuras de drenaje en clrtveteru estf determinado
por varios factores, entre los que ge incluyen gastos mfiximos, comporta-
miento hidr8ulico, trazo, la adecuada eleccifn estructural, los costos

de construccifn y mantenimiento, etc.

Este trabajo contiene un anilisis en base a dos sspectos de interés aun



que no por esto los otros tienen menor importancia.

En el cap 2, se presentan algunos métodos que permiten realizar el and-
ligis hidrolSgico de la zona por drenar a fin de determinar la magnitud
de los escurrimientos mfximos para perifdos de retorno seleccionados.

En el cap 3 se exponen algunos criterios del disefio hidrfulico que pre-—
tenden lograr determinar las dimensiones de las componentes para desalo-

jar, esos voliimenes de agua estimadas de manera eficiente.

En el cap 4 se presentan ejemplos de aplicacifn de lo presentado en los
caps 2 y 3.



2,  ASPECTOS HIDROLOGICOS
2.1 Andlisis hidrolégico
2.1.1 Introduccibn

La Hidrologia es la clencia que trata de los procesos que rigen el agota-
miento y recuperacibn de los recursos del agua en Areas continentales de
la tierra. Estos procesos se refieren a la ocurrencia y movimiento del
agua sobre y debajo de la superficie terrestre.

La Hidrologis es de especial inter&s para los ingenieros proyectistas de
caminos, sobre todo aquella parte que trata de la frecuencis e intensidad
de la precipitacifn y la frecuencia con que se presentan los miximos es—
currimientos que igualan o exceden ciertos valores criticos. También es
importante conocer la distribucifn de la precipitacifn en la cuenca, con
ayuda de un grupo de estaciones, ya que la lluvia influye en el crecimien
to de pastos, arbustos y otras plantas (tiles para el control de la ero-
8ibn, ya que si existe €sta se pueden azolvar las estructuras de drenaje
de un camino.



En este capitulo se describirdn la precipitacifn y el escurrimiento para
posteriormente presentar los diferentes métodos que existen para determi-
nar la avenida de disefio con la cual se va a dimensionar el drenaje de

una carretera.
2,1.2 Precipitacidn

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

granizo, etc, en nueatro medic sdlo se toma en cuenta la primera de ellas,

Tres caracteristicas de la precipitaciSn son fundamentales para un andli-
sis hidroldgico y &stas son:

1) 1Intensidad, Es la cantidad de agua que se precipita en un determina-
do tiempo, generalmente, se expresa en mm/h.

2) Duracidn. Es el intervalo de tiempo en que estd presente la precipi-

tacifn, se expresa en h.

3) Frecuencia., Es el nlmero probable de veces en que la precipitacidn
se repite, se puede expresar como probabilidad o en afios. No debe

interpretarse lo anterior como periodicidad. *

La duracidn y la intensidad de la precipitacién para cada zona de estudio
son notablemente diferentes. De aqui que los datos de precipitacin re-

gistrados en diferentes lugares al de la zona en estudio, solamente ofrez
can una aproximacifn de la precipitacién en la zona inmediata a donde se

realizé la medicidn. Estas variaciones son todavia mayores a lo largo de
un camino.

Para fines de disefio los datos obtenidos de la precipitacidén se pueden
agrupar en curvas que representan las caracteristicas del fendmeno para
diferentes zonas. Estas curvas son la de intensidad-duracidn-perfodo de
retorno (i—d-—Tr) para cuencas pequefias y la de altura de precipitacién-
drea-duracibn (P-A-d) para cuencas grandes.



Seglin Chow una cuenca pequefia es aquella que es sensible a lluvias de al-
ta intensidad y corta duracién, es decir, que predominan las caracterfsti-
cas fisiogrdficas de la cuenca sobre las del cauce. Chow £ij6 como limite
para considerar como cuenca pequefia aquella que fuera menor de 130 km?,
sin embargo, para I-PaiWu y Springall este limite es de 250 km?, Para
cuencas grandes el efecto de almacenamiento en el cauce ee‘muy importante,
por lo cual deberd darse mayor atencifn a las caracteristicas de &ste,
Para fines practicos se propone la siguiente clasificacidn de tamafios de

cuencas

Tamafio de la Descripcifn
cuenca, en km?

< 25 Muy pequeiia
25 a 250 Pequeiia
250 a 500 Tntermedia-pequeiia
500 a 2500 Intermedia-grande
2500 a 5000 Grande
> 5000 Muy grande

2.1.2a Curvas intensidad-duraciSn-perfodo de retorno (1-d-Ty)

Son resultado de un andlisis por estacidn, es decir, son de tipo puntual.
Permiten conocer la variacidn de la lluvia en relacién a su Erecuencia de
incidencia. Lla intensidad y duracién se obtienen a partir de los registros
de pluvidgrafos y deben corresponder a los valores miximos de intensidad de
1luvia.

La forma mds usual de representar a estas curvas es mediante la ecuacidn si
gulente (ref 5)

wr P
i= (2.1
& .
donde
i intensidad de lluvia

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



da duracidn
periodo de retorno

. . (2.2)

donde

n nimero de datos de intenmsidad

orden del dato de intensidad de 1luvia, asignado por un ordena-
miento descendente

Expresando la ec 2.1 en términos de logaritmos se tieme

log i = log K+ hlog T ~blogd (2.3)
esta ecuacién es la de una recta de la forma

vy o= A tA X+ A X (2.4)
donde Ao-logl( 3 Ay=h : Az =-0Db
Los pardmetros Ao' A1 ¥ A se obtienen a partir de un andlisis de los datos

de intensidad, duracidn y perfodo de retorno. Para ello, de acuerdo con el
método de minimos cuadrados se tiene que

Iy = Ao N+ Ay IX) + Ay IX, (2.5a)
Ty = Ay TRy + &) TR} + by Ty Xp (2.5b)
Tpy = A Ty + Ay IX) Xp + Ap IX3 2.5¢)

donde N es el nimero total de parejas de datos
Iy = Zlog 1 , IX; = Ilog Tr » IX; = Ilog d

Una vez obtenidos los parfmetros se selecciona un perfodo de retorno, de
acuerdo con el tipo de obra que se va a disefiar, y una duracién y se calcula



la intensidad correspondiente con la ec 2:1 . En el cap 4 se presenta un
ejemplo detallado del cd@iculo de estas curvas.

2.1.2b Curvas altura de precipitacifn-Area-duracifn (P-A-d)

Resultan del andligis conjunto de un grupo de estaciones, es decir, de ti-
po espacial. Con estas curvas se trata de representar la distribucién de
la lluvia con respecto al Area para diferentes duraciones. El andlisis se

debe hacer para las tormentas mds desfavorables (rvef 24).

Para cuencas grandes se recomienda nbtener estas curvas para una duracifn
de 6, 12, 18 y 24 horas. En la obtencién de estas curvas se usan los re-
sultados obtenidos de aplicar los métodos de Isoyetas y Poligonos de
Thiessen.

Si se van a utilizar las curvas obtenidas en otra cuenca a la zona en es-
tudio, se deberd realizar un ajuste para las condiciones del gitio, €sto

ge conoce como transposicidn de tommentas.
En el cap 4 se presenta un ejemplo del célculo de estas curvas.
2.1.3 Escurrimiento

De la lluvia que cae una parte se evapora, otra regresa a la atmfsfera por
la transpiracifn de las plantas, otra se infiltra en el suelo y el resto
fluye sobre la superficie de la tierra en forma de una lémina delgada lle~
gando a los cauces, y progresivamente crece con la aportacién de los peque
fios tributarios. Si el &rea de drenaje es grande, el agua que alimenta la
corriente se va acumulando produciendo almacenamiento en el cauce y al vol-
verse este insuficiente se inunda la zona adyacente a &1. A esta porcidn
del agua de lluvia, se le conoce como escurrimiento superficial.

Existen numerosos factores que tienen influencia sobre el escurrimiento.
Algunos de los més importantes son la topografia, tipo de suelo, uso del
suelo, tamaiio y pendiente de la cuenca y condiciones del suelo que antece-



den a la precipitacidn. Todos estos factores constituirdn elementos que

determinan las pérdidas dentro del proceso lluvia-escurrimiento.

El agua que constituye el escurrimiento en &poca de avenidas y de estiaje
es la que debera desalojar una estructura durante el periodo de lluvias.
Sin embargo, el problema en el disefio de estructuras de drenaje no se rea-
liza en base al monto total de agua por drenar, sino en la determinacidn
de una avenida de disefio que permita calcular la capacidad de drenaje re~
querida.

2.1.4 Relacidn lluvia-escurrimiento

Pricticamente las aplicaciones de la Hidrologia en el disefio de estructu-
ras de drenaje, dependen de la relaci8n que exista entre la precipitacidn
y el escurrimiento. Los andlisis hidroldgicos acerca de esta relacién
abarcan mediciones directas, estimacidn de condiciones que no sean direc-
tamente medibles y cdlculos de la probabilidad de ocurrencia en base a re
gistros histdricos, &sto es, las bases mds confiables para determinar el
escurrimiento para una irea de drenaje son las de registros histSricos de
mediciones del flujo en corrientes, Sin embargo, rara vez una estructura
de drenaje propuesta se encuentra localizada cerca de una estacifn medi-
dora ya que por lo general estas estaciones se localizan en las corrien-
tes principales o en grandes tributarios y relativamente sdlo una pequeiia

cantida de datos se encuentran disponibles.

En ausencia de datos de flujo medidos directamente, la observacidn de es-
tructuras ya existentes en la corriente aguas abajo o aguas arriba del si-
tio pueden proporcionar informacidn suficiente para el disefic. Sin embar-
go, esta forma de obtener informacidn deberd utilizarse con cuidado ya que
los acontecimientos pasados son de confiabilidad cuestionable y afin cuando
sea posible utilizarlos el ingeniero deberd tener cuidado al realizar di-
cho andlisis atendiendo entre otras cosas a factores importantes como el

tamafio, la forma y la pendiente de las estructuras, asf como de las condi-

ciones aguas abajo y arriba de la estructura.



Los métodos para calcular el pico del flujo a través de estructuras exis-
tentes dependerd del tipo de estructura, si estd operando con flujo lleno

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

Cuando no se tengan disponibles estos tipos de estructuras, el mEétodo de
gseccidn-pendiente basado en la ec 2.6, puede avudar en la estimacidn de

la descarga en cualquier punto (ref 7).

El método seccidn-pendiente es el mejor recurso de aproximacidn confiable.
Si se le desea utilizar obteniendo su méxima efectividad se deberdn tener

en cuenta los siguientes puntos.

1) Se tendrd cuidado en la seleccidn particular de la extengidn del canal
que serd utilizada como prototipo en los cdlculos. Un largo de 60 m
es generalmente aceptado como minimo. Los tramos deberdn ser lo mis
rectos posibles y lo mis cercano al sitio propuesto para construir la

nueva estructura. La superficie y ribera deberdn ser uniformes.

2} La pendiente S, que interviene en la ec 2.6 se obtiene construyende
un perfil con las miximas marcas de agua dejadas por la avenida en
ambos lados del cauce. Estas marcas deberdn ser seleccionadas de aque-
1llas que sean las mds claras y confiables, preferiblemente en puntos

donde las velocidades no sean sensibles.

Con la ec 2.6 se calculard la descarga para varias secciones o dreas toma-
das normalmente a partir del perfil de la avenida. Las pérdidas por fric~
cibn, se calcularén estimando el factor de rugosidad con ayuda de la tabla
2.1.



TABLA 2.1 Coeficiente de Rugosidad.

Tipo y descripcibn del canal max norm min
Arroyos (ancho de la superficie 1ibre del agua
en avenidas < 30 m)
a) Corrientes en planicies
1. Uimpio, vectos, sin deslaves ni remansos

profundos 0.025 0,030 0.033
2. lqual que el anterior mds rocososy con

hierba 0.030 0.035 0.040
3. Limpio, curvo, con algunas frregularidades

en el fondo 0.033 0.040 0.045
4. 1lgual que el anterior, algo de hierba y

roca 0.035 0,045 0.050
§. Igual al anterfor pero menor profundidad

y secciones poco eficientes 0.040 0.048 0.055
6. Jgual que el caso 4 pero mis rocoso 0.045 0.050 0.060
7. Tramos irregulares con hierbas y estan-

ques profundos 0.050 0.070 0.080
8. Tramos con mucha hierba, estanques profun-

dos o cauces de avenidas con rafces y plan

tas subacudticas 0.075 0.100 0.150
b} Corrientes de montafas, sin vegetacién en

el cauce; taludes muy inclinados, &rboles

y arbustos a 1o Targo de las mirgenes que

quedan sumergidos en las avenidas
1, Fondo de grava, boleo y algunos cantos

rodados 0.030 0.040 0.050
2. Fondo de boleo y grandes rocas 0.040 0.050  0.070
Planicies de avenida
a) Pastura sin arbusto
1. Pasto bajo 0.025 0.030 0.035

Pasto alto 0.030  0.035 0.050
b) Ares cultivadas
1. Sin cosecha 0.020 @.030 0.080
2. Cosecha en tierra lavada y praderas 0.025 0.035 0.045
3. Cosecha de campo 0.030 0.040 0.050



TABLA 2.1 ({Continuacién)

11

5.

Arbustos

Arbustos diseminados y mucha hierba
Pocos arbustos y drboles, en iavierno
Pacos arbustos y &rboles, en verano

Mediana a densa peblacién de arbustos,
en invierno

Mediana a densa poblaci6n de arbustos,
en verano
Arboles

Poblacibn densa de sauces, en verano
Terrenos talados con troncos muertos

Igual que el anterior pero con troncos
retofiales
Arboles de sombra y avenidas debajo de
las ramas

Igual que el anterior con avenidas que
alcanzan las ramas

Rfos (ancho de superficie del agua en aveni-
das> 30 m). El coeficiente n es menor que
los_arroyos de {gual descripcién porgque las
orillas ofrecen menor resistencia

1.

2,

Secciones regulares sin cantos rodados
ni arbustos

Secciones rugosas e lrregulares

0.035
0.035
0.040

0.045

0.070

0.110
0.030

0.050

0.080

0.100

0.025
0.035

0.050
0.050
0.060

0.070

0.100

0.150
0.040

0.060

0.100

0.120

0.060
0.100

0.070
0.060
0.080

0.110

0.160

0.100
0.050

0.080

0.120

0.160




12

La primera aproximacifin de la descarga se obtiene empleando la férmula de
Manning

Q- —:— A Rn2/3 gl/2 (2.6)
donde
Q gasto, en mi/s
A &rea de la seccifn transversal, en m?
Rh radio hidraGlico de la estructura, en m
S pendiente, en m por m
n coeficiente de rugosidad de Manning

El valor que resulte de dividir el Q entre el drea promedio de la seccién
transversal al inicio, Ai y final, Af del tramo de la extensifn selecciona-
da dard el valor de la velocidad al final del tramo.

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

v _ [<Q/A1)2] (Q/Agz] @1

2g 2g 2g *
En la primera aproximacifn se asume que la pendiente del cauce es igual a
la pendiente del gradiente de energia determinado por las huellas del agua.
Restando la diferencia entre cargas de velocidad, ver ec 2.7, de la pendien
te usada proporcionara el nuevo valor de la pendiente con la cual se reali-
za la segunda aproximacifn de la descarga. El proceso se repetird hasta lo
grar que el error entre aproximaciones sucesivas esté en el rango de tole-
rancia aceptado. Al final podré realizarse un promedio para obtener la des
carga en el sitio en cuestidn.

2,2 Determinacidn de la avenida de disefio

2.2.1 Antecedentes

Realizar un andlisis hidrolBgico se hace mds necesario desde el punto de
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vista econdmico ya que un sobredisefio o un disefio escaso involucran siempre
costos excesivos ya sea por construccién en el primer caso y por dafios en

el segundo.

Asi uno de los problemas mds importantes que se presentan en el disefo del
drenaje en carreteras y de puentes es el referente a la obtencifn de la
avenida méxzima que con una determinada frecuencia puede presentarse en el
sitio de interés.

Para el disefio de este tipo de estructuras es fundamental conocer el gasto
maximo (gasto pico) producto de la avenida y en muchas ocasiones la distri-

bucidn de @sta respecto al tiempo.

La magnitud de la avenida de disefio serd funcifn directa del perfodo de re
torna, T, que se le asigne. El periodo de retorno dependerd a su vez de
la importancia y la vida Gtil de la obra por proyectar.

Para elegir el periodo de retorno que se le debe asignar a una tormenta se
puede utilizar la ec 2,8

r=1-(Q-qg" (2.8)

donde

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

q probabilidad de que ocurra la avenida en cualquier afio

e (2.9)

donde el perfodo de retorno estd dado en afios.

Eligiendo un valor del perfodo de retorno y conociendo la vida (itil de la
obra por disefiar se puede calcular el riesgo que se acepta correr tal y
como se muestra en la tabla 2.2 .
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TABLA 2.2 Riesgo de que ocurra, al menos una vez en n afios
de la vida Qtil de la obra, la avenida de disefio.

Riesgo, en % Vida Gtil, en afios

5 30 50 70 100

Perfodo de retorne, en afios

40 10 59 98 138 196

50 8 44 73 101 145

60 6 33 55 n 110

80 4 19 32 a4 63

99 1.7 71 16 22

Un ejemplo de aplicacibn de la ec 2.8 se presenta en el cap 4 .

Para la seleccifn de la avenida de disefio se requiere por una parte de un

anélisis hidroldgico que la fundamente y en base a €ste hacer el andlisis

econémico del problema. Conforme se incrementa el tamafio de la avenida de
digefio, el costo de la obra aumenta y al mismo tiempo, la probabilidad de

riesgo disminuye.

A pesar de que la selecciBn final del perfodo de retorno para una estructu-
ra en particular se deja a criterio del ingeniero es recomendable tener en

cuenta lo siguiente:

. Importancia del camino o carretera

. Magnitud de la eatructura
Posible dafio a propledades adyacentes

. Costo de mantenimiento

. Amortizacifn del costo de la estructura de drenaje durante la vida Gtil
de la carretera

. Inconvenientes para el trifico

» Riesgo por perdida de vidas

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

para diferentes tipos de estructuras, en afios.
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- Puentes sobre carreteras importantes donde el remanso no cauce dafios
excesivos, por inundacidn u ocasionar falla. Camincs subterréneos o en
depresiones donde el agua 8610 puede removerse con drenaje de tormen-

s ta. 50-100

- Puentes en caminos troncales, alcantarillas en caminmos importantes. 25

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

cunetas. 5~10

- Drenaje lateral de los pavimentos, donde pueda tolerarse encharcamiento

de lluvias de corta duracidn. 1-2
- Tormentas para proyectos en aeropuertos, 5

Existen numerosos métodos para determinar la avenida de disefio, unos de me-

nor dificultad que otros.

El ingeniero proyectista deberd comprender las limitaciones de cada uno de
los métodos, que se pregentardn a continuacién y seleccionara aquel que sea
més acorde a su problema. As{ mismo tendrd en cuenta que las predicciones
de escurrimiento para el futuro siempre esté presente la incertidumbre que
se tiene sobre los datos y sobre estos fendmenos que estdn sujetos a las
leyes de probabilidad.

2.2.2 Métodos para determinar la avenida de disefio
2.2.2a Métodos empiricos

Existen gran variedad de métodos empiricos que tienen gran difusidn por su
sencillez en cuanto a aplicacifn ya que 86lo requieren como datos el drea
de la cuenca a drenar y de un coeficiente de escurrimiento. Pero ya que
el proceso de escurrimiento no es tan simple como para reducirlo a una £81~
mula directa, deberd tenerse cuidado en su aplicacidn e interpretacién de
resultados ya que en ocasiones pueden obtenerse valores exagerados de escu-
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rrimiento, afin cuando se utilicen valores exactos de intensidad de lluvia

y factores adecuados.
Estos métodos s8lo proporcionan el gasto de pico miximo instanténeo.

Los errores considerados al no tomar en cuenta otros factores como el efen-
to de almacenamiento, las condiciones antecedentes del suelo, etc, se ven
acentuados al aumentar el tamafio (no mayores de 4 km?) y se recomienda
ugarlos cuando no sea posible utilizar otros de mayor confiabilidad.

En general casi todos los métodos empiricos derivan en el método racional
propuesto por primera vez en Irlanda en 1851 (ref 10) que se expresa con
la ecuacidn

Qp = 0.278 ci Ac (2.10)
donde
Qp gasto pico, en m3/s
[ coeficiente de escurrimiento, adimensional
i intensidad de lluvia, se calcula.para una duracidn igual al
tiempo de concentracién, en mm/hr
A drea de la cuenca, en km?

Esta expresidn dimensionalmente no es correcta pero proporciona resultados

numericamente correctos con un error del BX por las unidades involucradas.

El drea de la cuenca (&rea de drenaje) se determina a partir de planos to-
pogriaficos, fotografia, drea, etc.

El valor numérico del coeficiente de escurrimiento dependerd del tipo de

drea de drenaje, del uso del suelo, etc, y se obtendrd con ayuda de la ta-
bla 2.3 .

Si el @rea de drenaje estd constituida por diferentes tipos de cubierta y
superficies, el coeficiente c puede obtenerse en funcibn de las caracteris-
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ticas de cada porcidn del &rea como un promedio pesado que se calcula con

la formula siguiente

cyp Ay + ¢z Ap + c3 A3 H.oh el Ai
e = A, ¥ A, +...F A 2.1
P PN Y

donde

€],¢29++,¢1i coeficiente de escurrimiento que corresponde a cada @rea
parcial

AI,AZ...,A’_ drea parcial que tiene un cierto tipo de superficie

TABLA 2.3 Valores del coeficiente de

escurrimiento.
Tipo de drea de drenaje Coeficiente de
escurrimiento (c)
Pavimentos de concreto o bituminosos 0.8 - 0.9
Caminos de grava abiertos 0.4 - 0.6
Tierra desnuda {valores mayores para pendien-
tes agudas) 0.2 - 0.8
Praderas de césped 0.1 - 0.4
Campos cultivados 0.2 - 0.4
Areas de bosque (forestales) 0.1 - 0.2

La intensidad de 1luvia se obtiene de los registros de estaciones climatold-
gicas con pluvidgrafos y ellos se pueden resumir en gréficas como son, por
ejemplo, las curvas intensidad-duracidn-periodo de retorno. La seleccién
real de valor de i descansa en la estimacifn de la frecuencia de ocurrencia
de ella y de la duracién.

Una de las suposiciones bAsicas de eate método es que la tormenta de digefio
debe tener una duracifn suficientemente grande para permitir que el agua

llegue hasta la salida de la cuenca desde todas las partes del drea de dre-
naje simultdneamente. La minima duracin de la intensidad de lluvia selec-
cionada serd igual al tiempo de concentracidn, . El tiempo de concentra

citn es el tiempo que requiere el agua para fluir desde el punto mwds aleja-
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do del drea de drenaje &l sitio de interés. En el disefio de drenaje de ca~
treteras el tiempo de concentracidn serd la suma del tiempo utilizado por
el agua para recorrer la zona pavimentada o la de terreno natural mis el
utilizado por ei flujo a través de bordillos y lavaderos o contr as

hasta la entrada a la alcantarilla. Este Gltimo se puede estimar a partir
de la velocidad media que adquiere el agua en su recorrido, y queda impues-
ta por el disefio hidrAulico de cada estructura.

El tiempo de concentracidn se puede calculer por f8rmulas, a partir de las

caracteristicas de la cuenca o de observaciones.

Para calcular el tiempo de concentraciBn en México se usa la férmula de
Kirpich (1940) la cual estd dada por

0.77
t_ = 0.0003245 {—L- ] (2.12)
¢ a3

donde

tc tiempo de concentracidn, en h
L longitud del cauce principal, enm
8 pendiente media del ceuce principal, en m por m

Para cuencas con Areas hasta 40.5 km?, el tiempo de concentracifn estd dado

por
, 0.385
e, = EBOL (2.13)
donde

tiempo de concentracifn, en h
longitud del cauce principal, en km
desnivel entre los puntos que definen el cauce principal, enm

Para comprender las limitaciones en cuanto a la aplicacién del método racip
nal es pertienente tener presentes lag principales hipStesis en que se basa:

a) El tiempo del mAximo de precipitacidn coincide con el tiempo pico del
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escurrimiento.

b) La intensidad de lluvia es uniforme en toda la cuenca durante una dura-
cifn igual al tiempo de concentracitn. No se toma en cuenta la influen
cla sobre la precipitacidn de factores topogréficos de la cuenca, como

gson la elevacidn, pendiente, etc.

¢) Todas las partes de la cuenca contribuyen a la magnitud del pico del
escurrimiento,

d) La capacidad de infiltracifn es constante en todo tiempo.

e) Se desprecian las condiciones de humedad y almacenamiento de la cuenca,
previas a la lluvia.

£) Ocurren grandes inundaciones con la misma frecuencia que la lluvia en
exceso, Esto es vdlido sdlo para zonas urbanas o en sitios donde exis-
ta una superficie impermeable. Sin embargo, existen otros casos en que
no es valida tal proposicidn ya que dependera de si el terreno natural
estd ya saturado por la lluvia con anterioridad. De tal manera que el
escurrimiento waximo ocurrird solamente en combinacibn de lluvia en
exceso y lluvias anteriores. Entonces, si el disefio se hace para una
precipitacidn con T_= 5 afios la probabilidad de inundacién es de (1/10)
veces 1/5 igual a 1/50 .

En el cap 4 se presenta un ejemplo de cdlculo del gasto de disefio con el
método racional.

Uno de los métodos mis conocidos derivados del mé@todo racional es el que
desarrolld Creager y que se conoce como método de las envolventes de

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

Q, = 1.303c (0.386 Ac)“ (2.14)



donde
Qp gasto miximo, en m3/s
Ac drea de la cuenca, en km?
c constante
1.936
a o
A

c
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(2.15)

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

El valor mundial es C = 100 .

ficiente en forma regional, para la Repliblica Mexicana.

cada regidn hidrolSgica aparecen publicados en los boletines.

La SARH ha efectuado estudios para este coe-

Los valores para

En la tabla

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

aparece la regionalizacidn hidrol8gica.

En el cap 4 se presenta un ejemplo de cdlculo.

TABLA 2.4 Valores de la envolvente de gastos mdximos.

RegiGn Hidro Estacitn Corriente C
Ggica
1 Cerca de Nestor California Rfo Tijuana 2.947
3 £l 0jo de Agua Rfo Purfsima 1.163
8 Pitiquito I Rfo 1a Asuncibn 5.000
Santa Teresa Rfo Altar 12,000
9 E1 Aguila Rfo Yaquf 16.000
El Orégano R1o Sonora 6.000
Punto de Agua Rfo Mitape 5,000
Tres Hermanas Rio Mayo 33.000
10 Huites Rfo Fuerte 58.000
Bodiraguato Rio Bodiraguato 59,000
11 Baluarte Rfo Baluarte 99.085
Acaponeta Rio Acaponeta 110,000
12 Los Fresnos 39 Rfo Andamdcuaro 14,000
Pefivelitos 20 RYo de 1a Erre 14,000
Yago RTo Santiago 19.000



TABLA 2.4 (Continuacidn)
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Regidn Hidro Estacibn Corriente c
16gica

Paso de Analco Rio Santiago 13.000

La Cufia Rfo Verde 6.000

La Boguilla Rio Juchipila 5.000

E1 Caimén Rio Bolafios 5.000
Huayanamota 11 Rio Huayanamota 11.000
Tarandacuao Arroyo Tarandacuao 10.320

13 Jumatén Rio Ingenio 3.000
E1 Refilibn Rio Huicicila 5.000

Paso de Arocha Rio Hucicila 27.000

14 Puente Ameca Rio Ameca 1.000
La Vega Rio Ameca 1.000

Pijinto Rio Ameca 7.000

Las Gaviotas Rio Ameca 9.000

Puentes FFCC Rio Ahualulco 3.000

El Salitre Rio Cocula 1.000

San Martfn Hidalgo Rfo San Martfn 5.000

Corrinchis Rio Mascota 7.000

La Desembocadura Rio Mascota 9.000

18 A-9 E1 Molino Rfo Ixtlahuaca 23.600
19 Tecpan Rfo Tecpan 46.000
20 £1 Salitre Rio Omitlan 64.000
22 Ostuta Rio Ostuta 49,000
23 Suchiate Rfo Suchiate 53.810
24 orien Cerca del rio Arroyo Pinto 91.500
e Sabinas Rio Sabinas 12.500

24 po:;eg E1 Cuchillo Rfo San Juan 37.830
25 La Esperanza Rio San Rafael o 73.600

El Carrizal

26 Tempoal Rfo Tempoal 41,000
Terrerillas Rfo Calabozo 37.000

E1 Pujal Rio Tampaon 32.000

Temamatla Rio Amajac 29.000
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TABLA 2.4 (Continuacién)
Regibn Hidro Estacibn Corriente c
16gica
Magiscatzin Rfo Guayalejo 23.000
Panuco Rfo P&nuco 21.000
Los Adjuntas Rio Pinuco 21.000
C. México-Laredo Rio Guayalejo 75.000
C. Tampico-Mante Rio Guayalejo 54.000
Galindo Rio Galindo 15,000
Venados Rio Metztitlén 37.000
Tepeji Rio Tepeji 7.000
Tiautla Rfo Tlautla 6,000
Las Rosas Rio Las Rosas 7.000
27 Poza Rica Rio Cazones 61.000
Atepatahua Atepatahua 85.000
Martinez de la Torre Rfo Bobos 53.000
Raudal Rfo Misantla 47.000
28 Jalcomulco Rfo La Antigua 38.000
29 Las Perlas Rio Coatzacoalcos 38,880
30 Canasayab Rfo Champoton 13,600
34 La Trasquilla Rfo del Carmen 3.000
36 Presa Lazaro Cdrdenas Rio Nazas 28,000
37 Los Pilares Arroyo La Parada 0.900
£l Grito Arroyo Grande 6.206
E1 Tule Arroyo E1 Tule 2,000
Tula Rio Tula 3,000
Presa el Peaje Arroyo Grande 19,400
Presa San José Rfo Santiago 17,000
Presa Alvaro Obregbn Arroyo Aloquines 42,800
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2.2,2b Métodos estadisticos

Se han propuesto numerosas aproximaciones estadisticas para predecir el
gasto pico de la avenida de disefioc. Para poder aplicar estos métodos se
requiere contar con registros de gastos maximos anuales, logrdndose mayor

precisidn a medida que se cuente con un mayor niimero de datos.

Todos los métodos para evaluar el gasto miximo para un perfodo de retorno
dado se basan en considerar que el gasto maximo anual es una variable alea
toria que se ajusta a una cierta funcién de distribucién de probabilidad.
Por lo general, en nuestro pais contamos con pocos registros por lo que
la curva de distribucidn de probabilidad de gastos méximos se tiene que
prolongar en su extremo a fin de poder inferir un gasto mucho mayor a los
registrados. Un problema se presenta ya que existen muchos tipos de disg-
tribucifn que se apegan a los datos pero que difieren en sus extremos.
Esto dad lugar a numerosos métodos estadisticos dependiendo de la distribu-
cién que se considere. Por ejemplo Gumbel y Nash congsideran una distribu-
cién de valores extremos; Lebediev adopta una distribucién del tipo III de
Pearson; otros como Moran sugiere analizar varias distribuciones eligiendo

aquella que mejor se ajuste a los datos.

Otros tipos de funciones de distribucidn de probabilidad comunes son:

La normal, la exponencial, la gamma y la log normal.

En la tabla 2.5 se indican las funciones de densidad de probabilidad de
uso méds comln en la Hidrologfa (ref 12).
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TABLA 2.5 Funcibn de densidad de probabilidad de
uso comin en Hidrologfa.

Nombre Funcibn densidad Parimetros*
de probabilidad
Exponencial  f(x) = ——;— e /2 X=a 52 = a2
'ﬂ'ui
Normal f(x) = 1 e o X=u 52 = o2
o/VZn
Lognormal -({y-u,)?
1 -
(dos paréme f(y) = ———— ep[—z—,-y——] X =y s2 =92
tros) o y/VZn oty y y
a o-X/B
Gamma (dos  f{x) = ’:1 e X = glatl) s2 = g2({atl)
pargmetros) 8% rlat 1)
—alx- - 2
Gumbe f(x) = « exp {-u{x-u-e a(x-u) } Xx=u+ 9'—522 s2 = '6—“—::7

* Los pardmetros de la funci6n densidad de probabilidad se obtienen con el méto-
do de los momentos.
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Si F(x) es la probabilidad de que x tome un valor menor o igual a %,y
tiene como funcidn de densidad f(x), a la funcidn P(x) se le denomina

funcién de distribucidn de probabilidad la cual se define como:
F(xo) - I £(x) dx = q (x < xo) (2.16)

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

Por tanto

q (a < x<b) = F(b) ~ F(a) (2.17)

También se cumple que

) (2.18)

En forma grdfica lo mencionado queda representado en la fig 2.3 .

La funcién distribucién de probabilidad asi obtenida permitird calcular

el gasto médximo para un determinado perfodo de retorno.

Para elegir el tipo de distribucién se requiere saber que tan cierto es
que la distribucidn propuesta se pueda utilizar como representativa del

conjunto de datos o muestras disponibles.

En estadistica existen criterios y técnicas para probar lo anterior,
dependiendo del tamafio de la muestra, e inferir cual es la distribucidn
mis adecuada para una muestra de datos. Algunos ejemplos de estas técni
cas son la Prueba Chi cuadrada (Xi2), Prueba Kolmogorov-Smirnor, reali-
zar un ajuste por minimoa cuadrados a fin de tener diferentes tipos de
curvas de ajuste de loa datos o dibujarlos en el papel correspondiente

y seleccionar la de mejor ajuste de acuerdo con la distribucifn de proba

bilidad que corresponde.
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Fig 2.3 Funciones de densidad y distribucion de probabilidad
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Una vez elegida la mejor distribucifn de probabilidad se selecciona el
periodo de retorno de acuerdo con la estructura a proyectar y asi poder
calcular el gasto maximo que le corresponde a partir de los gastos maxi-

mos anuales registrados.

Sin embargo, la determinacidn del escurrimiento méximo a partir de los
registros histSricos de pasto es dificil y con una gran variedad de va-
riables por manejar. A la incertidumbre inherente para predecir el gas-

to pico se debe afiadir la escasa informacidn registrada.

En el cap 4 se presenta un ejemplo de eleccifn del tipo de distribucidn

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

Como ya se dijo los métodos estadisticos s8lo proporcionan el gasto mixi
mo de la avenida. Ahora bien, si se desea definir la forma del hidrogra
ma para la avenida de disefio se hard lo siguiente

1) Disponer del registro de la avenida maxima histdrica registrada.

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

3) Multiplicar cada una de las ordenadas de la avenida mAxima registra-

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

avenida",
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{ Qp colculado
°p medido

Avenido mdximo
histdrica registrado

Fig 2.4 Avgnido de disefio mayorada usondo lo avenido
maxima registrada

2.2,2c Método relacidn lluvia-escurrimiento

En las corrientes que drenan una cuenca, el escurrimiento total origina
fluctuaciones de gasto, las cuales pueden registrarse por medio de un
hidrograma. A partir de éste se puede obtener el hidrograma de escurri-
miento directo (obtenido de la separacidn del gasto base del total).

El problema que se presenta a continuacidn es como relacionarlo con la
lluvia que produjo dicho escurrimiento, es decir la cantidad e intensi-
dad de 1lluvia que tiene efecto directo sobre el hidrograma. Esta rela-
cidn puede ser obtenida mediante el método del hidrograma unitaric tra-
dicional cuyo fundamento es tefrico-empirico y fué propuesto por
Sherman en 1932 (ref 13).

Este método requiere mayor cantidad de datos, Si bien se nmecesita tener
registros continuos de escurrimiento y precipitacidn se tiene la ventajs
respecto a los métodos anteriores de que permite predecir la forma del
hidrograma de la avenida de disefic asi como el gasto méximo,



30

El hidrograma unitario de una cuenca se define como el hidrograma de es-
currimiento directo producido por un wilimetro de iluvia en exceso que
cae con intensidad uniforme sobre toda la cuenca durante un tiempo cono-

cido como duracidn en exceso.

Se ha demostrado que dentro de limites razonables, las precipitaciones
similares con una misma duracién y distribucidn producen H.U. similares
en forma. Entonces puede suponerse que, durante un tiempo especifico de
tormenta la escala de tiempo en el H.U. serd constante para una cuenca.

Las ordenadas serdn aproximad e proporcionales a los vollmenes de

escurrimiento. Todo &sto constituye las bases de la teoria del H.U.
Asi el H.U. proporciona un medio para relacionar los escurrimientos que
deben esperarse de tormentas de tipo similar pero diferente intensidad.

El @rea bajo la curva del H.U. debe ser igual al Area de la cuenca por

1 mm de lluvia efectiva.

Mediante el H.U., el ingeniero incluso podrd hacer predicciones de escu-
rrimiento de zonas sin registros a partir de las mediciones de cuencas
hidrol8gicamente similares, al resultado de este proceso se le llama Hi-
drograma Unitario Sintético.

Dadas las hipStesis en que se basa el método del hidrograma unitario tra
dicional se tienen dos principales limitaciones.

~ No toma en cuenta la variacién de la lluvia con respecto al tiempo.
Para superar esta limitacidn se recomienda el uso del hidrograma uni-
tario inatanténeo.

- El hidrograma unitario se aplica a lluvias efectivas que tengan la mig
ma duracifn en exceso. Si se quiere calcular otro hidrograma de escu-
rriniento directo para una duracidn efectiva diferente a con la cual
se calculd el hidrograma unitario se recurrird al uso del método de
1a curva §.
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Para calcular el H.U. tradicional se hace lo siguiente

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

VED (volumen de escurrimiento directo).

2) Se calcula la lluvia en exceso (l’é), dividiendo el VED entre el

drea de la cuenca.

3) Se obtienen las ordenadas del H.U, dividiendo las ordenadar del hi-

drograma de escurrimiento directo entre la lluvia exceso (Pe).
Hidrograma unitario instant@neo (HUI) (ref 14).

El hidrograma unitario instantdneo permite tomar en cuenta la distribu-

cidn de la lluvia en el tiempo.

Si la duracidn de la lluvia en exceso tiende a ser infinitemente pequefia,
mientras el volumen de agua permanece constante, la entrada a la cuenca
se vuelve un pulso y el hidrograma resultado de este pulso es el 1llamado
hidrograma unitario instantf@ineo, Asi dicho hidrograma es independiente

de la duracién de la lluvia en exceso.

Esto por supuesto, es una situacifn ficticia que permite hacer una abs-

traccidn matemdtica.

El concepto de hidrograma unitario presupone a una cuenca caracterizada
por un hidrograma unitario instantdneo finico, invariable en el tiempo e
independiente de los eventos del proceso de la lluvia.

La forma de la descarga total, es decir la del hidrograma unitario instan
tdneo asf como la del hietograma de lluvia efectivo es la suma de todos
loe elementos de entradas instantdneos. Este tipo de procesos queda re-

presentado por un sistema lineal de coeficientes constantes de la forma

n, n-1
gy 4y -
ATt A L 1 T Ay = (D) (2.19)

dat dt
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Existen varios modelos conceptuales propuestos por diferentes autores para
delinear el hidrograma unitario instant@nec. Todos ellos consideran como
componente de la simulacidn el tener almacenamientos lineales, canales li-
neales, etc. Por ejemplo, Nash propuso un modelo que considera a una cuen
ca de drenaje como una serie de n almacenamientos lineales idénticos que
permiten calcular la forma del hidrograms unitario instanténeo.

Para este tipo de simulacidn se designa a y = Q(t) funcién salida y a

x(t) = I(t) funcifn de entrada. El sistema tiene una funcidn de respuesta
de impulso de tiempo variable u(t). Ahora, si la entrada es una sucesifn
de entradas instantdneas infinitesimales de volumen x({t)dt = I(t) dr, cada
una de estas afiadird su contribucidn I(r) u(t-t)dr a la razén de asalida
Q(t) en el tiempo t, teniéndose que

t'<t,
Q(t) = J‘ I(1) uft-t) dr (2.20)
t

(]

Llamada integral de convolucifn o integral de Duhamel que para nuestro ca-
go representa la ordenada del hidrograma de escurrimiento directo en un
tiempo, t. Es decir cuando una lluvia efectiva de funcidn I(7) de dura-
cidn tD se presenta, cada elemento Infinitesimal de su hietograma produ-

cird un hidrograma unitario instantfneo expresado por u(t-t).

En la integral de convolucidn, u(t-~71) se conoce como funcién de niicleo y

t'=tcuando t <t yt' =t cuando t > t .
- 0 [} o

La forma del hidrograma unitario instantfineo representa un hidrograma con
un 88lo pico. Si la lluvia en exceso y el escurrimiento en la integral
de convolucidn son medidos en las mismas unidades las ordenadas del hidro-

s = < : -1
grama unitario instant@neo ser@n las de tiempo .
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Fig 2.5 Definicidn esquemdtico del hidrograma unitorio
instontdneo (publicacion no.146 1.1)

Las propiedades del hidrograma unitario instant@neo son las siguientes:

a)
b)
c)

)

0 < u(t) < un valor pico positivo para t > 0
u(t) = 0 para t < 0

u(t) = 0 para t -+ 00

ru(t) dt = 1.0
o
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e) J: u(t) t de = €

donde tr el tiempo de retraso del hidrograma unitario instanténeo

Existen numerosos métodos para determinar el hidrograma unitario inastan-
téneo dado un hietograma y un hidrograma, Chow usa un procedimiento para
determinar aproximademente el hidrograma unitario instantdneo. El proce-
dimiento se basa en el hecho de que el hidrograma S, su obtencidn se pre-
sentard despuis, es una curva integral del hidrograma unitario instantd-
neo, es decir, sus ordenadas en el tiempo t son iguales a la integraci®n
del Area bajo la curva del hidrograma unitario instantdneo del tiempo O
al tiempo t. El hidrograma unitario instantanec asi obtenido es séle
aproximado.

Otro procedimiento para obtener el hidrograma unitario ingtantdneo es el
basado en el modelo conceptual propuesto por Nash.

Utilizando este modelo y realizando el trdnsito del flujo de entrada uni-
taria a través de los almacenamientos se puede obtener una expresifn mate

mitica para calcular el hidrograma unitsrio instanténeo. .

El modelo de Nash, como se muestra en la fig 2.6 consta de n almacenamien

tos lineales con el mismo coeficiente de almacenamiento K.

Por otra parte se considera que el almacenamiento es directamente propor-
cional a la salida

¥ = KO (2.21)
donde

¥ volumen de almacenamiento
0 salida del almacenamiento



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

donde

9

~J4

9
t

1
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Fig 2.6 Modelo lineol de almacenamiento propuesto por Nash

dav
dt

I1-0= ar

entradas al almacenamiento

cambio en el almacenamiento

(2.22)
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de la ec 2.21 tenemos

. g .40
1-0=K at (2.23)

Para el primer almacenamiento I =0

-0=Kygr (2.24)
cuya solucifn es
IR LY/ 4
0, rali (2.25)

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

Para el segundo almacenamiento I; = 0) por tanto

z‘lDz
I = 0z = 0; - 0z = K 77— (2.26)
do
co, ek D21 ek
07 = K 4o % © (2.27)
cuya solucidn es
/K

0= e/ (2.28)

Continuando este procedimiento de trénsito, el flujo de salida para el
en€simo alwmacenamiento serd

u(t) = On -

n-1
! [ £ ] ot/K (2.29)

K(n-1)! K

que simula el hidrograma unitario instant@neo para una cuenca de drenaje,
matemdticamente representado por la distribucidn Gamma.

Los valores de K ¥y n es este modelo pueden ser valuados por el método de
Momentos. El primer y segundo momentos del hidrograma unitario instantd-
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neo con respecto al origen del tiempo, t
My = oK (2.30)
Mz = n(ntl) K2 (2.31)

El primer momento, M), representa el tiempo de retraso entre los centroi-
des del hietograma de 1lluvia efectiva y el hidrograma unitario instant@neo.
si HIHF. y HIHUI son los primeros momentos del hietograma y del hidrogra
ma unitario instantdneo con respecto al origen de tiempo, t

M nKk (2.32)

we ~ Mz "

- 2
Moruy = Mopg = nletl) K2 + 20K Mypp (2.33)

donde M, son los segundos momentos con respecto al origen t,

aur Y Mo
del hidrograma unitario instantfineo y del hietograma de lluvia efectiva,
respectivamente., Como el primer y el segundo momento del hietograma y del
hidrograma pueden ser calculados dado el hietograma y el hidrograma, los
valores de ny K que definen el hidrograma unitario instant@neo pueden ser
encontrados con las ecs 2.32 y 2.33 .

Debe tenerse siempre presente que el andlisis se basa en un modelo lineal
donde el coeficiente de almacenamiento K no varfia y que el modelo no invo-
lucra el concepto de translacidn de flujo.

Otro método que pretenden determinar el hidrograma de escurrimiento direc-
to teniendo como datos el hidrograma unitario y el hidrograma de lluvia
efectiva es el llamado método matricial (ref 12) que representa la forma
del hidrograma con la expresidn general siguiente

Q= P, uy+ Pez ugp ¥ Pe3 ug_g *eee Pei uy (2.34)

1

ParaPe =0 para i > NP ; ui-Oparai>Nu
i
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i =1,2,..., NQ

donde

Qi ordenada del hidrograma de escurrimiento directo para el
i-gsimo intervalo de tiempo
ordenada del hidrograma unitario

P altura de precipitacifn efectiva
NU  nlmero total de ordenadas del hidrograma unitario

NQ nlmero total de ordenadas del hidrograma de escurrimiento
directo

NP nimero total de barras en el hietograma de 1lluvia efectiva
éato Gltimo se relaciona entre s% en la forma siguiente
NU = NQ - NP + 1 (2.35)
En notacidn matricial la ec 2.34 se puede escribir como

Q =P, u (2.36)
Ahora si se desea obtener el hidrograma unitario conociendo el hidrograma
de escurrimiento directo y el hietograma de lluvia efectiva, serd necesa-
rio resolver el sistema de ecuaciones siguiente

- T -1_ T
us[p" )P Q (2.37)
Las ordenadas del hidrograma unitario se podran obtener sf y sélo sf exis-
te la matriz inversa del producto de la transpuesta y original de las llu-

vias.

El hidrograma unitario es muy sensible a pequefios errores en los datos de
partida. A fin de superar &sto Eagleson propone el uso de un método de
covarianzas (ref 15) que pretende que el error sea minimo. La ecuacidn

general estd dada por
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PP (1-i+1) (2.38)
e
Para 1 =0,1, .., ,(NU-1) , 1'>NU;¢P Q(1‘)-0
e

o Uiy (2.39)

Para Yy =0, 1, ...,(NU-1) ; £ >NP cr = 0
i
¢ (p) = L, PP (2.40)
PePe k=1 % Cxtp

Para o =0, 1, ... (NP-1) ; p > (NP-1)¢P, Pe(p) = 0

En el cap 4 se presenta un ejemplo a fin de mostrar el manejo de estas
ecuaciones.

Método de la curva § (ref 14),

Este método permite obtener un H.U. con duracién en exceso d) a partir de
un H.U. conocido con duracidn de’ es decir de fd; .

La curva S es el hidrograma de escurrimiento directo resultado de una llu-
via efectiva de 1 mm con duracidn infinita.
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.
de de de de de de
V\mm | (772777, R 9/IY IR ]
T T ]
| | i
| f
! i f ;
i | | | H.U. conocido
| . | |
| | | | |
X >
Q“ Curva S
G equilibrio
1

Fig 2.7 Hidrogroma o curva S

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

a) Se deaplaza el H.U, comocido varias veces:

La separacidn entre cada uno de los H.U, debe ser igual a la duracién
en exceso, de + Se suman las ordenadas de los hidrogramas para obte-
ner la curva S.

b) Se desplaza la curva S la duracidn d,, para la cual se desea calcular
el H.U.

c) BSe restan las ordenadas entre ambas curvas S.
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Fig 2.8 Curva S desplazado

d) Se obtienen las ordenadas del H.U. para una duracidn dy, multiplican-
do los valores del paso anterior por la relacién de/d‘ (para conservar
que el drea bajo el H.U. sea igual a Ac x 1 mm).

Algunag veces, como se muestra en la fig 2.9 1a curva S presenta inestabi-
1idad, por tanto hay que calcular un gasto de equilibrio, que serd igual

a
Ac
%q T 64 @.41)

En el cap 4 se muestra el cdlculo de un hidrograma unitario para una dura-
citn diferente a la duracidn en exceso del hidrograma que se tiene como
dato.
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q equilibrio

Fig 2.9 Representacion esquemadtica de la inestabilidad que
se puede presentar en el cdlculo de la curva $

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

Cuencas pequefias

a)

b)

)]

d)

e)

Se selecciona un perfodo de retorno y una duracifn de tormenta (d-:c) .

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

Se calcula una curva masa de precipitacidn con log valores obtenidos.

Se calcula el hietograma de lluvia total para un intervalo de tiempo
(At) seleccionado.

Se obtiene el hietograma de lluvia efectiva y la duracidn en exceso
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restdndole al hietograma obtenido el Indice de infiltracidn represen-
tativo de la cuenca. Del mismo hietograma se calcula la 1luvia efec-
tiva total.

£) 51 la de corresponde a la del H.U. representativo se procede a obtener
la avenida de disefio multiplicando las ordenes del H.U. por la lluvia
efectiva obtenida en el punto (e). Si no ocurre &sto hay que usar el
método de la curva S.

Cuencas Grandes
a) Se calcula el drea de la cuenca en estudio, Ac .
b) Se selecciona la duracién de disefio, d.

c) A partir de las curvas P-A-d con los valores de Ac y d se obtiene
la altura de precipitacién P.

d) Para valores de duracidn menores que la de disefio se obtienen los
otros valores de P que permitirdn conmstruir una curva masa de precipi-
tacidn.

e) A partir de la curva masa se calcula el hietograma de lluvia total y
con el indice de infiltracifn representativos de la cuenca se obtiene
el hietograma de lluvia efectiva.

f) Se calcula la avenida de disefio como se indicS en el inciso f del caso
anterior.

2.2.2d Método del hidrograma unitario sintético (H.U.S.)

El método del H.U. es de los mejores ya que permite definir el hidrograma
de escurrimiento totalmente, sin embargo es diffcil encontrar registros
simultdneos de lluvia y de escurrimiento que permitan calibrar el H.U.

para la cuenca en estudio. Si no se dispone de registros simulténeos se
puede definir un H.U. sintético conociendo las caracteristicas fisicas de
la cuenca utilizando para ello H.U, obtenidos en otros lugares. Los H.U.S.
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son de tipo empirico, y algunos de ellos permiten conocer la forma del

hidrograma de escurrimiento directo.

A continuacifn se presentarfin una serie de criterios para determinar el
gasto de disefio Sptimo con el cual se podrd calcular la capacidad para
una estructura de drenaje, sin tener que recurrir a algGn juicio o expe-
riencia previa del proyectista para aplicar métodos empiricos. Ejemplos
del hidrograma unitario sintéticos son

1) H.U, triangular (método del USBR)
2) Soil Conservation Service (5.C.S.)
3) 1-Pai-Wu

4) Chow

5) Getty y Mc Hughs

6) CGray

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

En este método (ref 18) s6lo se requiere conocer las caracterfeticas fi-
siogrdficas de la cuenca. Ha sido desarrollado para cuencas més o menos
grandes, ver inciso 2.1.2, en la determinacidén de avenidas en aprovecha—
miento superficiales.

Permite obtener ademds del gasto mdximo, la forma del hidrograma. El
gasto pico se obtendrd con la siguiente ecuacién

[

P

qp = 0.208 3

(2.42)
donde
A &rea de la cuenca, en km?

t tiempo pico en hrs

gasto pico, en m3/s/mm
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. = 1.67¢ (2.43)
13 P

t =/t +0.6¢t (2.44)
P c [

El hidrograma de escurrimiento directo se obtendrd multiplicando el qp ob-

tenido por la lluvia efectiva, Pe (en mm),

Fig 2.10 Hidrograma unitario trionguliar

En el cap 4 se presenta un ejemplo.
2) Método del Soil Conservation Service (SCS, 1957)

Permite calcular de manera detallada la forma del hidrograma de escurri-

miento. TPara aplicar este métode es necesario calcular lo siguiente

AC
a = 0.205 (2.450)
P P
by =06t (2.45b)
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donde

A, drea de la cuencasen Tm?

t tiempo de concentracibn,en min

tp tiempo pico, en min
La forma del hidrograma quedard definido aplicando tantas veces como sea
necesario la siguiente secuencia:
a) Se escoge un valor de t/tp y con ayuda de la fig 2.1l ge obtiene Q/Qp
b) Conocido Qp se despeja el valor de Q
c) De la relacidn r.ltp que se eligib se despeja el valor de t

d) Los valores de Q y t asi obtenidos se irdn dibujando para definir el
hidrograma.

1
00 [} 000 0.00
b 010 003
a 0s 03
4 .
0.80 e 080 066
o t o010 082
5 9 080 093
h 090 099
060 i 100 100
i L0 099
k 120 093
n 150 0f8
m .
040 n 170 046
o 180 033
p 220 o021
q 260 OMN
0.20 r 320 004
s 500 000
3}
) 10 20 30 40 500
Wiy

Fig 2.1, Ordenadas del hidrograma unitarioc adimensional propuesto por
el Soil Conservation Service
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Para una descripcidn mis completa acerca de este tipo de hidrograma se
puede consultar en la ref 16.

3) Método de I-Pai~Wu (ref 17)

Este método tiene la ventaja de que permite calcular ademis del gasto
miximo, la forma del hidrograma correspondiente. El mEtodo se presenta
tal y como fue deducido por su autor para aplicarlo a cuencas pequefias
de Indiana, E.U.A. Este método se basa en el modelo lineal propuesto
por Nash para obtener el hidrograma unitario instanténec. En este mode-
lo, como se mostrd con anterioridad, el gasto de salida para el enésimo
almacenamiento estd dado por

~t/K

Q) = i | £ ! (2.47)
K@-1)7 | K € .

Basado en el razonamiento que se hizo para obtener dicha expresidn I-Pai-Wu
propone calcular el gasto pico con la ecuacidn aiguiente

AP
Q, = 2.78 — f G, t) (2.48)
P
donde
Q, gasto pico, en nd/s
Py lluvia efectiva, en cm
A drea de la cuenca, en km?
cp tiempo pico, en hrs
n_‘)n el-n
f(n, Cp) - —L——_—-r(n) (2.49)

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

n o= —F— (2.50)

donde K coeficiente de almacenamiento.



TABLA 2.6 Funcin Gamma para valores de l1a variable x

Funci6n Gamma
r(x) = J_ "l gt grparal ex <2
2]

3 T{x] X T{x)
1.00 1.00000 1.50 0.88623
1.01 0.99433 1.51 0.88659
1.02 0.98884 1.52 0.88704
1.03 0.98385 1.63 0.88757
1.04 0.97844 1.54 0.88818
1.05 0.97350 1.55 0.88887
1.06 0.96874 1,56 0.88964
1.07 0.96415 1.67 0.89049
1.08 0.95973 1.58 0.89142
1.09 0.95546 1.59 0.89243
1.10 0.95135 1.60 0.89352
1.11 0.94740 1.61 0.89468
1.12 0.94359 1.62 0.89592
1.13 0.93993 1.63 0.89724
1.14 0.93642 1.64 0.89864
1.15 0.93304 1.65 0.90012
1.16 0.92980 1.66 0.90167
1.17 0.92670 1,67 0.90330
1.18 0.92373 1,68 0.90500
1.19 0,92089 1.69 0.90678
1.20 0.91817 1.70 0.90864
1.21 0.91558 1.71 0. 91057
1.22 0,91311 1.72 0.91258
1.23 0.91075 1.73 0. 91467
1.24 0.90852 1.74 0.91683
1.25 0.90640 1.75 0.91906
1.26 0.90440 1.76 0.92137
1.27 0.90250 1,77 0.92376
1.28 0.90072 1,78 0.92623
1.29 0.89904 1.79 0.92877
1.30 0.89747 1.80 0.93138
1.31 0.89600 1,81 0.93408
1.32 0.89464 1.82 0.93685
1.33 0.89338 1.83 0.93969
1.34 0.89222 1,84 0.94261
1.35 0.89115 1.85 0. 94561
1.36 0.89018 1.86 0.94869
1.37 0.88931 1.87 0.95184
1.38 0.88854 1.88 0.95507
1.39 0.88785 1.89 0.95838
1.40 0.88726 1.90 0.96177
1.41 0.88676 1.91 0.96523
1.42 0.88636 1.92 0.96877
1.43 0.88604 1.93 0.97240
1.44 0.88581 1.94 0.97610
1.45. 0.88566 1,95 0.97988
1.46 0.88560 1.96 0.98374
1.47 0.88563 1,97 0.98768
1.48 0.88575 1.98 0.99171
1.49 0.88595 1.99 0,99581
1

.50 0,88623 2.00 1,00000
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Experimentalmente encontrd tp v K se calculan en funcidn de las caracteris

ticas figsiograficas de la cuenca.

Las expresiones utilizadas son

1,085 -1.233 -0.668

!:P = 0.98 (Ac) [¢3] (s) (2.51)
K=0.73 (Ac)0.937 (L)-1.67A (S)-1.673 (2.52)
donde
L longitud de la corriente principal, en km
Ac drea de la cuenca, en km?
s pendiente del cauce principal, calculada con el criteric de

Taylor-Schwartz, en por ciento
Factores que afectan el escurrimiento.

Para considerar los factores que afectan al eacurrimiento el autor propone
el uso de ciertos coeficientes que a continuacidn se presentan:

- Nimero de escurrimiento N.

Es un coeficiente de peso de escurrimiento directo y es funcién del uso
del suelo y de las caracteristicas de éste

Para poder determinar este coeliclente los suelos se clasifican de acuer~
do a lo indicado en la tabla 2.7 .

Tomando en cuenta el tipo y uso del suelo se podra conocer el valor de N
con ayuda de la tabla 2.8 .
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TABLA 2.7 Clasificaci6n de suelos.

Tipo A

Tipo B

Tipo C

Tipo D

Arenas con poco 1imo y arcilla de tamafio medio (escurrimiento
minimo)

Arenas finas y 1imos orgdnicos e inorgdnicos, mezclas de
ambos

Arenas muy finas, 1imos y bastante arcilla

Arcillas en grandes cantidades; suelos poco prafundos con
subhorizontes casi impermeables, (escurrimiento miximo)




TABLA 2.8 Valor del nimero de escurrimiento N, de acuerdo al tipo y
uso_del suelo.

Uso de la tierra o cober- Condici6n de ia superficie Pendiente del Tipo de suelo
tura terreno, en ¥ A B C

Bosques (sembrados y Ralo, bajo transpiracifn - 45 66 77
cultivados) Normal, transpiracifn media --- 36 60 73
Espeso o alta transpiracidn _— 25 55 70

Caminos De tierra ——- 72 82 87
Superficie dura — 74 84 90

Bosques naturales Muy ralo o bajo transpiracibn -—- 56 75 86
Ralo, bajo transpiracién ——— 46 68 78

Normal, transpiracidn medio -— 36 60 70

Espeso, alta transpiracién - 26 52 62

Muy espeso, alta transpiracifin ——- 15 44 54

Descanso (sin cultivo) Surcos rectos 77 86 91
Cultivos en surco Surcos rectes > 1 72 81 88
Surcos rectos <1 67 78 85

Surcos en curvas de nivel >1 69 79 84

Surcos en curvas de nivel <1 65 75 82

Terrazas > 1 66 74 80

Terrazas <1 62 71 78

Leguminosas ({sembradas Surcos rectos > 1 66 77 85
con maquinaria o al vo- Surcos rectos <1 58 72 81
leo) o praderas con Surcas en curvas de nivel >1 64 75 83
rotacitn Surcos en curvas de nivel <1 55 69 78
Terrazas > 1 63 73 80

Terrazas <1 51 67 76

Pastizal - - > 1 68 79 86
-- - <l 39 61 74

Contorneo > 1 47 67 81

Contorneo <1 6 65 70

Potrero permanente --- 30 58 71
Cereales Surcos rectos >1 65 76 84
Surcos rectos <1 63 75 83

Contorneo >1 63 74 82

Contorneo <1 61 73 81

Terrazas >1 61 72 79

Terrazas <1 59 70 78

Superficie impermeable --- -—— 100 100 100

15
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Para condiciones de diferentes tipos de superficle en la cuenca, se deter
wina el valor de N mediante un promedio pesado como se muestra en la si-
guiente ecuacidn
Ny Ap+ Ny Ag+ .o N A
A

c

N=

(2.53)

El niimero d'e escurrimiento se debe afectar por un factor que considere la

1lluvia antecedente, Es decir, si hubo lluvia cinco dias antes cuando mu-

cho se deberd determinar el tipo de correceidn que se aplicard dependiendo
de la cantidad de lluvia que se haya registrado utilizando la tabla 2.9 .

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

valor de N dependiendo del tipo de correccidn.

TABLA 2.9 Factores de correccién del nimero de escurri-
miento N, seglin la_precipitacifn antecedente.

N Correccién_A Correccién_B
10 0.40 2.22
20 0.45 1.85
30 0.50 1,67
40 0.55 1.50
50 0.62 1.40
60 0.67 1.30
70 0.73 1.21
80 0.79 1.14
90 0.87 1.07
100 1,00 1.00
Si 5 dias antes menos de 2.5 Correcifn A
hubo lluvias entre 2.5 y 5 em Sin correcidn
mds de 5 cm Correcién B

Conociendo el valor de N se calcula el valor de la lluvia efectiva, l’e para
una lluvia total P

2
(p-208,508)
- —— (2.54)
e p+—2%3-3-zo.32
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donde Py P, encm

cuyo rango de aplicacifn es para valores de P > N_’-%E

Los valores de la ec 2,54 ge pueden obtener tambiln con la fig 2.12 ,

Dado que Pe no es unitaria al calcular el Q? del hidrograma, este ya no
serd unitario.

L

G

(p- 208 -5,08)°

Pe=
P+ 3_0'33_2_ -20.32

: ‘,//7

15 20 25
P,lluvia total,en cm

T T T

NN

v

s

Pa Lamina de escurrimiento directo,en cm
3

0

NN
N
AN

o
CgTTTT
1)

o
(=]

Fig 2.2. Altura de iluvia efectiva en funcidn de lo lluvia total y del ndmero
de escurrimiento

Procedimiento de célculo

1) Se escoge la duracifn de la tormenta mAs desfavorable, d y el perfodo
de retorno T _

2) Se obtiene el valor de N con la tabla 2,8 .



3)

3a)

3b)

4)

5)

6)
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A partir de las curvas i-d-’l‘r y los valores elegidos se obtiene i que
permite calcular la precipitacién total en la estacidn base, Py, en
cm. Se pueden presentar dos Casos.

Si los registros de lluvia pertenecen a una estacifn dentro de la cuen
ca se hace que P = Pb (1luvia total en la eatacifn base) calculando
Po como se indic en el paso (3). Y se considera que

Pe = Pg (Peb » lluvia efectiva en la estacidn base), cumpliéndose

que (Pe/Peh)' (P/Pb) a1l .

5i los registros de lluvia pertenecen a una estacifn ubicada fuera de

la cuenca se hace lo siguiente:
-~ Calcular la relacidn (condicidn mAs desfavorable)

Prec. max en 24 hrs, Tr = 50 afios, zona de estudio

P
Pb ™ “Prec. en 24 hrs N Tt = 50 afios, estacidn base (2.35)
a esta relacifn se 1le conoce como factor de transporte,

- Se calcula Py {curvas i—d-'l‘r). Con este valor se calcula Peb con
la ec 2.54 .

- La 1lluvia efectiva en la zona de estudio, P, se calcula con la
siguiente expresign

Py = Pg (2.56)

Con las caracteristicas de la cuenca se calcula K y tp , eca 2,51y
2,52

Se calcula el valor de n, ec 2.50

Conocida n se calcula £(n, tp) con la ec 2.49
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7) Se obtiene el gasto pico con la ec 2.48

8) Mediante la representacin del hidrograma unitario adimensional fig
2,13 ge ird obteniendo la forma del hidrograma.

Otra manera de definir la forma del hidrograma es mediante la expresidn si

guiente

-1 (t/t,~1)
A (T ey
P

El procedimiento consistird en que conocidos los valores de QP. tp vy n,
los diferentes valores de Q se calculan con la ec 2.57 dando valores a la
relacién t/t:p .

4
p

Fig 2.13. Hidrogramo (Publicacion 143 I1) adimensional propuesto
por 1-Pai-Wu
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4) Métodos de Chow (ref 4)

Permite conocer solamente el gasto miximo para un perfodo de retorno selec
cionado. Se aplica a cuencas menores de 24.28 km? y estructuras de drena-

je pequefias (alcantarillas, drenaje en carreteras y aeropuertos).
El gasto pico de eacurrimiento directo de una cuenca puede calcularse como
Q =q P (2.58)

donde

q gasto pico del H.U,

P
Pe 1lluvia efectiva

Bas@ndose en el concepto de curva S se tiene que congsiderando una lluvia
en exceso igual a 1 cm por d horas y una drea drenada de Ac tm?, el gasto
de equilibrio en m3/s, serd igual a

Ac * ] o 2.73 AC
Q" —g— = —3— (2.59)

La relacién del gasto pico del H.U. 9, al q, se define como factor de
reducciSn 2. Donde la curva S es producida por la misma intensidad de
lluvia pero de duracién infinita.

2 « _P_ (2.60)
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Lluvia en exceso constante
de Icm

27 T 777

Qequilibrio

Fig 2.14. Curva S

Entonces la ec 2.58 se puede expresar como

I\CZI’e

Qp = 2,78 3

(2.61)

El factor 2,78 Pe/d puede remplazarse por el producto de dos factores

P
X = % (2.62)
d
donde
X factor de escurrimiento

Peb lluvia efectiva en la estacidn base para una duracién dada,

en cm
Y considerando que Felpeb - P/Pb el factor climatico Y serd:

Y = 2,78 2 (2.63)
Py



L

H.U.
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Qequilibrio

Fig 2.15. Definicion esquemdtica del factor de reduccion Z

Finalmente el gasto pico del hidrograma de escurrimiento directo serd

P

Determinacidn de los factores X, Y, Z .

« Factor de escurrimiento (X)

Q = ACXYZ

(2.64)

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

explicd en el criterio de I-Pai-Wu, tomando en cuenta si el pluvidgra-

fo, que se usard para los datos de intensidad, estd fuera o dentro de

la cuenca.

+ Pactor climdtico (Y)

Este factor sirve para transportar la t

a, es decir, que toma en

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

se desea evaluar este alejado de la estacidn base.

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

la estacifn base y la zona de estudio se deberd hacer tomando en cuenta

las condiciones nds desfavorables.

Para poder transportar la tormenta
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(variacién de Pb a P) Chow usd un plano de isoyetas de precipitacio-
nes diarias con Tr = 50 afios.

Factor de reduccidn de pico (2)

El valor de Z puede calcularse como una funcifn de la relacifn entre
duracifn de tormenta d y el tiempo de retraso t, . El tiempo de re-
traso se define como el tiempo que se tiene desde el centroide del
hietograma de lluvia efectiva al tiempo de pico del hidrograma de es-
currimiento directo, fig 2.16 .

P
cG

*

i

ch !
Q ]

t t
P
—F

Fig 2.16. Definicion del tiempo de retraso
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El tiempo de retraso depende, principalmente, de las caracteristicas fisip
graficas de la cuenca y de la forma del hidrograma y es independiente de
la duracidn de la lluvia. Para su zona de estudio Chow encontrB que
0,64
£ = 0.0050 [—‘—] (2.65)
T 5

donde

L Longitud del cauce principal, en m
S pendiente del cauce principal, en %
tr tiempo de retraso, en hrs

Linsley et al propone para calcularlo la expresidn siguiente

L1 "
t. = 0.75174 % Ct [ ] (2.66)
r /s
donde
Lca longitud de la corriente principal desde la salida de la cuen-
ca hasta el punto mds cercano al centro de gravedad de la cuen
ca, en km; ambos puntos deben estar ubicados aobre el cauce
principal
S pendiente de la cuenca, en decimal
n constante (para montaiia, pie de monte y valles o = 0,38)
L longitud de la corriente principal, en km
Ct coeficiente que representa las variaciones de la pendiente y

el almacenamiento en la cuenca; para cuencas naturales varia
entre 1,35 y 1.65 y para zonas urbanas de acuerdo con las medi
ciones realizadas por Eagleson, se obtuvo que varia entre

0.16 - 0.24

Snyder propone

0.3 2
t,o= ¢ (LL) 2.67)

El manual de Digefio de Obras Civiles de la CFE (cap A.l.5) recomienda usar

t = 0.6¢t ’ (2.68)
T [
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donde

t tiempo de concentracidn, en h
Procedimiento para calcular el gasto miximo utilizando el método de Chow.

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

2) Se elige una duracidn de lluvia d para la tormenta de disefio. Se re-

comienda usar d igual al te .

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

va a disefiar.
4) Se calcula la lluvia total P como se indicd para el método de I-Pai-Wu.
5) Se calculan los factores X y Y, ecs 2,62 y 2.63, respectivamente, Si
la estacidn base estd dentro de la cuenca P/l’b = 1 y si estd fuera de
la cuenca l’/Pb se calcula con la ec 2,55 .

6) Se calcula la relacidn d/l:r para obtener el factor Z con la fig 2.18 .

7 s

1)

calcula el gasto pico con la ec 2.64 .

8) Se repite el procedimiento para otras duraciones.

9) El mayor valor de los gastos pico calculados serd el gasto de disefio.
Si la corriente es perenne, se le agregaria al gasto pico el gasto base

para obtener el gasto de diseifio.

10

-

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

autores consideran que se le puede asignar la siguiente

L 0.5 de + 0.6 t_ (2.69)
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de = 2 /T ’ (2.70)
t,om 167 b 2.71)
Q
Qp
! -
i v | i | !
Ls ot w—t

Fig 2.17 Forma que podria adaptor la avenida de disefio
usando el metodo de Chow
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2}~
z
1
0.5
[ ]
0.05
L
0.0l o Lot |
0.05 O 0.5 | 2

d/tp

Fig 2.18 Relacion entre Z y d/tr
{Publicacidn ne 143 II)

Nota: TeSricamente en la fig 2,18 se indic'a que d no puede ser mayor de

Ztt. ya que el gasto pico se presentaria antes que termine la curva

lluvia en excego. S5i d > 2t el H.U. alcanzard y mantendrd un mAxi
mo valor. En otras palabras 2 = 1 para d/tr >2.
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S) Método de Getty y Mc Huphs (ref 3)

Mediante este método es posible determinar el gasto pico para zonas donde
se cuente con registros de lluvia y escurrimientos muy cortos como para
proporcionar datos confiables para determinarlo con algfin otro métedo o
para localidades donde no se cuente con registros. Este método es apli-
cable para determinar el gasto pico necesario para el disefio de puentes,

alcantarillas y otras estructuras hidréulicas.

Para determinar el gasto pico este mEtodo se basa en dos factores princi-
pales: (1) el volumen de escurrimiento superficial y (2) el hidrograma
unitario. El primero toma en cuenta la variacifn de la lluvia vy el tipo

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

Alin cuando este método se desarrolld para areas montafiosas de Arkansas y
Missouri en E.U.A., es posible aplicarlos a otras regiones con caracte-

risticas similares,

La magnitud del gasto pico en este andligis se expresa como la razén del
pico del hidrograma unitario. Para desarrollar las relaciones entre al-
gunas caracteristicas de la cuenca de drenaje y el pico del hidrograma

unitario se emplean como datos las caracteristicas fisicas del drea en

estudio (drea de la cuenca, longitud del cauce principal, longitud hasta
el centro de gravedad de la cuenca y pendiente del cauce principal) y el
hidrograma promedio pico de una tormenta para cada estacidn medidora para

una lluvia en exceso de dos horas.

Después de probar soluciones utilizando diferentes combinaciones de &stas
y otras caracteristicas de la cuenca se encontrd una relacidn general pa-
ra determinar el gasto pico del hidrograma unitario, &sta se expresa por
la ecuacibn siguiente

(2.72)
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donde
q ordenada pico del hidrograma unitario en m3/a/km? para una 1lu-
Y via en exceso de dos horas
A irea de la cuenca, en km?
longitud del cauce principal, en km
ca longitud al centro de gravedad de la cuenca, en km
Sc pendiente del cauce principal, obtenida con el criterio de

Taylor y Schwartz, en n/km

Si se realiza una comparacifn entre el gasto pico del hidrograma promedio
y el obtenido con la ec 2.72 se puede observar que presentan una coinciden

cia razonable.

Una vez obtenido el gasto pico del hidrograma unitaric mediante la ec 2.72
es necesario obtener la magnitud del gasto pico de la avenida as{ como su
perfodo de retorno. Para realizar &sto serd necesario calcular el escurri
miento superficial anual promedic en el drea de estudio, en centimetrog,
ya que se ha encontrado una relacidn de este parametro, con la razén de

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

En este método se supone que los logarftmos del gasto pico del hidrograma

unitario se distribuyen normalmente.

En la fig 2.19 se muestran las curvas generalizadas de frecuencia del gas-
to pico con el eascurrimiento superficial anual promedio como parémetro.
Dichas curvas estén dibujadas en papel gemilogaritmico para tener igual
precisifn en la lectura de valores en ambas escalas. De ser dibujadas en
papel logaritmico las curvas quedarian representadas por lineas rectas
dado que se supuso que la distribucidn es de tipo normal.

Si e desea conocer el gasto pico para una regidn que cuente con registros
0 no, es necesario calcular el escurrimiento superficial anual promedio,
ya sea con los datos con que se cuente, en el primer caso, o por estar
cercana la cuenca en estudio a una zona donde sI cuente con ese valor, en
el segundo caso.
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Fig 2.19 Curvas generalizadas de frecuencia de!

gasto pico con el escurrimiento super -
ficial anual promedio, segin Getty y Mc Hughs.

Para el sitio en estudio se deberd calcular el Area de drenaje, la longi-
tud y pendiente del cauce principal y la longitud hasta el centro de gra-

vedad de la cuenca.

Con estos datos y utilizando la ec 2.72 se calcula

el gasto pico del hidrograma unitario, q, -

Procedimiento de cdlculo

1%

2)

Se calcula para el sitio en estudio el &rea de drenaje, la longitud

y pendiente del cauce principal y la longitud hasta el centro de gra-—
vedad de la cuenca.

Utilizando 1a ec 2.72 se calcula el gasto pico del hidrograma unita-

rio recordando que

(2.7%)
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3) Se obtiene el escurrimiento superficial anual promedio ya sea por da-
tos de registro o por la cercania del sitio en estudio a una regidn

donde 81 se conozca este valor, cuando no se cuente con registros.

4) Para encontrar el gasto pico de la avenida de disefio se utiliza la
fig 2.19 tomando como datos el escurrimiento superficial anual prome-
dio y el perfode de retorno elegido de acuerdo com la estructura por
proyectar. La razén del hidrograma unitario pico Q /Qu as obtenido
se multiplica por el valor encontrado en el punto 2 calculdndose con

ello el gasto pico para un periodo de retorno dado.

6) Método de Gray (ref 2)

Don M. Gray propone un método que permite generar hidrogramas unitarios
sintéticos en forma tedrica en funcidn del gasto y tiempo de pico, A
continuacidn se describen los procedimientos y relaciones necesarias para
sintetizar un hidrograma unitario en cuencas pequeiias conocidas las carac—
teristicas de la cuenca. Para la aplicacibn de este nmétodo se establece

como 1imite superior un drea de cuenca de 150 km2.

Utilizando los principios bdsicos de infiltracién y el concepto de hidro-
grama unitario se puede obtener en forma bastante aproximada el hidrogra-
ma de la descarga para una cierta tormenta en una cuenca. La aproxima-
cibn que se puede lograr depende del &xito que se tenga en 1a obtencifn
del hidrograma unitario.

Para aplicar el método de Gray los datos requeridos son:
1) Datos topogridficos y caracteristicas del cauce. Se incluye &rea de
la cuenca, longitud y pendiente del cauce principal, ver fig 2.20 .

2) Datos hidroldgicos. Se refiere al tiempo pico en minutos y ordenada
del gasto pico en por ciento entre 0.25 tp « Los limnogramas e hidro-
gramas deben mostrar una curva b Len definida de ascenso con un pico

B
inico seguido de una curva ininterrumpida de recesién. La eleccidn
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e——Eslacion hidrométrico

Pendiente Scxh x 100
L

Per{ul longitudinat
del couce

— A

s

Fig 2.20 Dofos requeridos en el metodo
de Gray

de los datos hidroldgicos representa un factor importante en la deduccidn

de las ecuaciones que se presentarfin posteriormente.

Tambi@n resulta necesario tener que explicar algunos conceptos utilizados

en este método tales como figuras empiricas, representativas y adimensio-
nales,

Con los limnogramas e hidrogramas se elaboran figuras de distribucién.
Si se dispone de varias figuras de distribucidn para una misma cuenca se

pueden reducir a una sola representativa.
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Fig 2.21 Comparacion de los datos experimen -
tales con los calculados con el me -
fodo de Gray (Grdfica emplrica)

La figura de distribucién representativa de la cuenca es conocida como

gréfica empirica. El término "empirica" es adoptado para decir que ella
fue desarrollada a partir de datos empiricos. En la fig 2.21 se muestra
una grédfica empirica obtenida de 4 tormentas individuales. En esta gra-
fica la escala de tiempos se ha trasladado hasta hacer coincidir el cero

de la descarga con el cero del tiempo.

Para evitar inconsistencias en los incrementos de tiempo utilizados en
la descripcidn de gridficas empiricas de diferentes cuencas se eatandari-

2an de manera de tener graficas adimensionales.

En estas grificas los valores de las ordenadas se expresan como un por-
centaje del gasto base en un intervalo de tiempo igual con un cuarto del
periodo de ascenso (tiempo pico), es decir, % gasto/0.25 t_ y en las
abcisas con una relacidn de un tiempo cualquiera, t, en que ocurre el es~

currimiento superficial entre el tiempo que ocurre el gasto pico, ver fig
2,22,
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La duracidn del incremento de tiempo de 0.25 rp se escogio por las si-

guientes razones

1) Se ha encontrado que el tiempo pico es un factor importante y carac-

terf{stico de una cuenca dada.

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

cuatro puntos.

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

de incremento.

Congiderando la analogia que existe, se han ajustado las gréficas adimen-
sionales a una distribucidn tipo Gamma de dos parametros. La ecuacidn de
esta curva estadistica de frecueancia estd dada por la relacidn siguiente

. By Tx qa1
£(x) ) e x (2.74)

donde

f(x) cualquier valor de ordenado

x cualquier valor de x

N frecuencia total o el nimero de observaciones de x

q y vy son la pendiente y parémetro de escala, respectivamente
T'(q) funcidn Gamma de q, que es igual a (q-1)

S1 q no es entera (q) = I'(N+Z) = (N-1+2) (N-2+2)...(1+2) T(l42), donde N
es igual al entero y (I14+Z) se obtiene de la tabla 2.6 .

Dada la similitud de la distribucifn Gamma con la forma de los hidrogramas
unitarios instantdneos, se considera que los procedimjientos estadisticos
aplicados en adaptar la distribucidn Camma de dos parémetros de datos ex-
perimentales, pueden ser usados para estimar los valores de q y y para

hidrogramas unitarios.

Ya que los hidrogramas adimensjonales son simplemente una forma modificada
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de los hidrogramas unitarios, la ec 2.74 puede ser usada para describir la
forma de &ste después de haber realizado algunos cambios apropiados de
constantes. A diferencia de las graficas unitarias, el valor de N, para
las graficas adimensionales, ec 2,74, permanece constante independiente-
mente del tamafio de la cuenca. Para simplificar el cdlculo, se ha encon-
trado que la forma de las gradficas adimensionales, ver fig 2.22, se puede
obtener con la expresién siguiente

-y, /t q-1
. _25.0 (y)t Ye/tp){ ¢
e/t —-—I——r(q) e —tp (2.75)

donde
Qc/tp % gasta/0.25 tp dado cualquier valor de tltp

¥' pardmetro adimensional

Y=yt (2.76)

De acuerdo con la ec 2.75, para valores conocidos de q, ¥' y t_ se puede
desarrollar para cada cuenca graficas adimensionales, graficas de distri-
bucibn y las graficas unitarias. Logréndose méxima eficiencia usando un

programa de computadora.

Para determinar si los datos se ajustan a una distribucién de este tipo es
conveniente realizar una prueba Chi-cuadrada, &sto ayudari a garantizar

mejores resultados.

Los pardmetros q y y' de la ec 2.75 que definen a las grificas adimensio-
nales guardan una relacidn lingié./ Egtn relacifn puede ser desarrollada
considerando en el pico que _7i(§7E§7 = 0, t/tp =1 y Qc/tp es un
méximo. Obteniendo la primera diferencial de la ec 2.75 igualada a cero

y sustituyendo t/tp = ] en el resultado, se concluye que

q = 1+5 (2.77)
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Fig 2.22 Grdfica adimensional ajusteda a ,una
distribucién Gomma de dos pardme-
tros, segin Gray

La ec 2,77 queda representada por una linea recta con una pendiente unita
ria. Esta es una expresifn tefrica de la relacidn entre los pardmetros

q vy Y', pero como se puede observar en la fig 2.23, los resultados expe-
rimentales pueden cambiar con respecto a la distribucidn tedrica.

La diferencia entre ambas curvas es indicativa de la impresién de las
graficas ajustadas para predecir apropiadamente la posicidn de la ordena-
da pico. A pesar de que se encontrd que esta diferencia estadisticamente
es significativa, no se considera de suficiente magnitud para restringir
la validez de las curvas ajustadas, particularmente si se considera la
subjetividad en la posicidn del inicio de las gréficas y dispersién de
los datos originales. En aplicaciones précticas, la ec 2.77 se considera
vélida para determinar la relacidn entre las variables q y v' .

Para obtener la mdxima probabilidad de ajuste se considera que las varia-

bles q, y' v t/tP guardan la siguiente relacidn

2 - o (2.78)
P
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Fig 2.23 Reluciénlfedricoy experimental entre

los parametros q y y’, segin Gray

donde -t/tp es el valor medio de la razén adimensional de la gréfica.

Sustituyendo y = y'/tp en la ec 2.78 tenemos que

—3-— =T (2.79)

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

como dimensiones a los reciprocos de tiempo.
También serd de utilidad considerar la relacidn entre la constante de alma

cenamiento, K {ec 2,80) y las variables tp ¥ ¥' en un hidrograma unitario
instanténeo.

De las igualdades mencionadas, se puede demostrar que

t
1 P
K = — = - 2,8
Y Y (.80

sk~
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El parametro, t_/y' asi como la constante de almacenamiento K, miden las
propiedades de almacenaje de la cuenca o el tiempo de recorrido requeri-
do por el agua para pasar por una determinada extensifn. Por este moti-
vo ge hace a ellos referencia llamAndolos factor de almacenamiento, La
magnitud de este factor es relativamente independiente de los efectos de
la duracién de la lluvia. Como consecuencia las diferencias en la magni-
tud de este factor para diferentes cuencas, puede atribuirse a diferen-
cias en aus caracteristicas fisicas. R.K. Linsley y C. Clack M,, demos-
traron que la constante de almacenamiento, K, se puede relacionar con
las caracteristicas de la cuenca como son, por ejemplo, el &rea, la lon-
gitud y pendiente del cauce principal. Ademds Linsley afiade que esta re-

lacidn estd influenciada por difercncias regionales.

De consideraciones puramente hidrdulicas se supone que la magnitud del
factor de almacenamiento, tply'. varia directamente con la longitud del
cauce, L, e inversamente con alguna potencia de la pendiente, S, de

&ste. Esto permite relacionar t,/y' con el pardmetro L//5_ de la cuenca.

En vista de 8sto, la relacidn funcional entre estas variables se puede

expresar en forma general como

I S [L_]h (2.81)

donde ay b son constantes que se evaldan a partir de datos experimenta-

les por medio de regresién lineal y serdn caracterfsticos de cada regidn.
Las ecuaciones de regresidn para las zonas estudiadas por Linsley son

Nebraska-Oeste de Towa

¢ 0.498

-2 - 5.839[ L ] (2.82)
Y /'—"‘sc

Centro de Iowa, Missour-, Illinois~Wisconsin
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¢ L 06
-+ - 7.096{ ] (2.83)
Y /5
[
Ohio
t 0,531
—B . .86 [L—] (2.84)
Y ,_sc

en las cualesg tp/v' en minutos, L en km y Sc en por cieato.

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

como se muestra en la fig 2.24 ,

e |

E so -
2

-

40}~

8\e
‘als 1 L I
o g 301 ' Ze76. 0.018
3 ’
=la 20
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.G Io\—

o

@

x o { { [ i ] I 1 ' l -

0O 40 60 120 60 200 240 280 320 360
tp, en min
Fig 2.24 Relacidn entre el factor de almacena -

mlento, tp/y y el tiempo pico, tp,
segin Gray .
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Una vez conocidos los valores de q, y t_ es posible calcular el hidrogra-
ma adimensional de la cuenca con la ec 2,75 el cual permite calcular las
ordenadas de gasto para el hidrograma unitario en un tiempo igual a

0.25 tp .

El uso de las ecs 2.82, 2,83, 2.84 y de la fig 2,24 estd limitado a cuen-
cas con caracteristicas andlogas a las de las estudiadas por Linsley.
Estudios adicionales indican que los mejores resultados se han obtenido
para cuencas con valores de L/E menores de 11 km.

Secuencia de cdlculo

1) Se determina el drea de la cuenca, la longitud y pendiente del cauce
principal.

2) Se determinan los pardmetros tp, y'y q.

2a) Con 1./v’s_,:~ y utilizando alguna relacibn dada por las ecs 2.82,
2.83 y 2.84 ge calcula tp/y' .

2b) Con tp/y' y usando la fig 2,24 se obtiene tp vy se caleula y' .

3) Se calculan las ordenadas del hidrograma adimensional con la ec 2.75 .

Se calcula el X gasto 0.25 tp para valores de t/tp = 0,125, 0.275,
0.625,... y para los siguientes valores hasta cubrir aproximadamente
el 100 % del gasto con incrementos de 0.250 .

El gasto de pico se calcula para una relacidn t/tp =1,

4) Se calcula el hidrograma unitario.

4a) Se obtiene el factor de conversidn necesario para convertir el
volumen de escurrimiento directo bajo la gréfica adimensional a

un centimetro de 1luvia en exceso sobre la cuenca.

vV Volumen del hidrograma unitario
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a1k 2.54 tm 2, 10002 m?  1m
Ve linx Sr s A X s * 100 @ (2.85)

VD Volumen del hidrograma adimensional

v o=z -2 20.25x ¢t minx 60 = (2.86)
D S . x P in X min .

3
Se obtiene el valor de ¢ %— resolviendo las ecs 2.85 y 2.86,
haciendo V = VD .

4b) Se convierten las ordenadas de la gréfica adimensional a ordena-
das del hidrograma unitario.

% gasto/0.25 t w3
-l e—— P e
% 100 ] i 2.81)

4c) Se transforma el tiempo base de la grafica adimensional a unida-
des de tiempo absoluto multiplicando l:/tp por tp para cada punto
calculado., Recordando que el escurrimiento no comienza sino hasta
el centroide del hietograma (hasta tp/&).

En el cap 4 se presenta un ejemple que ilustra este procedimiento.
2,2,2e Métodos para el drenaje en carreteras
Método para flujo no permanente espacialmente variado

El escurrimiento sobre superficies naturales o sobre calles o sobre carre-
teras se comporta como un flujo no permanente espacialmente variado. Para
deterninar el hidrograms de este tipo de escurrimiento se han propuesto
métodos empiricos basados en la experimentacidn y que cubren una gran gama
de variacidn de condiciones. Estos mEtodos como los que se mencionaron

anteriornente s8lo proporcionan una aproximacidn de la solucidn al proble-
ma.,

El escurrimicnto para flujo laminar sobre cunetas podrd ser cuantificado
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con el método de Tzzard (refs 14 y 19), A continuacidn se presenta dicho

método.

Del andlisis de varios hidrogramas producides por 1luvias semejantes,
Izzard establecid que el hidrograma en la curva de ascenso se puede re~

presentar por una curva adimensional como la mostrada en la fis 2.25 .

donde

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

q gasto unitario sobre la superficie en el tiempo de equili-
brio, en m3/s/m

t tiempo desde el inicio de la lluvia,en min

t tiempo de equilibrio, en min. Se define como el tiempo en
el cual q/qe = 0,97

0.4l

o fl I 1 ! L -
0 02 04 06 08 1.0

1/te

Fig 2.25 Hidrograma, adimensional de flujo super -’
ficial, sequn JYzzard.
(Publicacion ne 315 11)



ESTA TESIS N0 DEBE
SALR BE LA BISLIOTECA ”

En la condicifn de equilibrio la entrada de lluvia es proporcional al gas-—
to de descarga (la lluvia se vuelve asintdtica). Partiendo de lo anterior
se establece que

il
e 3.6 x 106 (2.88)

donde
q en nd/s/m

intensidad de la lluvia, en mm/hr
L longitud de la superficie del flujo, enm

Izzard propone que

D
t, = 0.1096 —= 2,89
. o . (2.89)
donde
D retencién en n? e igual al volumen de agua sobre la superficie

de una franja de ancho unitario en el tiempo t desde el inicio
de la lluvia efectiva

D retencién de equilibrio, en m3, Empiricamente se obtuvo que

- 1/3
De 0.2051 K q, (2.90)

El exponente de q, es variable desde 0.2 para pavimento muy liso hasta 0.4
para césped.

El valor de K se obtiene con la siguiente expresidn

0.0000276 i + C

(2.91)
S1/3

donde

i intensidad de la lluvia, en mm/hr
S pendiente de la superficie. La ecuacifn es vélida para S < 0,04
C factor de rugosidad (ver tabla 2.10)



80

TABLA 2.10 Valores del coeficiente de rugosidad
usados en el método de Izzard.

Tipo de superficie c
Pavimento asfaltado muy liso 0.0070
Pavimento de arena y alquitrén 0.0075
Pavimento de concreto, condicifn normal 0.0120
Pavimento de grava y alquitrén 0.0170
Césped bien cortado 0.0460

Un poco despuds de cesar la lluvia el escurrimiento disminuye (escurri-
miento no permanente). El tiempo de recesidn, en min, del hidrograma
es entonces

Do F(r)

% (2.92)

t_ = 0.0539
r

donde Do es la retencifn correspondiente a De después de que ha cesado
la lluvia (i = 0)

P = 0.5 (2% o) (2.93)
o= (2.94)
qe
173 \
- () - (2.9

Para obtener el hidrograma de escurrimiento directo para una intensidad y
duracibn dadas se aplicardn las férmulas presentadas y el hidrograma adi-

mensional de la fig 2.25 . Esto se mostrard con un ejemplo en el cap &4 .

Este método 86lo es aplicable, para casos donde se presente flujo laminar,
Tzzard considera que el flujo es laminar para valores del nfmero de
Reynolds
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R = - < <1000

Otra manera de hacerlo es calculando el producto iL < 387!, donde i estd
en mn/hr y L en m,

Alin cuando, aplicaciones posteriores han indicado que el método también
proporciona resultados satisfactorios para flujo turbulento, se cuenta
con otros métodos como el propuesto por Horton para la obtencifn de hidro-
gramas en el caso de que el flujo sea turbulento (ver ref 1).



3. . ASPECTOS HIDRAULICOS

3.1 Disefio hidréulico

3.1.1 Introduccidn

El disefio hidrdulico tiene por objeto el seleccionar el tipo, clase y ta-
mafio del servicio de drenaje para recibir el escurrimiento estimado para

un cierto periodo de retormo.

£n este capitulo se discutirin las estructuras usadas para recoger, condu-
cir y evacuar el agua superficial que se acumula sobre y cerca de los cami

nos.

En el pasado, los datos hidroldgicos, tan valiosos para el ingeniero ac-
tual, eran escasos y dispersos, de alli que un disefio hidrdulico basado

en ellos frecuentemente pareciera no tener sentido. Por esta razén y a
falta de algo mejor, el disefio de estructuras de drenaje se hacia en gran
medida por medio de "recetas”, muchas de las cuales eran de dudosa validez.
Este tipo de fdrmulas empiricas eran muy atractivas dada su simplicidad y

sencillez de aplicacidn para obtener las dimensiones de las estructuras.
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La més utilizada, probablemente, fue la propuesta por Talbot, en 1887
(ref 9)

a=0.183 ¢ Agf“ 3.1

la cual proporciona el drea de la seccidn requerida, en m2, en funcidn del
area de drenaje, Ac' y de un coeficiente de escurrimiento, c, que depende
de las caracteristicas del &rea de drenaje (1.0 para terreno rocoso e in-
clinado, 0.6 para terreno montafioso de pendiente moderada y 0.2 para terre
no nivelado no afectado por la nieve).

Esto es, se elegfan las dimensiones de la estructura sin tener en cuenta
ningln principio hidrdulice. Sin embargo, ahora para lograr un disefio ba-
lanceado en costo y seguridad se requiere de la correcta aplicacién de los
conceptos bésicos de la Hidrologia e Hidrdulica.

En un disefio exagerado, las dimensiones son mucho mayor de las necesarias
para conducir el gasto correspondiente a un perfodo de retorno elegido, y
por lo tanto, ocasiona costos elevados. Por otra parte, si el disefio es
escaso, se puede producir la destruccidn prematura de la carretera o de
las propiedades que se deben de proteger. Cuanto mis importante y costosa
sea la carretera y las propiedades cercanas, tanto mds detallado deberd

ser el disefio hidrdulico.

Otro aspecto de importancia es, que el agua que queda estancada a lo largo
de la carretera crea un peligro para la salud por propiciar sitios de gene
racién de fauna nociva. Ademds, el agua extraida de los lados del camino
por accidn capilar, puede reblandecer la plantilla y contribuir a fallas

en el pavimento. Lo mencionado se refiere al problema de drenaje. Debe
tenerse presente que, la instalacidn de estas obras para evitar estos efec-
tos, no deberd ocasionar otros problemas como seria, por ejemplo, la ero-
8ifn en los acotamientos y taludes que originan costosos problemas de man-

tenimiento y condiciones peligrosas para los conductores de vehiculos.
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3.1.2 Aspectos generales

El disefio hidrdulico de los proyectos de drenaje se basa en el uso de
los principios bdsicos de la Hidrdulica y en el uso de las ecuaciones

fundamentales de continuidad, energia y cantidad de movimiento.

El flujo en una conduccidn puede ser laminar o turbulento, permanente o
transitorio, uniforme o variado. En general, se considera en el disefio
hidrfulico de los sistemas de drenaje que el flujo es turbulento dentro

de los canales y tubos del sistema

La conduccidn del flujo podrd hacerse a superficie libre en conductos ce-

rrados o abiertos, o como conduccidn a presién.

Los principios que gobiernan el funcionamiento de estos tipos de conduc-
cifn son bisicamente los mismos pero los diversos vroblemas fisicos que

plantea cada caso exigen proponer diferentes soluciones.
3.1.2a TFlujo en canales abiertos

La mayor parte de las fdrmulas deducidas para este tipo de flujo suponen
que se tiene un flujo establecido ya que la cantidad y velocidad de la des

carga permanecen constantes en cualquier punto a lo largo del canal,

Esto es aplicable al disefio de canales, zanjas de intercepcidn, cunetas,

contracunetas, bordilles y en alpgunos casos al de alcantarillas.

El tirante del flujo o superficie libre depende del gasto, pendiente y ru-
gosidad del conducto asi como de la seccidn transversal. Cuando estos fac
tores permanecen constantes se presentarad el tirante normal. Cuando la

pendiente aumenta hasta un valor critico (pendiente critica) se presentard

en alguna seccidn el tirante critico.

Estos dos conceptos, tirantes normal y critico, son bdsicos para la evalua

cifn de la operacidn de conductos, ya que en funcidn de ellos queda deter-
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minada la seccidn de control y el tipo de flujo. Cuando el control se lo-
caliza aguas abajo los cambios en la seccidn transversal, las obstruccicnes
y cualquier cambio en las caracteristicas del flujo se reflejan aguas arri-
ba en una onda de regresidn. Esto no sucede cuando el control estd aguas
arriba, a menos que el flujo esté@ sumergido a una profundidad mayor que la
critica. El control se encuentra aguas arriba cuando la pendiente es ma-
yor que la critica y el flujo se desarrolla en régimen supercritico, y si
es menor que la critica, el control se presenta aguas abajo con régimen
suberitico. FEsto Gltimo es importante tanto en la consideracidn de los
efectos de obstruccidn o en cambios de la seccifn transversal como en la

proteccidn contra la erosidn.

La férmula de Manning es utilizada para determinar la velocidad del flujo
en canales o conductos cerrados donde se asume flujo uniforme., Dicha

ecuacidn estd dada por
v ,_r‘; Rh2/3 g1/2 3.2)

donde

velocidad promedio, en m/s
coeficiente de rugosidad de Manning

radio hidraulico, en m

m§=<

pendiente del canal, en m por m

Considerande el principio de continuidad se tiene que el gasto se obtiene
como

Q= %A wn2/3 52/ (3.3

donde

Q  gasto, en mi/s

A drea de la seccidn trangversal, en m?

Estas ecuaciones pueden trabajarse matemiticamente o con ayuda de momogra-
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mas desarrollados para diferentes secciones transversales v pendientes.
3.1.2b Plujo en conductos cerrados

Algunas estructuras de drenaje en carreteras, como son, por ejemplo,
las alcantarillas, utilizan conductos cerrados para llevar el agua, pro-

ducto del escurrimiento, de uno a otro lado del camino.

La elevacidn del agua a la entrada y/o a la salida del conducto constitu-
ye un factor limitante en el disefio. Para poder determinar como funciona
rd un conducto cerrado es necesario evaluar la relacifn entre la eleva-
cifn del agua y el gasto que se pretende conducir. La forma como funcio-
nan estos conductos se ha dividide en dos grandes grupos: 1) flujo llenc
a la salida y 2) flujo a superficie libre a la galida.

Un conducto cerrado caerd dentro de la primera clagificacidn si al condu-
cir el gasto se presentan tirantes a la salida mayores que la altura de
la seccidn transversal y la salida estd sumergida. Cuando la elevacidn
del agua no es lo suficiente para sumergir la salida y el agua fluye con
una pendiente igual o mayor que la necesaria para vencer la friccién, es-
tard fluyendo libre a la salida.

Siempre que la entrada de la alcantarilla est& sumergida por la carga de
agua, serd necesario determinar la posicidn de la seccidn de control, pa-
ra saber si la conduccién serd forzada o a superficie libre, dependiendo
de las caracteristicas del flujo que describirdn el perfil del agua.

Para condiciones estables en una conduccidn forzada, la relacién carga-
gasto se puede determinar a partir de las ecuaciones de energia y conti-
nuidad

Q= AV (3.4)

y la ecuacibn de energia
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v2
S,L+H y|+zg+he+hf (3.5)
sustituyendo la ecuacidn (3.4) en la (3,5)
2
H-y]+-ﬁ-9z2-+he+hf-sol. (3.6)

donde

H altura del nivel aguas arriba respecto al punto mis bajo en la
seccidn de entrada o umbral, en m

y1 tirante de agua a la salida respecto al punto mids bajo de la
seccidn de salida, en m

Q gasto en el conducto, en mi/s

A drea de la seccidn del conducto, en m?

g aceleracidn debida a la gravedad, en m/s?
he pérdida de energia por entrada, en m

hf pérdida de energfa por friccidn, en m

So pendiente del conducto, en m por m

L longitud del conducto, en m

3.2 Alcantarillas
3.2,1 Generalidades

Las carreteras y caminos en muchas ocaciones cruzan cauces naturales de
drenaje haciéndose necesario tomar medidas para conducir esta agua a tra-
vés de derecho de via, sin causar dafios a la propiedad fuera del derecho
de via. Esto se logra con alcantarillas y puentes que llevan al camino
gobre una corriente. La diferencia entre los dos tipos de estructuras

se basa, principalmente, en su tamafio. Con fecuencia las estructuras

con un claro mayor de seis metros se clasifican como puentes mientras

que las estructuras de claros mas cortos se llaman alcantarillas. Otra
diferencia entre ellas consiste en que la parte superior de la alcantari-

1la, generalmente no forma parte de pavimento de la carrera, en cambio,
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un puente eslavona una carretera sobre un cauce natural.

Los puentes que atraviesan grandes corrientes requieren de un disefio es-
pecial basado fundamentalmente en planteamientos hidroldgicos y de hidrdu
lica fluvial.

En los caminos las alcantarillas son mis numerosas en promedio y repre-
sentan un costo total mayor que el de los puentes. Algunos andlisis es-
tadisticos muestran que aproximadamente el quince por ciento del costo de
las carreteras se gasta en alcantarillas, mientras que el diez por ciento

se dedica a puentes.
En el presente trabajo sdlo atenderemos al disefio de alcantarillas.

Los elementos escenciales de una alcantarilla sen el barril o conducto

que pasa por debajo del terraplén, los muros de cabeza o los aleros de en-
trada, los muros de los extremos y otros dispositivos en la salida para me
jorar las condiciones de escurrimiento y evitar la erosidn del terraplén.
En algunos casos tambi&n se usan dispositivos para la proteccién contra
basuras, que puedan obturar el barril de la alcantarilla,

Bajo circunstancias normales, la seleccidn del tipo de alcantarilla y el
material de las mismas estd basado en un andlisis de costos.

Antes de realizar cualquier intento por disefiar una alcantarilla se re-
quiere conocer cierta informacidn que incluya datos como seccidn tranaver
sal y perfil del canal, elevacidn que puede alcanzar el agua sin dafiar las
propiedades adyacentes u ocasionar inconvenientes en el trafico, informa-
cifn suficiente para estimar la rugosidad y velocidades miximas permisi-

bles, seccidn transversal, etc.
3.2.2 Localizacidn

Las alcantarillas usualmente se instalan sobre el lecho original de la co-
rriente con sus alturas y lineas de flujo adapténdose a las del cauce natu
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Terraplen Terropien

Fondo delo
corriente

Alconloritic
Tubo en voladizo
Revestimiento de piedro

Alcanlorilla

Fondo de lo
corriente

a) b)

4 & =

Icantaritio Alcontaritlo

R -
Embolse evestimiento

Terraplen
A

Embalse

Terroplen

4—
c)

Terraplen

Atcontarilte

Corriente notural

e) Corte A-A

Fig 3.1 Diversas localizaciones de alcantorilias
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ral. En esta forma, las perturbaciones de la corriente y los problemas
de erosién que se ocasionan se mantienmen en un minimo as{ como los gas-
tos de mantenimiento.

Es comfin colocar el eje de la alcantarilla, normal a la linea de ceantro
de camino (fig 3.1a) aunque 8sto exija ciertos cambios en el cauce natu-
ral. La otra alternativa es colocar una alcantarilla esviajada (fig
3.1b), la cual ser@ mds larga que la alcantarilla normal y necesitard
una construccidn mds completa de muros de cabeza y finales. Sin embargo,
cuando el esviajamiento de la corriente es grande, una alcantarilla nor-

mal forma un codo que puede ser un punto de fuerte erosidn,

Cauce rectificodo - Cauce natural Couce natural

Linea de centros

Alcgntorillo del comino

Alcantorilla

o} Normol b} Esviojodo

Fig 3.2 Alineomientos tipicos de alcantarillas

Existen varias alternativas en la localizacidn de una alcantarilla, algu-
nas de ellas pueden ser utilizadas ventajosamente ya sea para acortar la

longitud del conducto o para evitar que el agua golpée el terraplén dete-
riordndolo o para evitar que la alcantarilla quede bajo elevados terraple
nes sujeta a cargas pesadas, etc, Claro estd que el empleo de alguna al-

ternativa estard sujeto a que sea factible de comstruir,
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3.2,3 Tipos y materiales .

De acuerdo con la seccidn del barril, las alcantarillas pueden ser circu-
lares, de arco, de caja o de puente. Los usos mAs comunes para estos ti-

pos de alcantarillas son:

. Tubos de tamafios comerciales. Para claros pequefios.

+ Tubog en arco. Cuando el espacio es iimitado.

. De caja con paso sencillo o mltiple. Para claros grandes aunque a
veces se prefieren tubos de concreto reforzado de gran didmetro o pla-
cas metdlicas unidas con pernos.

+ De puente, Sustituyen a las alcantarillas de caja cuando la cimenta-
cifn no es erosionable y se hace necesario temer piso pavimentado.

. De arco. Pueden ser de costo econdmico bajo cuando se tienen rellenos

grandes, doude la carga sobre la alcantarilla es importante.

Se considera que todos estos tipos tiemen un conducto de seccifn transver-
sal uniforme.

En cuanto al didmetro minimo, se recomiendan barriles de aproximadamente
0.45 a 0.60 w, aunque tubos de 0.30 m se pueden usar para escurrimientos
pequefies libres de basura,

Las alcantarillas de tubo o de arco de gran tamafio se construyen en seg-
mentos de longitud conveniente para su transportacidn y colocacién en cam
po.

Las alcantarillas se construyen con gran variedad de materiales como con-
creto simple o reforzado, metal corrugado, mamposterfa, madera tratada,
barre vitrificado y hierro fundido, etc.

En general, la eleccidn del tipo y material de la alcantarilla se basa en
la la consideracifn de factores econdmicos, sin embargo, a veces pueden
quedar determinados por consideraciones de otro tipo como la presencia de

agentes corrosivos en el suelo, de la localizacifn del sitio en cuanto a
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factibilidad de transportacidn y ejecucidn, disponibilidad de mano de

obra cspecializada, limitaciones de tiempo, etc.

En la fig 3.3 se muestran los tipos mis comunes de alcantarillas y los

materiales de que se hacen, (ref 10).

Tipo de olcantarilla

ion tronsversal tipica

Materiales comunes

Tubo,sencilio 0 mitipie

O OO

Metal corrugodo,concreto
simple o reforzoado arclila
vitriticodo , hierro fundido

Arco de tubo,sencillo
o multiple

Metol corrugado

Alcantorillo de cojo,
claro sencilio 0 claro
mdltipte

Concreto reforzado

Alcaontarillo de puente,
claro senciilo o ciaro
myitiple

ESimetr(a en roca solida

Concreto reforzado

Arco

aYWA\

Concreto reforzado,metal
corrugado,o arco de mam -
posterio de piedra sobre ci-

de concreto re-
forzodo

Fig 3.3 Secciones transversales tipicas y materiales mas comunes parg
diferentes tipos de alcantarillas

3.2.4 Carpas y esfuerzos

Las alcantarillas reciben cargas tanto en la direccidn vertical como en
la horizontal por el empuje pasivo y activo del suelo. Los factores prin
cipales que influyen sobre los mismos son la profundidad del relleno, la

naturaleza y densidad de los suelos de relleno adyacentes, el ancho y Pro
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fundidad de la zanja, la deformacién del tubo bajo la carga y los proce-

dimientos de construccidn y colocacidn.

El andlisis de esfuerzos en alcantarillas de tubo es particularmente labo
rioso y por lo general se usan los disefios ya establecidos tanto por pro-

yectistas como por las experiencias de investigadores y fabricantes.

Es importante cuidar los detalles de la colocacidn de las alcantarillas a
fin de evitar asentamientos posteriores de la superficie que pueden provo
car problemas al trdfico y esfuerzos no considerados durante el disefio de
la alcantarilla.

3.2.5 Hidrdulica del flujo en alcantarillas

La finalidad del disefio hidrdulico de alcantarillas es encontrar el tipo
y tamaiio de las mismas, que desapiie mds econdmicamente el flujo de una
tormenta de frecuencia establecida para ciertos 1fmites de carga y veloci-
dad. En la mayoria de los casos, el control primario es el nivel del agua
estancada aguas arriba de la estructura. En caminos secundarios con poco
trdnsito, el desbordamiento de las aguas sobre el camino una vez cada va—
rios afios puede no tener consecuencias serias si se protege el terraplén.
Cuando se trata de caminos con mucho trinsito no conviene que la entrada
quede sumergida y menos que el agua rebase el terraplén, ya que ocasiona-
ria largas interrupciones en el tréfico y serios dafios al pavimento y al
terraplén.

Resulta, en efecto, que el disefio de alcantarillas se vuelve un problema
de tipo econdmico, debido a que para cada situacidn, un gran nfimero de al-
ternativas pueden ser igualmente satisfactorias desde el punto de vista
hidrdulico. La eleccifn deberd hacerse entonces en base a costos compara-

tivos de algunos aspectos tales como

1) Costo inicial de acuerdo con las caracteristicas y dimensiones.
2) Costos de mantenimiento por desbordamientos.

3) Interrupcidn del trénsito y posibles dafios a propiedades cercanas.
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4) Por seguridad.
5) Por salubridad,

125 T T T

100

g 7

e

o

o

w

8 50 Costo iniciol

Dafios
25

1
Mantenimiento~ |
)i

o 1 H Il
8 2i 24 27 30

Didmetro de olcantarilla

Fig 3.4 Comporacioh del costo anual para varios
tomafios de alcontarilla

El flujo en una alcantarilla estd controlado por muchas variables que in—
cluyen, por ejemplo, a la geometria de entrada, pendiente, dimensiones de
la seccifin, condiciones en la entrada y en el desfogue, etc. El disefio
ge realiza generalmente para el gasto pico de la tormenta calculado por
alguno de los métodos propuestos en el cap 2. La cantidad de agua que
capta una alcantarilla en un tiempo dado se asume que es uniforme y con-
tinua durante el pico del escurrimiento superficial.

El funcionamiento de una alcantarilla puede ser como conduccién forzada
o a superficie libre. De acuerdo con pruebas de laboratorio, la alcanta-
rilla trabaja como conducto forzado (a presidn) si la carga de agua en la

seccibn de entrada o profundidad de remanso, hy, menos la elevacitn de la
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entrada de la alcantarilla con respecto a la posicidn de la salida, 2, es
mayor que un cierto valor critico, H*. La profundidad del remanso es la
distancia vertical desde el umbral de la alcantarilla, en la entrada, has
ta la linea de energia total en dicho remanso (profundidad mis carga de
velocidad). Debido a las pequefias velocidades de la corriente en el re—
manso y a la dificultad en determinar la carga de velocidad para todos
los escurrimientos, se admite que la superficie del agua y la linea de

energia coinciden.

i 1 [ 19
n (2) (3) (4)
Entrodo de la Salidade la
alcontarille olcontarillo

Fig 3.5 Definicion esquemadtica del flujo a traves de dlcantarilias

El valor de H*, varia de 1.2 a 1,5 veces la altura o diametro, D, de la
alcantarilla dependiendo de la geometria de la entrada, caracteristicas
del barril y condiciones de acceso. Para un andlisis preliminar, se pue-
de considerar como 1imite superior que H* = 1,5D .

En términos hidrdulicos si la alcantarilla no alcanza a llenarse se com-
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sidera corta y en caso de ocurrir el llenado, se dice que es larga. El
hecho de que una aleantarilla sea hidrdulicamente corta o larga no depen
de sblo de su longitud sino tambi@n de la pendiente, tamafio, geometria a
la entrada, nivel aguas arriba, condiciones de la entrada y salida, etc,
Bodhaine prepard una serie de graficas (figs 3.6 y 3.7) que presentan un
criterio aproximado para definir esta situacidn,

Por conveniencia para fines de cidlculo, el flujo en alcantarillas se di-
vide en seis categorias dependiendo de la carga que se tenga asi como de
las condiciones de la alcantarilla en sus extremos, ver fig 3.8 . En es-
ta figura D es la mdxima dimensidn vertical de la alcantarilla, y) es el
tirante de flujo en la proximidad de la entrada, ¥, es8 el tirante criti-
co, 2 es la elevacidn a la entrada de la alcantarilla con respecto a la
posicidn de la salida y yy es el tirante en la seccién inmediata aguas
abajo de la salida de la alcantarilla.

En la tabla 3.2 se resumen las ecuaciones de descarga de cada tipo de
flujo. En estas ecuaciones CD es el coeficiente de descarga, A:: el Area
hidrdulica para el tirante critico, u; es la velocidad promedio en 1a
seccidn prdxima a la entrada, ay es el coeficiente dezcortecciﬁn de ener-
gia'cinética para la seccién de entrada, hfl-z - P es la pérdida de
carga por friccidn desde la proximidad de la entrada hasta la entrada de
la alcantarilla, Lw es la distancia entre las dos secciones, ke es la
participacién de la seccifn de entrada y kc la participacidn de la sec—
cidn donde se presenta el tirante critico, hiz_ - E-Iz-‘-%’- que es la pér-
dida por friccidn en el barril de la alcantarilla y L es la longitud to-
tal de la alcantarilla.

La longitud necesaria para una alcantarilla depende del ancho del cami-
no, altura del terraplén y los taludes, pendiente y oblicuidad, asi como
del tipo de entrada y salida en sus extremos.
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TABLA 3.2 Ecuaciones de descarga para los diferentes
tipos de flujo en alcantarillas.

99

Flujo Ecuaci6n de la descarga, en m3/s

Tipo 1

Tipo 2

Tipo 3

Tipo 4

Tipo 6

Tipo 6

- g
s asen Ao B a )
4 e N

S0 > Sc
'32
- = -4 R - -

(hy-2)/0 ; [1).5 Q=) A v'{g(h, toy gt Yot by, he )
hu/hc < 1.
So < Sc

. Ih
(-2)/D < 1.5 0 =CpA, /Zg(h, tapg-hy - he - he )

hu/h; < 1.0

h“/hc > 1.0

2g(hy - hy)
(m-2)/8 > 1.0 Q= Cpy A, // 1= hy
hy/D > 1.0 1+ (29 €3 L/Rh %/3)
{hy-2)/D > 1.5 = Cy A, Y29 (M - )
hl./D < 1.0
(hy-2)/0 > 1.5 = Cy Ay V29 (hy - hy - hf

h,/D < 1.0

(3.7)

(3.8)

(3.9)

(3.10)

(3.11)

(3.12)
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TABLA 3.1 Caracteristicas del flujo en alcantarillas, segiin Bodhaine 1976.

Tipo de flujo

Descripcidn Localizacién Tipo de control Pendiente y1/0 y../yc
del control
parcialmente 1leno entrada tirante critico pronunciada <15 < 1.0
parcialmente 1leno salida tirante critico suave <1.5 <1.0
parciaimente 1leno salida aguas abajo suave <1.5 > 1.0
1leno salida aquas abajo - - > 1.0 -
parcialmente 1leno entrada geometria de la entrada --- > 1.5 --
Teno salida entrada y geometrfa --- > L5 -
del barril

101
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A continuacidn se describen los seis tipos de flujo (ref 23).

Flujo tipo 1, En este tipo de flujo, el tirante critico se presenta cer
ca de la entrada de la alcantarilla. Las principales caracteristicas que

se tienen son:

I (hy ~-2)/p< .5

2) 8 >8§
o [

3) hu/hc < 1.0

4) hy <D

La carga del agua puede determinarse utilizando las figs 3.13 & 3.16 para
alcantarillas de tubo circular de concreto o metal corrugado, respectiva-
mente; las figs 3.14 y 3.15 para alcantarillas de tubo ovaladas de concre
to; la fig 3.17 para alcantarillas de arco; la fig 3.1l para alcantarillas
de caja; la fig 3.12 para alcantarillas de caja con bordes redondeados y
finalmente la fig 3.18 para alcantarillas de tubo circular de entrada
abocinada (ref 22). La velocidad a la entrada se estima que estard entre
la velocidad normal y la velocidad critica.

Flujo tipo 2. La seccidn de control se encuentra a la salida de la al-
cantarilla, Para que se presente este tipo de flujo

1) (y ~-2)/p<Lls
2) S° < Sc (flujo subcritico)

3) hl,/hc < 1.0

Una solucidn aproximada que da la carga para este tipo de flujo es la que
se obtiene de las figs 3.19 a 3.25 (ref 22). La velocidad a la salida es
la critica.

Flujo tipo 3. En este tipo de flujo, la existencia de un perfil de flujo
gradualmente variado es el factor que controla el flujo, el tirante eriti-
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co no ocurre en ningln punto a lo large del conducto y la elevacién del
agua a la entrada es funcidn de la elevacidn en la parte terminal de la

alcantarilla. Para que exista este flujo se debe cumplir que

1) (h - 2)/D<L5S

2) La elevacidn en la parte final de la alcantarilla no es
suficiente para sumergir la salida; sin embargo, excede
la elevacidn para el tirante critico a la salida.

h < <D
c by

3) 5, < Sc (flujo suberitico)

4) Fl limite inferior en la seccidn terminal es tal que:
a) la elevacitn en la seccidn terminal es mayor que la
elevacidn para la seccidn critica a la entrada de la al-
cantarilla si las condiciones del flujo son tales que el
tirante critico se presenta a la entrada; b) la eleva-
cidn en la seccidn terminal es mayor que la elevacién en
la seccidn critica a la salida si la pendiente del barril
es tal que el tirante critico ocurre a la salida bajo con
diciones de descarga libre.
)u,/hc > 1.0

La velocidad a la salida es el gasto dividido entre el drea hidraulica
para la carga a la salida de la alcantarilla.

Flujo tipo 4. El nivel de desfogue ahoga totalmente la salida y el flujo
de agua se realiza a presidn,

(hy -~ 2)/D > 1.0

hy/D > 1.0

Para este tipo de flujo las pérdidas de carga que ocurren entre las sec-
ciones 1 y 2 y 3y 4 usualmente se pueden despreciar. La pérdida en
la expansidn répida del flujo en la salida de la alcantarilla se asume
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estd dado por (hy~h,). La relacidn carga- msto se puede estimar directa-
mente con l-s ecuaciones de energia y continuidad o recurriendo al uso de
las figs 3.19 a 3.25 (ref 22). La velocidad a la salida es el gasto divi

dido entre el @rea de la seccidn transversal en esa seccidn.

Flujo tipo 5. El flujo es supercritico a la entrada de la alcantarilla

y se realiza como conduccifn a superficie libre ademds se cumple que:

1) (hy; - z)}/D > 1.5

2) hy/D < 1.0

El flujo es similar al que se produce por debajo de una compuerta de ca-
nal. El control es a la entrada y la carga se puede determinar con las
figs 3.11 a 3.18 (ref 22). La carga en este caso es independiente de la
rugosidad de la alcantarilla. La velocidad a la salida se calcula con
el pasto dividido entre el Area hidrdulica a la salida, la cual se espera
esté entre las dos terceras partes del Area total y el &rea para el ti-

rante normal, que es menor oue la altura o difimetro de la seccidn.

Flujo tipo 6. El flujo se realiza a presidn pero la salida no estd su-
mergida, 8sto es:

1) (hy - 2)/D> 1.5
2) hy/D < 1.0
La carga se puede estimar con las figs 3.19 a 3.25 y la velocidad se

calculard con el gasto entre el drea hidrdulica de la seccidn transver-

sal a la salida.
3.2.5a Coeficientes de descarga
A pesar de que existen una amplia variedad de condiciones que determinan

una gran cantidad de valores para los coeficientes de descarga, CD, se

ha logrado establecer mediante pruebas de laboratorio que &stos varian



de 0.39 a 0.98 (ref 23).

En general, el coeficiente de descarga es funcidn del grado de contrac-
cién del canal y de la geormetria de la entrada de la alcantarilla. Los
valores aqui presentados son aplicables a alcantarillas de un sdlo ba-
rril o a sistemas de barril mltiple si el alma entre barriles es menor

de 0.1 del ancho de un s8lo barril.

A continuacidn se presentan los valores del coeficientes dependiendo del
tipo de flujo y de las caracteristicas geométricas de la entrada. Es
importante hacer notar que para un disefio especifico se deberén hacer
determinaciones de su valor con pruebas en modelos del prototipo o bien

con pruebas en entradas similares.
a) Coeficientes de descarpa para flujos tipo 1, 2y 3.

El coeficiente de descarga para alcantarillas con pared vertical y bor-
des cuadrados es una funcidn de la relacién y,/D, donde y; es el tirante
de flujo en la proximidad de la entrada, El coeficiente de descarga base
puede ser obtenido de la fig 3.26 .

Si los bordes son redondeados o biselados el coeficiente de descarga ba-
se se multiplica por kr o kw que son pardmetros en funcidn del grado de
redondeado o hiselado., Estos valores se pueden obtener z partir de las
figs 3.27 y 3.28 .

Se encontrd que el coeficiente de descarga para alcantarillas de caja
con muros de cabeza vertical es funcidn del nimero de Froude. El coefi-
ciente base para flujos tipo 1 y 2, con niimero de Froude igual a 1.0, es
CD = 0.95 . Para flujo tipo 3 serd necesario calcular el nimero de
Froude y el coeficiente de descarpa se leerd de la fig 3.29 . Si la en-
trada es redondeada o biselada el coeficiente hase se multiplicard por
los coeficientes de correccidn kr [ kw estimados con las figs 3.27 y
3.28.
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muros de cubeza verticales , segun Bodhaine 1976
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El afadir aleros a la entrada de tubos con muros de cabeza verticales
no afecta al coeficiente de descarga. En el caso de alcantarillas de
caja el coeficiente base obtenido come ya se indicd se deberd afectar
por el parametro kB que toma en cuenta el dngulo de alabeo de los aleros
y que se obtiene de la fig 3.30 . 5i los aleroa no son simétricos se de
termina un valor de coeficiente de descarga independiente para cada lado
y por Gltimo se promedian los valores obtenidos para el cdlculo de la

descarga.

Para alcantarillas de tubo que se prolongan por debajo de los muros de
cabeza o del terraplén el coeficiente de descarga se calcula como ya se
indicd afectdndolo por el parametro kL . En la tabla 3.3 se resumen los
valores de k.L en funcién de Lp/D, donde Lp es la longitud del tubo que
se prolonga por debajo de los muros de cabeza o del terraplén. El valor
limite del coeficiente de descarga es de 0,95 . Para alcantarillas de
concreto que tengan esa colocacifn y cuenten con bordes biselados el coe
ficiente de descarga se obtiene de la misma forma que se indicd para al-

cantarillas de concreto con muros de cabeza verticales.

TABLA 3.3 Parémetro kh para alcantarillas de carga

como funcidh de Lp/D (Bodhaine, 1976).
LP/D kL LD/D kL
0.00 1.00 0.0 1.00
0.01 0.99 0.1 0.92
0.02 0.98 0.2 0.92
0.03 0.98 0.3 0.92
0.04 0.97 0.4 0.91
0.05 0.96 0.5 0.91
0.06 0.95 0.6 0.91
0.07 0.94 0.7 0.91
0.08 0.94 0.8 0.90
0.09 0.93 0.9 0.90

0.10 0.92 > 1.0 0.90
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Para alcantarillas cortadas a bisel que sigue la direccidn del talud
del terraplén, el coeficiente de descarga se puede estimar con ayuda de
la fig 3.31 .

Finalmente es necesario hacer un {iltimo ajuste del coeficiente de descar-
ga para flujos tipo I, 2y 3 . El parémetro de ajuste se define como
A
m=1 - v (3.13)
donde
m relacidn de la contraccidn del canal
Ay G&rea hidrdulica en la seccidn préxima a la entrada, en m?

A &rea hidrdulica en la seccidn posterior a la salida, en m?

Para m = 0.80 el valor del coeficiente de descarga ajustado se obtiene de
la fig 3.32 . Para m < 0,80 el coeficiente de descarga ajustado CI') serd
igual a

(0.98 CD) m

!'m -
CD 0.98 580

(3.14)

b) Coeficiente de descarga para flujos tipo 4 y 6

Para alcantarillas de caja con muros de cabeza verticales el coeficiente
de descarga se calcula con la ayuda de la tabla 3.4 . Para alcantarillas
con secciones finales abocinadas, CD = 0,90 .

La adicidn de aleros a la entrada de alcantarillas de tubo con muros de
cabeza verticales no afecta el coeficiente de descarga. Para alcantari-
llas de caja con aleros y con borde cuadrado en la parte superior de la
entrada

° o
Para 30 < 8 < 75 CD-0.87

si g = 90 Gy = 0.75
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Si°91 borde Euperior de la entrada es biselado o redondeado con

30 < B < 75 el coeficiente de descarga se selecciona de la tabla 3.4
en base a las relaciones r/w o w/D. En cualquier caso el valor limjite
inferior es Cp = 0.87 . Para el caso en que B = 90° con entrada supe-
rior redondeada o biselada el valor del coeficiente de descarga se obtic
ne con las figs 3.27 y 3,28 . Para situaciones en que 75 <B < 90° el
vqlat del coeficiente de descarga se interpola entre 0.87 y 0.75 respec~

tivamente y se ajusta con kr o kv' seglin sea el caso.

Para alcantarillas de metal corrugado que se prolongan hacia los muros

de entrada o al terraplén, Cy

con el parametro kL obtenido de la tabla 3.3 . Si la alcantarilla es de

se determina con la tabla 3.4 y se ajusta

concreto con bordes biselados o redondeados y se proyecta en el terraplén

o tiene muros de cabeza, CD se determina con la tabla 3.4 .

En el caso de alcantarillas cortadas a bisel seglin el terraplén CD = 0.74 .
Si la alcantarilla de tubo se prolonga por abajo del terraplén el coefi-
ciente de descarga se obtiene multiplicando 0.74 por el valor del pardme~
tro kL' estimado en la tabla 3.3,

TABLA 3.4 Coeficiente de descarga para alcantarillas de
carga o de secci6n circular para flujos tipo
4 y 6 (Bodhaine, 1976).

r/b, w/b, w/D, or r/D Cy
0 0.84
0.02 0.88
0.04 0.91
0.06 0.94
0.08 0.96
0.10 0.97

0.12 0.98
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c) Coeficiente de descarga para flujo tipo 5

El valor del coeficiente de descarga para alcantarillas de tubo o caja com

muros de cabeza verticales se encuentra en la tabla 3.5 .

TABLA 3.5 Coeficiente de descarga para alcantarillas
de caja o tubo con muros de cabeza vertica
les para flujos tipo 5 (Bodhaine, 1976).

r/b, w/b, r/D, or w/D

(m-2)/D 0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10 0.14
1.4 0.44 0.46 0.49 0.50 0.50 0.51 0.51
1.5 0.46 0.49 0.52 0.53 0.53 0.54 0.54
1.6 0.47 0.51 0.54 0.55 0.55 0.56 0.56
1.7 0.48 0.52 0.55 0.57 0.57 0.57 0.57
1.8 0.49 0.54 0,57 0.58 0.58 0.58 0.58
1.9 0.50 0.55 0.58 0.59 0.60 0.60 0.60
2.0 0.51 0.56 0.5% 0.60 0.61 0.61 0.62
2.5 0.54 0.59 0.62 0.64 0.64 0.65 0.66
3.0 0.55 0.61 0.64 0.66 0.67 0.69 0.70
.5 0.57 0.62 0.65 0.67 0.69 0.70 0.71
4.0 0.58 0.63 0.66 0.68 0.70 0.71 0.72
5.0 0.59 0.64 0.67 0.69 0.7 0.72 0.73

A pesar de que el flujo tipo 5 no ocurre con frecuencia en alcantarillas de
tubo con secciones finales abocinadas, si L/D < 6 y 55 > 0.03 el flujo tipo
S podrd ocurrir. Aln bajo estas condiciones, el flujo 5 eventualmente se

transforma en tipo 6 . Sin embargo, si se llega a presentar el flujo tipo

5 el coeficiente de descarga serd funcién de y1/D, ver tabla 3.6 .
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TABLA 3.6 Coeficiente de descarga para flujo tipo 5.

{hy - 2)/0 % (hy - 2)/D &
1.4 0.48 2.0 0.57
1.5 0.50 2.5 0.59
1.6 0.52 3.0 0.61
1.7 0.53 3.5 0.63
1.8 0.55 4.0 0.65
1.9 0.56 5.0 0.66

El coeficiente de descarga para alcantarillas de tubo con muros de cabeza
verticales no se afecta al colocar aleros. En el caso de alcantarillas de
caja con borde superior cuadrado con aleros, el coeficiente de descarga es
funcidn de y,/D y 8, ver tabla 3.7 .
v

En el caso de alcantarillas de metal corrugado prolongadas hacia los muros
de cabeza o el terraplén, el coeficiente de descarga base se determina de
la tabla 3.5 y se modifica con el pardmetro k‘L de la tabla 3.3 ; si la al-
cantarilla es de tubo de concreto con bordes biselados no serd necesario

aplicar el parimetro de correccidn kL .

TABLA 3.7 Coeficiente de descarga para alcantarillas de
caja con aleros, para flujo tipo 5 (Bodhaine,1976).
Angulo de alabeo 8

(hy-2z)/D 30° 45° 60° 75° 90°
1.3 0.44 0.44 0.43 0.42 0.39
1.4 0.46 0.46 0.45 0.43 0.41
1.5 0.47 0.47 0.46 0.45 0.42
1.6 0.49 0.49 0.48 0.46 0.43
1.7 0.50 0.50 0.48 0.47 0.44
1.8 0.51 0.51 0.50 0.48 0.45
1.9 0.52 0.52 0.51 0.49 0.46
2.0 0.53 0.53 0.52 0.49 0.46
2.5 0.56 0.56 0.54 0.52 0.49
3.0 0.58 0.58 0.56 0.54 0.50
3.5 0.60 0.60 0.58 0.55 0.52
4.0 0.61 0.61 0.59 0.56 0.53
5.0 0.62 0.62 0.60 0.58 0.54
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3.2,5b Comentarios sobre el coeficiente de rugosidad de Manning para
alcantarillas

Una vez determinndo el tipo de flujo, para calcular la descarga de una
alcantarilla es necesarioc mencionar los valores tipicos del coeficiente
de rugosidad de Manning para varios tipos de materiales, con los que pue-
den construirse ellas (ref 23).

En pruebas de laboratorio, realizadas por Neill (1962), encontrd que para
una alcantarilla con flujo lleno, n varia desde 0.0266 para difmetros de
0.30 m hasta 0.0224 para didmetros de 2.4 m. Para flujo parcialmente lle
no se encontrd que estos valores eran ligeramente menores. En general pa
ra alcantarillas remachadas de tamafio estdndar se considera como un valor
satisfactorio n = 0.024 . Para alcantarillas de metal corrugado con
plantilla pavimentada el rango de valores para este coeficiente es de
0.019-0.H521 . En la tabla 3.8 se resumen los resultados generales obte-
nidos.

TABLA 3.8 Coeficiente rugosidad de Manning en relaci6n
al difmetro estdndar de alcantarillas de
metal corrugado.

Didmetro de la alcantarilla, enm n
0.30% a.027
0.610 0.025
0.914 - 1.219 0.024
1.524 - 2,134 0.023
2.438 0.022

En la tabla 3.9 se encuentran resumidos los valores de n recomendados por
Bodhaine (1976).
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TABLA 3.8 Coeficiente de rugosidad de Manning en relacibn
al didmetro de alcantarillas (Bedhaine, 1976).

Didmetro de la alcantarilla, en m n
1.524 - 1,829 0.034
2.134 - 2.438 0.033
2.743 - 3.352 0.032
3.658 - 3.962 0.031
4,267 - 4.572 0.030
4,877 - 5,486 0.029
5.791 - 6.096 0.028
6.401 - 6,706 0.027

Para alcantarillas de concreto, el coeficiente de rugosidad depende de las
condiciones del concreto e irregularidades de la superficie resultado del
método de construccidn usado. Los valores sugeridos por Bodhaine para

alcantarillas de concreto se resumen en la tabla 3.10 .

TABLA 3.10 Coeficiente de rugosidad de Manning para alcanta-
rillas de concreto segin su acabado (Bodhaine,

1976).
Condici6n del concreto n
Muy pulido 0.010
Pulido 0.011 - 0.015
Acabado normal de campo 0.012 - 0.015
Mal acabado 0.015 - 0,020

En alcantarillas de concreto estos valores se pueden incrementar significa
tivamente si las secciones de la alcantarilla se desplazan verticalmente

u horizontalmente de las juntas. Bodhaine observd que cuando ocurre este
desacomodo, el incremento en el coeficiente estd relacionado con el grado

de desacomodo.

Para alcantarillas de tubo de arcilla vitrificada se sugiere un rango de



valores para el coeficiente de rugosidad de 0,012 - 0.014 y para tubos
de fierro fundido de 0.013 .

Para alcantarillas de caja de concreto

a) Formas de madera, lisas el coeficiente serd de 0.013 - 0.014
b) TFormas ordinarias de 0.014 - 0.015

c) Asperas, con depdsitos sedimentarios de 0.016

3.2.5¢c Pérdidas de carga a la entrada

Los valores del coeficiente de entrada, ke multiplicados por la carga de
velocidad, v2/2g determinan la pérdida de carga por entrada de alcantari-

1las que escurren llenas o parcialmente llenas.

Los valores del coeficiente de entrada se presentan en seguida para dife~

rentes caracteristicas de la entrada y tipo de estructura.

TABLA 3.11 Coeficientes de entrada para alcantarillas

Tubos de concreto Coeficiente ke
Conducto prolongade fuera del terraplén, con entra-
das dirigidas hacia aguas arriba 0.20
Idem anterior, pero con espiga dirigida hacia aguas
arriba 0.50
Con muros de cabeza, con o sin aleros. Con entrada
dirigida hacia aguas arriba 0.20
Idem anterior, pero con espiga dirigida hacia aguas
arriba 0.50
Cualquier condicién, pero con el borde del conducte
redondeado {r = D/12) 0.20
Idem anterior pero con borde biselado 0.20
Cortado a bisel conforme a! talud del terraplén 0.70

Con seccidon terminal de entrada, conforme al talud
del terraplén 0.50
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Tubos_circulares o abovedados de metal corrugado Coeficiente ke
Conducto prolongado fuera del terraplén, sin muros

de cabeza 0.90

Con o sin aleros, bordes de aristas vivas 0.50

Idem anterior, con el borde del conducto biselado 0.25
Cortado a bisel conforme a los taludes del terra-

plén 0.70

Con seccin terminal de entrada conforme al talud

del terraplén 0.50

Alcantarillas de caja de concreto armado

Con muros de cabeza en dngulo recto respecto al
eje de la alcantarilla, sin aleros

a) bordes de aristas vivas 0.50
b} bordes redondeados (r = D/12) 0.20

Idsm anterior pero con aleros formando &ngulos de
30 y 75" con el eje del conducto

a) borde de la clave con aristas vivas 0.50

Idem anterior pero con aleros paralelos {prolon-
gando los estribos)
a) borde de la clave con aristas vivas 0.70

Idem anterior, pero con aleros curvos, identifi-
cados con los estribos en correspondencia con el
comienzo de la seccidn transversal completa de la
alcantarilla

a) borde de la clave redondeado {r = D/4) 0.10

3.2,6 Entradas y salidas

Lag paredes iniciales dirigen el flujo hacia la alcantarilla propiamente

dicho mientras que las paredes finales proporcionan una transicidn de la

alcantarilla hacia el cauce natural nuevamente. Ambas protegen el terra-—
plén contra deslaves y contra las aguas de inundacidn y cuando se digefian
adecuadamente pueden mejorar las condiciones de funcionamiento de la al-

cantarilla. La mayoria de las paredes iniciales y finales se construyen

de concreto reforzado, aunque se emplean a veces mamposteria de piedra y

madera,
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Los muros de cabeza que se construyen a la entrada pueden ger rectos,

en forma de L, de U o con aleros.

g S iy

_8_._‘.4_

a) Tipo recto b} Tipo L c) Tipo de ala d) Tipo acamponodo

L=}

.
Seccion

F' Demmmffulabeuda
\EIIU.I

e) Tipo en U f) Tipo en U escalonado g) Tipo alabeado

i

Linea del flujo 4

Fig 3.33 Muros de entrada o salida tipicos para alcantarillas

El muro recto se usa en alcantarillas pequeiias en pendientes planas cuan-
do el eje de la corriente coincide con el eje de la alcantarilla.

Los muros en forma de L se utilizan cuando es necesario hacer un cambio

brusco en la direccidn del escurrimiento.

El muro en forma de U es el menos eficiente hidriulicamente y tiene sdlo

ventajas de orden econdmico.

Los aleros alabeados se utilizan cuando se presentan escurrimientos gran-

des, El dngulo de desviacifn para el alabeo no es critico en el caso de
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entradas. Sin embargo, el alabec debe hacerse desde el eje de la corrien-
te de llegada, ver fig 3.34, en lugar de hacerlo con respecto al eje de la
alcantarilla., Entre mds suave sea la transicifn las ventajas hidrdulicas
serén mayores, pero generalmente no son suficientes para compensar el
costo de una complicada construccifn. Las entradas con aleros aumentan
la capacidad de entrada del agua y reducen el coeficiente de pérdida per

entrada, s5i la alcantarilla fluye parcialmente llena.

Escurrimiento
3 ’/ 8 de llegada

~

B

e} Aleros alabeados desde el
eje de la corriente

Fig 3.34 Aleros alabeados desde el eje de la corriente

En alcantarillas donde el control se tiene a la entrada se pueden Iugfar
economias reduciendo la seccidn transversal para que trabaje como conduc—
cidn forzada y alsbeando la entrada para darle mayor capacidad a la alcan-
tarilla. Las investigaciones muestran que los mejores resultados se ob-
tienen alabeando la entrada de alcantarillas de cajén, a una distancia
igual a cuatro veces el rebaje vertical del barril, ver fig 3.35 . La
entrada de alcantarillas circulares debe redondearse a un radio aproxima-
do de 0.15D, El alabeo puede hacerse sSlo a los lados o bien a los lados

y en la parte superior.

En las figs 3.9 y 3.10 podemos observar la mejoria que se puede conseguir

en el funcionamiento para entradas rectas y alabeadas o biseladas. En las
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investigaciones realizadas se ha encontrado que estas mejoras no siempre
se producen en forma tan espectacular y los beneficios que se consiguen
con el alabeo estdn limitados a la reduccin de las pérdidas por entrada.

Cuando se construyen entradas con pendiente del perfil igual al del talud
del terraplén (ver fig 3.36) se reduce la posibilidad de trabajar a flujo

1lleno cuando la entrada estd sumergida.

Fig 3.36 Entrada con perfil de pendiente igual
a la del falud del terraplén

Otro tipo de entrada es aquel que sobresale del terraplén con pendiente
inversa a la del talud de &ste, o con la parte superior extendiéndose me-
dio difmetro sobre la parte inferior, ver fig 3.37 . De este modo se con
sigue dar al chorro una componente vertical hacia arriba que tiende a lle
nar el barril cuando la entrada estd sumergida, Pruebas realizadas en
modelos han mostrado un incremento en la pérdida de energia con esta en-

trada; sin embargo, &sta tiene poca importancia si se logra un flujo lleno.
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Longitud capucho < valor optimo= 0.75d

Fig 3.38 Alcantarillas circulares con capucha
a la entrada, segin Blaisdell
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Fig 3.39 C‘orocterfsﬁcos de descarga de olcontarillas circulares
sin sumergencia a la entrada

Blaisdell ensayd entradas como la mostrada en la fig 3.38, en alcantari-
llas circulares, cortando la entrada a un dngulo tal que su clave quede
delante del punto mds bajo del fondo., A este tipo de entrada Blaisdell
la 1llamd de "capucha'. De las pruebas realizadas obtuvo que con una lon
gitud, L, igual a 0.75D, la alcantarilla fluye llena si H/D > 1.25, para
pendientes mayores de 0.361, entendiendo como pendiente el dngulo de in-
clinacidn con respecto a la horizontal. Las experiencias de Blaisdell
tambi&n incluyen mediciones en la entrada sin estar sumergida, &sto es,
cuando H/D < 1.25 y con alcantarillas de pendiente fuerte. En esta con-

dicidn, la seccidn critica se presenta a la entrada (flujo tipo 1).

El comportamiento de alcantarillas con capucha termina cuando H/D alcanza

valores dados por la ecuacibn

oz
]

1.05 + 0.142 # (3.15)
d“ ved

Los valores de dicha ecuacidn se encuentran resumidos en la fig 3,39 ,
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Esta expresidon representa el inicio del proceso del flujo mixto agua-aire
y el llenado de¢ la alcantarilla. Para esta condicidn, el comportamiento
estard descrito por las ecuaciones de flujo en conductos cerrados conside

rando como coeficiente de pérdida por entrada ke = 1.0,

En este tipo de alcantarillas se requiere de un dispositivo inhibidor de
vBrtices ya que de no colocarlo se arrastra aire para grados de sumergen-
cia bajos, reduciendo la descarga hasta en dos tercios de la capacidad
normal, Estos dispositivos consisten en placas colocadas a la entrada

como se observa en la fig 3.38 .

Otro tipo de entrada de alcantarilla es la de caida que constituye un caso
especial de los flujos tipo 5 y 6 dependiendo si la salida es libre o su-
mergida,

Estas alcantarillas son utilizadas donde hay poco espacio en el terraplén
(fig 3.40a) y donde se permita almacenamiento para reducir el escurrimien-

to pico o para acortar la longitud del barril, ver fig 3.40b.

Generalmente el barril estd en una pendiente plana y su tamafio se puede
obtener con la ecuacidn miguiente

2

= iy =
H=H+S Loy =gy +th +heth (3.16)

t

considerando en los cdlculos un coeficiente de pérdida por entrada de
ke = 0 e incluyendo una pérdida por codo, hc‘ igual a kc v2/2g en donde
kc varia de un midximo de aproximadamente 1.5 para codos cuadrados hasta

un valor de 0.45 para codos circulares con r = D.

Es conveniente disefar estas alcantarillas para condiciones de entrada 1i-
bre, haciendo que funcione como un vertedor con una longitud de anillo su-
ficiente para descargar el gasto de disefio sin una clevacién excesiva
aguas arriba, €sto se puede lograr alabeando 1n entrada (ver [ig 3.40d).
Si el tubo vertical se mantiene lleno durante el funcionamiento de la al-

cantarilla, el coeficiente del vertedor serd de aproximadamente 1.35 y de
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¢} Tubo de elevacion con muro d} Tubo de elevacidn ocampanado paro
de retencicn paro evitarelvortice  aumentar lo capacidad de la entrada

Fig 3.40 Alcantarillas con entrada de caida
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2.1 si se logran evitar los virtices con un muro de retencifn como el wos
trado en la fig 3.40c .

Como ya se indic8 en un principio las paredes de salida ademds de retener

al terraplén satisfacen otras funciones.

En general podemos decir que tiene por objeto mejorar las condiciones en
la descarga, sobre todo aquellas relacionadas con la erosién y entrada al
cauce natural,

Las paredeg de salida pueden tener las siguientes formas:

Muros en forma de U. Cuando las velocidades de descarga son bajas o el

cauce abajo de la salida no presenta problemas de erosidn.

Muros rectos. Se usan en salidas pequefias y en aquellos casos donde no
se requiera de una estructura de transicifn que disminuya los problemas

de remolinos en los extremos de los muros y que producen socavacién.

Aleros. Proporcionan una buena transicién y cuando las velocidades son
moderadas, es Gitil alabearlos considerando que el dngulo de alabeo debe
ser lo suficientemente pequefio como para que el agua no se despegue de
los muros de la transicidn., lzzard sugiere que el dngulo B (ver fig 3.41)

para escurrimiento supercritico debe ser aproximadamente al indicado por

ten B = —i— = —"l;‘\{,—— (3.17)

donde
F, niimero de Froude
Y tirante de escurrimiento en el conducto, en m

V  velocidad media en el conducto, en m/s

Para escurrimiento subcritico se podrian utilizar dnpulos mids grandes.
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Angulo de aolabeo

Fig 3.41 Aleros alabeados

3.2.7 Vados

En las regiones dridas donde las corrientes fluyen a intervalos poco fre-
cuentes v con corta duracidn, los vados aparecen como un substituto econd

mico de las alcantarillas en caminos que llevan bajos voliimenes de trdfico.

Un vado se forma rebajando el nivel del camino al nivel del lecho de la
corriente de orilla a orilla de &sta, siempre que permita la construccidn
del vado sin dar excesiva pendiente a los accesos. La orilla de aguas
arribz de la rasante del camino en el vado, debe estar a nivel con el fon-
do del cauce para evitar erosiones que podrian socavar el camino. La ori-
1la aguas abajo del camino debe protegerse con un dentelldn, revestimiento
o zampeado de tierra para el mismo propdsito. El perfil de la bajada debe
estar lo mAs cercano posible a la seccién transversal de la corriente, con
el objeto de eliminar interferencias en el escurrimiento superficial. Si
se disefian adecuadamente son poco dafiados por el escurrimiento y se limpian

solos, de modo que los costos de mantenimiento son también bajos.

Las desventajas principales son las interrupciones y los peligros a los que
se somete el trdfico cuando el vado estd inundado por la corriente. Por

este motivo deben ponerse sefiales para indicar las orillas del camino y pa-
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ra advertir el peligro que presentan cuando ocurre la avenida.
3.3 Frosidén y sedimentacidn

El disefio de alcantarillas asi como el de otras estructuras de drenaje
no esti completo hasta que, tanto la probabilidad de erosidn como sedimen

tacidn, sean eliminadas, dentro de limites practicos.

Las alcantarillas con pendientes pronunciadas siempre descargan con velo-
cidades superiores a la critica y que pueden ser causantes de erosifn en
el canal de descarga, en los acotamientos, en los taludes v dajos en la
alcantarilla misma y en sus accesorios, originando costosos problemas de
mantenimiento y peligrosas condiciones para quienes transitan la carrete-
ra, Tor este motivo, es necesario comprobar la velocidad real contra los
valores miximos permisibles dados en las tablas 3.12 y 3.13 para tomar las

medidas pertinentes {ref 23).

TABLA 3.12 Velocidades mdximas promedio.

Material Velocidad promedio, en m/s
Suelo franco 0.61 - 0.91
Pasto ' 0.61 - 0.°1
Césped y guijarros 1.22 - 1.83

Recubrimiento de concreto y
roca dura 3.08 - 4,57
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TABLA 3.13 Velocidades mdximas permisibles para canales esta-
bles de alineamiento recto y tirante 0.90 m,
(Open Channel Hydraulics,Ven Te Chow).

Material « Agqua limpia Agua con 11-
en m/s neas coloida-
les, en m/s
Arena fina coloidadl 0.46 0.76
Marga arenosa no coloidal 0.53 0.76
Marga 1imosa no coloidadl 0.61 0.91
Limo aluvial no coloidad] 0.61 1.07
Marga firme ordinaria 0.76 1.07
Ceniza volcinica 0.76 1.07
Arcilla fuerte no coloidal 1.14 1.52
Marga aluvial coloidal 1.14 1.52
Esquistos y arcilla compacta 1.83 1,83
Grava fina 0.76 1.52
Marga graduada o piedra redondeada 1.14 1.52
timo graduado o piedra 1,22 1,68
Grava gruesa no coloidal 1.22 1.83 -
Piedras y Lajas 1.52 1.68

La velocidad es un factor que puede ser controlado hasta cierto punto en
el disefio hidrdulico., Si la velocidad ha excedido los valores miximos per-
misibles es necesarioc adoptar medidas de reduccidn de velocidades o de pro-
teccibn,

Un ex@men superficial de la ecuacidn de Manning haria pensar que la veloci-
dad se podria disminuir haciendo canales mds anchos, pero no es asf. En al
gunos casos se puede disminuir la velocidad aumentando la longitud del ca-
nal disminuyendo asi la pendiente; sin embargo, se requieren grandes cambios
de ella para lograr una variacidn apreciable de la velocidad. Otra forma
que ha resultado efectiva para lograr este fin es disminuir la velocidad
del flujo mediante la divisidn de la corriente por medio de zanjas de coro-
na, de las que se hablayd en su oportunidad. Sin embargo, en muchos casos,

no es posible hacer #sto, Otra técnica que pretende lograr &sto mismo con-—
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siste en desviar el agua a intervalos, hacia zanjas al lado del camino o
diques que logran alejarla de &ste siguiendo las curvas de nivel.

AGn asi, la reduccidén de la velocidad para evitar la erosidn es dificil

de lograrse y puede costar mas que otros tipos de proteccidn.

Existen situaciones en que las velocidades no pueden sostenerse dentro de
1imites permigibles volviéndose necesario recurrir al disefio de canales

revestidos con asfalto, concreto, mamposteria, etc.

En regiones hfinedas, a menudo se controla la erosidn estableciendo una
cubierta vegetal en los taludes de cortes y rellenos, ¥ a lo largo de
acotamientos. Por lo general se recurre al pasto para lograr cubiertas
que resistan hasta 2.5 m/s con el Gnico requerimientc de dar una pendien~

te minima de 0.005 para mantener drenada la zona sin dafiar al c@sped.

Si el agua arrastra arena y otros abrasives se recomienda recubrir las

secciones con material bituminoso.

Cuando el disefio origina altas velocidades, deben hacerse previsiones pa-
ra la disipacifn de la energia en el extremo inferior de la descarga a me-
nos de que se encuentre con un cauce rocosc. Un método para disipar la
energia excesiva es colocar un dispositivo para producir un salto hidrdu-
lice por ejemplo un tanque lo suficientemente profundo como para forzar

que dentro de €1 se presente el saltoc.

Las corrientes que llevan sedimentos acarrean problemas de funcionamien-
to. Se ha encontrado que el agua es capaz de transportar sflidos a lo
largo del cauce en relacidn directa de una potencia de la velocidad, ma-
yor que el cuadrado, por lo que cualquier disminucidn apreciable de la ve
locidad ocasionard que la corriente deje depositado el material que arras

tra. Estos depbsitos pueden tapar el canal ocasionando derrames perjudi-
ciales.

Para evitar sedimentacidn se aconseja una pendiente mfnima de 0,52 .
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En situaciones en donde la velocidad no pueda mantenerse dentro de un ran-
go, los sedimentos pueden ser atrapados en lugares estratégicos como son,
por ejemplo, los tanques de sedimentacidn disefiados para su sencilla lim-

pieza con equipo mecdnico.

Otra recomendacidn importante es la de evitar los sifones invertidos
siempre que el agua lleve sedimentos o arrastres ya que afin cuando la ve-
locidad méxima del flujo pueda conservar limpia la cubeta, los depSsitos

se acumular@n cuando la descarga disminuya.
3.4 Barreras contra basura

Las corrientes en las inundaciones frecuentemente arrastran arbustos y

en ocasiones objetos de gran tamafic, Estos materiales flotantes pueden
tapar las entradas a las alcantarillas ocasionando inundaciones en el ca-
mino.

Cuando sea posible, la alcantarilla debe disefiarse de tal forma que a tra
vés de la misma pasen los arrastres de objetos esperados. En muchos ca-
sos una barrera contra basura aguas arriba para detener el material, pue-
de ofrecer una solucién mds razonable al problema. La barrera debe dise-
flarse para que no quede bloqueada con basuras obstruyendo la entrada de
la alcantarilla, Se podrdn utilizar rejas con espaciamiento amplio para
4permitir que el material pequefio pase ficilmente por ellas. Se recomien-
da que dicho espaciamiento entre barras se dé entre la mitad a la tercera
parte de la dimensidn minima de la alcantarilla. La reja no debe colocar
e muy cercana a la entrada de la alcantarilla a fin de que si se acumula
la basura el agua puede saltar y entrar hacia la alcantarilla. Para lle-
var & cabo @sto se puede utilizar bastidores en forma de V o semicircula-
res a la entrada de la alcantarilla o bastidores rectos colocados en el
extremo aguas arriba de los aleros. Las rejas pueden construirse de alam
bre, madera, rieles de acero u otros materiales., Las cuadrillas de mante
nimiento deberdn retirar el material arrastrado y atrapado por las rejas
después de cada inundacidn.



148

3.5 Estructuras accesorias de drenaje
3.5.1 Drenaje del camino y de los lados del camino

Las estructuras que a continuacidn se describirdn tienen como propésito
controlar el agua producto de una tormenta que cae sobre el derecho de
via del camino y las pendientes o laderas tributarias, protegiendo con-
tra erosién y deslizamiento a los taludes, que pueden ocasionar condi-
ciones peligrosas para los conductores de vehiculos que transitan el ca-

mino, asi como elevados costos de construccifn.

Las carreteras se construyen con una pendiente transversal que permite
el drenaje lateral hacia los lados del pavimento y en el caso de tramos
curvos, flujo lateral hacia un sd6lo lado debido a la sobrelevacidn del

pavimento y de los acotamientos.

El agua asi colectada es obligada & fluir longitudinalmente a través de
zanjas. El agua que escurre por las laderas puede ser interceptada y
llevada a donde no cause problemas por medio de bordos. En el caso de
agua recolectada por zanjas, la eliminacién se efectlia mediante lavade~
ros y desfogues laterales hacia las partes bajas del terraplén de la ca-
rretera y hacia los cursos de drenaje natural. Cuando la carretera tiene
cortes laterales pronunciados, la elevacidn de los escurrimientos se pue-
de hacer mediante drenes de tubo ranurado, que permiten, a su vez, de-
saguar las infiltraciones producidas desde log terraplenes: ya que de
no hacerse asi el exceso de humedad en el terraplén de una carratera

originarfa pérdida en la estabilidad del pavimento mismo.
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Fig 3.42 Vista en planta del drenaje en una carretera

3.5.2 Diques

Los diques son terraplenes de tierra empleados para proteger los taludes
de los cortes ya sea conteniendo o desviando el flujo de las corrientes,
En los cortes largos, el bordo o dique debe seguir aproximadamente a una
curva de nivel y, si es posible, debe derivar el agua sin dejarla llegar
al camino. En otros casos es necesario encauzar el agua hacia la cuneta
del camino antes de gu conduccifdn final hacia el drenaje principal forma-
do por las alcantarillas, para este caso es comfin el uso de la combina-

cion dique con canal, ver fig 3.42 .

La seleccidn de la forma de la seccidn transversal del dique depende de
las limitaciones de la amplitud y tirante que puedan tolerarse, indepen-
dientemente del que el dique esté& revestido o mo. La prdctica moderna
exige que la construccidn de diques se haga en capas compactadas tal como
los terraplenes de los caminos. Las caras del dique deberdin ser protegi-
das mediante algfin recubrimiento (concreto, mamposteria, césped, etc)

Cuando estén sujetas a altas velocidades que puedan erosionarlas. Fre-
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cuentemente, cuando se emplean diques para desviar el flujo de la co-
rriente, la necesidad de proteccidn puede eliminarse, colocando el di-
que a cierta distancia, hacia atrds del.canal, lo cual permitird la fox-

macidn de una zona de aguas muertas que amortigua y evita socavaciones.
3.5.3 Zanjas

El agua producto del escurrimiento sobre el camino y los lados del camino
se recoge en zanjas, Las zanjas deben ser lo suficientemente grandes pa-
ra conducir el gasto de disefio con un bordo libre de % a 18 cm, La plan-
tilla de la zanja se coloca, algunas veces, lo suficientemente abajo como
para captar el agua desde la base del camino asi como la del suelo adya-
cente a la zanja, ver fig 3.42 .

Las zanjas a los lados del camino o cunetas se construyen, generalmente,
de seccidn transversal triangular o trapezoidal; la pendiente y otras ca-
racteristicas de la cuneta se determinan con el anilisis hidrulico del

flujo que va a pasar. Si la velocidad calculada para el gasto de diseifio
resulta mayor que la permisible para el terreno debe darse proteccidn re-

vistiendo a la zanja con asfalto, concreto, mamposteria o césped.

Las zanjas de corona son colocadas a lo largo del centro de la franja me-
dia del camino. Estos drenes colectan el escurrimiento de esta zona y de
la mitad del pavimento adyacente cuando el caminc tiene corona al centro.

3.5.4 Derrames laterales

Los derrames laterales o lavaderos se colocan a lo largo de las cunetas
para conducir el gasto total o parcial a través de rdpidas de fuerte pen-
diente y revestidas hasta las partes bajas del terraplén, y de alli, si-
guiendo los cauces naturales del drenaje hasta una alcantarilla, ver fig
3.42 ,

Existen varios tipos de entradas a un lavadero. Las mis comGnes son las

de umbral colocado longitudinalmente en una escotadura del bordillo o me-



diante coladeras colocadas en el fondo de una cuneta.
3.5.5 Disefio hidrdulico de las estructuras accesorias de dremaje

3.5.5a Zsanjas y diques

El flujo que se presenta en estas estructuras es de tipo tramsitorio es-
pacialmente variado a superficie libre ya que el gasto por unidad de lon-
gitud entra en forma lateral al canal (gasto creciente) tal como se mues-
tra en la fig 3.43 .

Per (il en el instonie 1401

Pertil en ¢l instonte 1

mmmﬂm iyen mm/b
%

Fig 3.43 Flujo espaciaimente variado a superficie libre

Este tipo de flujo es complejo ya que implica la solucidn de las ecuacio-
nes diferenciales que lo caracterizan y que estdn dadas por

gx_q + - gi\_ -q=0 (3.18§

y, ) [ga¥, Ve W) _ o
xty [V Er M S T Sg = Sg (3.19)
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donde

gasto, en m3/s

drea hidréulica, en m?

gasto lateral por unidad de longitud de entrada, en m}/s/m
coordenada de una seccifn, considerando flujo unidimensional
tirante, en m

tiempo, en s

aceleracidn producida por la gravedad, en m/s?

velocidad media, en m/s

pendiente geomBtrica de la plantilla, en m/m

0 UMW ¢ X O > O
- O

pendiente de friccidn, en m/m

Para casos practicos se han propuesto soluciones semiempiricas para este
tipo de flujo como la de Izzard, Horton o Henderson. Las cuales propor-
clionan resultados aproximados.

La mayoria de los autores proponen aceptar la hipStesis de que se estable-
ce un flujo permanente aiin en el caso de una lluvia de corta duracidn.
Esto implica que al establecer las ecuaciones de continuidad y la dindmi-
ca no aparecerin los t&rminos que dependan del tiempo. Pensando en una
solucidn por incrementos finitos las ecuaciones que describen el fendmeno

hidrdulico en t8rminos generales son las siguientes (ref 8)

qQ
q= .._215_ (3.20)
4Q = Q; - Q) = q &x (3.21)
. [u ][ _ Y2 ] )
by~ o (v, - vy) +oteese x (3.22)

donde las secciones 1 y 2 quedan ubicadas tal y como se presentan en la

fig 3.44 . El desnivel entre la superficie libre del agua se puede calcu-
lar como

L}
by =5 ax-dy=S§ &x- (y2 - y1) (3.23)
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Fig 3.44 Ubicacidn de las secciones para la deduccion de fas
ecuaciones de flujo transitorio espaciolmente variado

En la ecuacidn 3,22 S’E es la pendiente de friccidn que se calcula de la
siguiente manera si utilizemos la férmula de Manning

. T,y
§_ = [ ——— ] : (3.24)
£ Th2/3

donde
§ot2tWs (3.25)

W oe ALt Ad) (3.26)

En estas ecuaciones

n  coeficiente de rugosidad de Manning
Rh  radio hidrdulico medio, enm

A drea hidrdulica, en m?

P perimetro mojado, en m
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La direccidn del cdleculo queda determinada por la localijzacidn de las

secciones de control. Para cunetas, generalmente las pendientes son

grandes y el régimen supercritico por lo cual el cdlculo se realiza en

el sentido de la direccidn del flujo. La secuela de cilculo seria la

siguiente
1) Conocer lac caracteristicas en la seccidn de control:
v,s, .
Yor @ Vs Sfc
2) Plantear las ecuaciones de energia de las secciones de control y la
inmediata aguas abajo a fin de conocer las caracteristicas en la
seccidn i yi, Qi’ Vi, S;. para lo cual seri necesario resolver
1
las ecuaciones por iteraciones.
1 2
3) Se supone un valor, éys , con el que se calcula las caracteristicas
P
para la seccifn i+l: Vit Qi+1' \,'i_*_1 y Sf‘ .
i+l
4) Se resuelve la ec 3.22 obteniendo un valor para Ay:: .
5) Se repite el procedimiente hasta que

' .
| by, - by | < ToL (3.27)

L]
La convergencia se torna mis rdpida si el siguiente Ay5 se hace igual al

1
Ayc

calculado para la seccidn anterior.

Se recomienda que las longitudes de los tramos, Ax, sean lo suficientemen-

te pequefios para lograr obtener mejores resultados.

De esta manera es posible conocer el perfil del agua a lo largo de la es-

tructura lo cual permitird su disefio de acuerdo con las condicionea fija-

das anteriormente para el bordo libre.

El desarrollo de este método se presenta en el cap 4 mediante un ejemplo.
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3.5.3b Derrames laterales

La capacidad que deberd temer cada umbral de un derrame lateral dependerd
de la separacidn a la que se encuentre uno de otro, del gasto tetal v del
tirante en la seccidn inmediata antes del umbral. Si el flujo entra a
través de una escotadura en la guarnicidn o bordillo de la carretera, el
flujo cambia bruscamente de direccién siendo necesaria una cierta longitud
para interceptar todo el gasto que se desea evacuar. Dicha longitud se
puede calcular con la siguiente expresidn propuesta por Izzard (ref 21)
%

L o= (3.28)
20,386 (a+y)3/?

L longitud del umbral
gasto que se requiere interceptar, en md/s (se recomienda que
sea del 85 a 957 del gasto de disefio de la cuneta)

a desnivel entre el fondo de la cuneta y el umbral, en m (gene-
ralmente de 0.06 m)

y tirante del escurrimiento a la entrada del umbral, en m

Esta ecuacitn estd resuelta en forma grdfica como se muestra en la fig
3.45 .

Es comiin utilizar dimensiones estdndar en todas las entradas, de manera

que todas tengan la misma capacidad de descarga; compensando que el gasto
sea creciente en cunetas con separaciones diferentes entre una entrada y
otra. La porcidn de gasto que interceptard cada entrada se muestra en la
fig 3.46, como funcidn de las relaciones a/y y L/La donde L es la longi
tud efectiva de la entrada elegida como estdndar. En el cap 4 se presen-

ta un ejemplo que ilustra el uso de estas figuras,

Cuando la carretera se encuentra en una depresidn, se recomienda cons-
truir tres entradas una en el punto mis bajo v las otras dos, donde la
rasante quede aproximadamente 0.06 m arriba del punto mis bajo. De esta

manera se logra interceptar parte del agua antes de que llegue al punto
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mas bajo disminuyendo también la cantidad de sedimentos que se depositan
en 1la zona inundada.

Una vez interceptads el agua se conduce hasts la parte mis baja del te-
rraplén a través de rdpidas, revestidas de mamposterfa o concreto. En
general eatas estructuras son de corta longitud y gran pendiente, ver
fig 3.47 . La altura de los bordos se disefia aplicando las ecuaciones
de flujo en canales abiertos considerando que el umbral es la seccién de
control, dado que se cambia de una pendiente relativamente pequefia a una
bastante grande. Las secciones transversales mis comunes son la rectan-
gular y la trapezoidal. Dentro de la zona del umbral, la altura de los
bordos no deberd ser menor que la suma Yo + Vi/lg . En la practica se
acostumbra dejar constante la altura del bordo manteniendo el tirante
critico a lo largo de la répida mediante la reduccidn del ancho de plan-
tilia.

Fig 3.47 Lavoderos
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El régimen con que se descargan los lavaderos provoca velocidades muy al-
tas al pie de la cafda, haciéndose necesario la construccidn de estructu-
ras disipadoras de energfa para evitar socavaciones en el terraplén. Es-
tas estructuras disipadoras suelen ser costosas por lo que se propone un

método para su disefio, basado en una serie de resultados obtenidos por va
rios investigadores (ref 8).

El disefio propuesto estd basado en el comportamiento del escurrimiento en
lavaderos con plantillas de mamposteria de piedra muy rugosa. Las obser-
vaciones realizadas mostraron que un fondo deliberadamente rugoso induce
una fuerte turbulencia y el arrastre continuo de aire lo cual evita el uso
o reduce las dimensiones y costo de la estructura disipadora, ya que tal
vez s6lo se haga necesario un zampeado' con materiales gruesos al pie de la

cafda.

La seccidn transversal puede ser de dos tipos: la rectanpular clésica y
la parabdlica que se adapta a la forma irregular de los torrentes montafio-
sos. En la fig 3.48 se muestran los cortes transversal y longitudinal.

3 4

Anmbas secciones se p hacer r directamente sobre el talud del
terraplén incrustando piedras angulosas, ya sea sobre el concreto o sobre
una plantills del mismo suelo compactado del terraplén, para lograr la ru
gosidad requerida. La rugosidad de la plantilla para este tipo de disefio
no se define exclusivamente en términos de rugosidad absoluta. Para defi
nir la rugosidad heterdgenea que se desea reproducir es necesario definir

los sigulentes pardimetros:

a) Rugosidad absoluta mixima (emsx, en cm). Es la diferencia entre el
nivel medio de las piedras y el nivel medio absoluto de la plantilla,
ver fig 3.48 .

b) Rugosidad absoluta media (t—:m , en cm). Es la diferencia entre el ni-

vel medio del perfil de las piedras y el nivel medio de la plantilla.

c¢) Nimero de piedras que quedan incrustadas en un metro cuadrado de
plantilla (N, en 1/m?).
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Fig 3.48 Carocteristicas geométricas e hidrdulicas para un canal rugoso
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Los niveles a los que hacemos referencia se definen a continuacidn.

1) Nivel absoluto de la plantilla. Corresponde al valor medio del nivel

de la plantilla donde se incrustan las piedras.

2) Nivel medio de la plantilla. Corresponde al nivel medio comprendido
entre el nivel medio de las piedras y el absoluto de la plantilla.

3) Nivel méximo del perfil de piedras. Corresponde al nivel pico mds al-

to de una o mAs de las piedras incrustadas.

4) Nivel medio del perfil de piedras. Corresponde al nivel promedio del
perfil de los picos de las piledras, considerado entre el nivel maximo y
el minimo del perfil de piedras,

Las investigaciones realizadas han permitido relacionar directamente el
tamafio de las piedras con los parémetros que definen la rugosidad de la

répida, ver fig 3.49 .

Con las siguientes ecuaciones serid posible obtener las caracteristicas
del flujo y los pardmetros de disefio de derrames laterales con rugosidad

muy grande.

Tirante medic del flujo. (ym, en m). Es el desnivel mixime entre el ni-
vel de la superficie libre del agua y el nivel medio de 1a plantilla.

Velocidad media del flujo de la mezcla agua-aire, en el eje del canal.
(Vm, en m/s). Se calcula con la férmula de Chezy

v o=/t Yy, 8en ¢ (3.29)

m A

donde

¢ d&ngulo de inclinacidn de la plantilla con respecto a la horizon-
tal

A coeficiente de resistencia. Se calcula con la siguiente ecuacidn
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ce
L w3210 [1. ,m] (3.30)
% Y
coeficiente
c=o0 (1.7+8.1¢c_. YN sen¢c¢) (3.31)
max

en que g es un coeficiente medio que considera el contenide de aire en el

flujo en la seccidn transversal y que para el caso de seccidn rectangular,

adquiere el valor

donde

Ye

donde

Q
b

o=1-1.3gen ¢ + 0,19 Ne_ y (3.32)
m’e

0<gc< 1

tirante critico

y =% (3.33)

c gb

gasto, en m3/a
ancho de la plantilla, en m

y para la seccidn parabSlica este coeficiente se calcula como

Y
o=1-1.3gen¢+ 0,08 > (3.34)
m

la ecuacién de continuidad serd

donde
v

Q=oV A (3.35)

velocidad media en toda la seccidn, en m/s

m
An Grea de la seccifn transversal
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8i la seccidn es rectangular
V =v (3.36)
si la seccidn es parabBlica

3 .
vm = Va (3.37)

la velocidad media AR puede obtener directamente de las figs 3.51 a
3.56, para diferentes valores de la rugosidad. De esta forma serd posible
calcular mediante un proceso iterativo con la ec 3.29 el valor del tirante
medio. Las figs 3.51 a 3,56 son validas para secciones parabdlicas; si la
seccidn es rectangular la parte superior de estas figuras sigue siendo
vdlida, pero el valor de o se calcula con la ec 3.32 ., Las velocidades

permisibles para un canal rugoso se muestran en la fig 3.50

Para la geometria de las secciones transversales teonemos que si la seccidn
es rectangular el ancho de la plantilla se puede obtener con la siguiente

ecuacidn

=9
b A (3.38)

y en secciones parabGlicas el ancho de superficie libre es

29

B = (3.39)
m Vm 9 Yo

El uso de las velocidades permisibles de las figs 3.51 a 3.56 se puede ha-

cer extensivo al sisefio de zampeado al pie de la cafda de la ripida, asi

como para el disefic de cunetas.

En el cap 5 se muestran algunos ejemplos numéricos de la aplicacidn de las

ecuaciones y del uso de las graficas presentadas.
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4, FJEMPLOS

4.1 Curvas intensidad-duracifo-perfode de retorno (i—d—Tr)

A continuaciSn se presenta la secuencia de cdlculo para obtener las cur-
vas intensidad-duracién-periodo de retorno a partir de los datos de in-

tensidades mdximas que se muestran en la tabla 4.1 .

1) Se ordenan los valores de intensidades miximas de mayor a menor y se

les asigna un orden, m, ver tabla 4.1 .

2) E1 periodo de retorno para cada intensidad se obtiene con la ec 2.2 .

Sml_23ml 2
T m m m

los resultados obtenidos se presentan en la tabla 4.1 .



TABLA 4.1 Datos de intensidades miximas registradas en la estacion

climatol6gica Acayucén, Ver.

m Tr ‘ 5 10 15 20 30 40 60 80 100 120
1 24 216 153 141.6 132.6 101 87.8 71.3 54.8 51.2 50
2 12 206.4 150 116 112.5 88 73.2 63.0 54.4 49.7 41.5
3 8 192 134.4 114 102 85 72.4 61.0 50.6 42.4 35.7
4 6 180 132 108 99 74 68.5 50.5 48.8 40.6 34.5
5 4.8 151.2 123.6 108 87 72.6 67.2 58.4 47.6 38.6 33.8
6 4.0 141.6 120 106.4 84.9 72 65.3 57.8 43.7 36.3 30.3
7 3.428571 138.0 120 96.8 83.1 71 63.8 53.3 40.7 32.8 28.2
8 3 136.8 120 90 82.5 70 62.3 47.3 38.3 32.6 27.2
9 2.666667 135.6 114.6 90 82.5 66.8 52.4 43.5 35.5 28.8 27
10 2.4 132 108 88.8 79.8 63 47.3 41.5 35.2 28.4 25.5
1 2.181818 129.6 104.4 88.4 75. 62.8 47.2 40.9 32.5 28.1 25
12 2 123.6 102.6 84.4 74.4 62.4 46.7 39.2 31.2 27.0 23.7
13 1.846154° 120 102 82 72.6 62.0 46.6 39 30.9 25.4 21.3
14 1.714286 120 102 80.4 71.7 54.8 44.0 36.5 30.7 24.2 20.5
15 1.6 120 94.8 80 66 51.8 39.0 30.4 25.5 22.7 19.8
16 1.5 120 80.0 78 64.8 50.2 37.6 29.8 24.2 22.7 18.9
17 1.411765 120 83.4 72 64.5 49 37.5 28.6 22.8 20.2 18
18 1.333333 120 81 69.6 60 48,2  36.7 28.6 22.7 20.0 17.3
19 1.263158 120 72 67.2 58.5 48 4.5 27.8 22.4 18.5 15.9
20 1.2 115.2 70.8 65.6 57 42 34.3 26.2 21.6 18.3 15.6
21 1.142857 114 70,2 63.2 543 41 33.8 4.3 2.4 17.6 15.2
22 1.090909 86.4 63 56 49.5 39.2  29.4 22.5 16.9 13.5 11.3
23 1.043478 72 60 43.6 32.7 34 27.9 19.6 14.7 11.8 9.8

LT
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3) De acuerdo con el método de minimos cuadrados el sistema de ecuacio-

nes para obtener los pardmetros a;, a; y a; serd de la forma

Iy = ag N + a) Ix; + a; Ix;
Ixyy = ap Ixj + a) tx% + a3 Ix)xy

. Ixpy = ap Ixpy + ay Ixyxp + ag ng
donde
Ly =L log i, Ix) =T log Tr’ Ixg = ¥ log d

Ix)y = L(log Tr) {log i), Ex? = I(log Tr)z’ Ix1xp= IZ(log Tr) {log d)
Ix;y = E(log d)(log i), Ix3 = Z{log d)2, N = 230

4) Realizando los cBlculos necesarios se tiene que el sistema resultan-

te es

395,970261 = 230 ap + 93,32364 a, + 345.360985 a,
170.762446 = 93.32364 ag + 66.20791 a) + 140.131934 a;

570.549912 = 345.360985 ag + 140.131934 ay + 561.648046 a2

cuya solucibn es
ap = 2.414844 , a; = 0.356212 , ap; = - 0.557929
entonces los parametros son igual a
k = ant log,ap = 259.922575, h = a; = 0,356212, b = ~ a, = 0.557929

Finalmente la ecuacidn de las curvas de intensidad-duracidn-periodo de
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retorno queda expresada como

ks 259.922575 10+ 336212
i - =
&b 40557929
5) A fin de presentar en forma grifica estas curvas se han elegido los
siguientes periodos de retorno: 24, 4, 1.5, 1.04 . Los valores ob-
tenidos se muestran en la tabla 4.2 y se hau dibujado en papel doble
logaritmico, ver fig 4.1 .
TABLA 4.2 Curvas intensidad-duracién-periodo
de retorno
d,en
min 5 10 15 20 30 40 60 80 100 120
LN
afios
24 328.49 223.13 177.96 151,57 120.88 102.96 82.11 69.94 61.75 55.78
4 173,51 117.86 94.00 80.06 63.85 54.38 43,37 36.94 32.62 29.46
1.5 122,35 83.11 66.28 56.45 45.02 38,35 30.58 26.05 23.00 20.78
1.043478  107.51 73.03 58.24 49.61 39.56 33.70 26,88 22.89 20.21 18.26
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T R0 i o .
Tt T 1+
b
i U i
++ - Valores medidos

1+« Tr =1.50bos :
‘}-—— x Te =l.044af\osy—-—+—
i1l o Tr =4 ahos
8 Tr =24 abos T

. gt

i, en mm/hr

Fig 4.1 Curvas intensidod - duracidn- periodo de retorno
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4.2 Curvas altura de precipitacién-area-duracidn (P -A-d)

Secuencia de cdlculo para obtener las curvas precipitacisn-drea-duracidn
congiderande ya conocida la informacidn necesaria y que se proporciona a

continuacidn (ref 15).

TABLA 4.3 Datos necesarios para el método de
Poligonos de Thiessen

Estacién Altura de precipita- Area del poligono de
cibn, en mm Thiessen, en km?
A 144 887
B 102 1494
c 54 1244
D 64 1888
E 53 837
F 43 995

TABLA 4.4 Valores de 1a precipitacibn media y drea
para el plano de {soyetas de la fig 4.2 .

1) (2) (3) (4) (5) (6) (7)
Isoyeta Area encerra Area par- Precipita- ( ) Incremen P, en mm
da, A, ,en cial, en cibn media 3)x(4) to acumu
tkm2 km2 Py entre 1ado (6) + (2)
isoyetas,
en_mm
140 335 335 150 50250 50250 150.0
120 ‘732 397 130 51610 101860 139.2
100 1334 602 110 66220 168080 126.0
80 2476 1142 90 102780 270860 109.4
60 4143 1667 70 116690 387550 93.5
40 6546 2403 50 120150 507700 77.6

35 7345 799 37.5 29962.5 537662.5 73.2
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~~—— Isoyetas trazodas cor
informacidn adicionat

LT~ 160

Fig 4.2 Plggo) de iscyetas ( Manual Hidrotecnia A1.2. Precipimcio'n
C

Fig 4.3 Plano de Poligonos Thiessen { Manual Hidrotecnio A.1.2.
Precipitocidn CFE )
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3

N
|

P,altura de pracipitociin,en mm
-]
N
\]
™

ayia

o Y}':*:r/
)

[} 24
Tiempo ,en b

Fig 4.4. Registro de los pluvidgrafos, curvas masa ( Manual Hidrotecnia
A.1.2 Precipitacion CFE )

Las curvas altura de precipitaciSn-area-duracién representan en forma sin-
tética las condiciones mis desfavorables en tiempo y espacio de la tormen-
ta que se analiza. Las condiciones mds desfavorables en el sentido espa-

cial estdn representadas por las curvas masa medias ajustadas correspon-

dientes o las Areas encerradas por isoyetas, Para tomar en cuenta las con
diciones mds desfavorables en el tiempo serd necesario realizar una serie
de cdlculos que se presentan a continuacidn. Para presentar en forma resy

mida estos c@lculos se elaboraron las tablas 4.5y 4.6 .

1) El andligis me realiza comenzando con la isoyeta de mayor valor. La
informacidn presentada en la tabla 4.4 se vacia en las primeras colum-
nas de la tabla 4.5 .

2) El porcentaje de influencia se obtiene por superposicidn de los planos
que contienen las isoyetas y los poligonos de Thiessen, al dividir el
@rea del poligono asbarcada por la isoyeta correspondiente entre su res
pectiva area encerrada, At‘ 8sto para cada estacidn que tenga influen-

cia en esa @rea.

3) Las precipitacifn media de la tabla 4.5 (columna 6) se obtiene al mlti



TABLA 4.5 Valores de altura de precipitacién-drea-duracibn.

Isoyeta envolvente

1) (@ (3) (@) (5) (6) (7) Buracion
Isoyeta Pm’ At’ Estacibn dPor:ﬁrfl{:aje :m’T'}TI‘?tgdon (2;-:‘(6) 6 12 8 2
en m en kn? c?a, enu;D' eﬁ mm ssen, ’
140 150 335 A 100 134.0 1.042 23.0 49.0 97.0 144.0
(o) 23.0 49.0 97.0 144.0
CMMA 28.0 51.0 101.0 150.0
120 139.2 732 A 95 23.0 49.0 97.0 144.0
B 5 141.9 . 0.981 15.0 40.0 57.0 102.0
oM 22.6 48.6 95.0 141.9
CMMA 22.2 47.7 93.2 139.2
100 126.0 1334 A 67 23.0 49.0 97.0 144.0
B 30 15.0 40.0 57.0 102.0
[ 3 128.7 0.979 5.0 22.0 40.0 54.0
™M 20.1 45.5 83.3 128.7
N cMA 19.7 44.5 81.6 126.0
80 109.4 2476 A 36 23.0 49.0 97.0 144.0
8 41 15.0 40.0 57.0 102.0
[% 13 5.0 22.0 40.0 54.0
D 8 14.0 32.0 63.0 64.0
E 2 106.9 1.028 0.0 9.0 38.0 53.0
o] 16.3 39.6 69.3 106.9
CMiA 16.7 40.5 70.9 109.4 3



60 93.5 4143
40 79.6 6546
35 73.2 7345

25

o

2
£

T Mmoo O WP

A

estacion

22
34
14
17

14
23
15
24
1
13

12
20
17
26
11
14

91.3

78.5

75.4

- Registro mds desfavorable de una

1.024

0.989

0.971

Continuacién Tabla 4.5

23.0
15.0
5.0
14.0
0.0
0.0
13.2
13.5
23.0
15.0
5.0
14.0
0.0
Q.0
10.8
10.7
23.0
15.0
5.0
14.0
0.0
0.0
10.3
10.0

48.0

49.0
40.0
22.0
32.0

9.0
21.0
34.86
35.4
49.0
40.0
22.0
32.0

9.0
21.0
30.8
30.4
49.0
40.0
22.0
32.0

9.0
21.0
29.9
29.0

94.0

97.0
57.0
40.0
63.0
33.0
43.0
62.2
63.7
97.0
57.0
40.0
63.0
38.0
43.0
57.6
56.9
97.0
57.0
40.0
63.0
38.0
43.0
56.4
54.8

136.0

144.0
102.0
54.0
64.0
53.0
43.0
91.3
93.5
144.0
102.0
54.0
64.0
53.0
43.0
78.5
77.6
144.0
102.0
53.0
64.0
53.0
43.0
75.4
73.2

144.0

I
-3
o
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TABLA 4.6 Valores de altura de precipitacidn
max ima-drea-duracidn,

Isoyeta envolvente Duracidn en hr
Isoyeta Pm' en At' en Descripcibn
mn km?2 6 12 18 24
140 150 335 IA 24.0 27.0 50.0 49.0
1A0 50.0 439.0 27.0 24.0
PMD 50.0 99.0 120.0 150.0
120 139.2 732 1A 22,2 25.3 45.5 46.0
1A0 46.0 45.5 25.5 22.2
PMD 46.0 91.5 117.0 139.2
100 126.0 1334 IA 19.7 24.8 371 44.4
TR0 44.4 37.1 24.8 19.7
PMD 49.4 81.5 106.3 126.0
80 109.4 2476 IA 16.7 23.8 30.4 38.5
TA0 38.5 30.4 23.8 16.7
PMD 38.5 68.9 92.7 109.4
60 93.5 4143 IA 13.5 21.9 28.3 29.8
1A0 29.8  28.3 21.9 13.5
PMD 29,8 58.1 80.0 93.5
40 79.6 6546 IA 10.7 19.7 20.5 20.7
1A0 26.5 20.7 19.7 10.7
PMD 26.5 47.2 66.9 77.6
35 73.2 7345 1A 10.0 19.0 25.8 18.4
1a0 25.8 19.0 18.4 10.0
PMD . 25,8 44,8 63.2 73.2

25 Registro mis
desfavorable 48.0 94.0 136.0 144.0
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Area,en km?

Altura de precipitocion P, en mm

Fig 4.5 Curvas altura precipitacion - area - duracion (Manuat
A.1.2 CFE)
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plicar los valores de 1a altura de precipitacién de la tabla 4.3 por
el porcentaje de influencia.

4) De la fig 4.4 obtenemos la altura de precipitacidn. En este caso pa-

ra intervalos de 6 horas.

5) La curvs masa media (CMM) se obtiene con la suma de las alturas de
precipitacidn para cada intervalo multiplicadas por 1la influencia de
cada estacidn.

6) Se calcula el factor de ajuste (FA) dividiendo la altura de precipita
citn media (I’m) obtenida con el método de las isoyetas entre la obte-
nida con el método de los poligonos de Thiessen.

7) La curva masa media ajustada (CMMA) se calcula multiplicando el fac~
tor de ajuste por los valores de la curva masa media obtenidos en el
punto 6.

8) Ahora obtenemos las relaciones de altura de precipitacién méxima.

Para ésto serd necesario.

8.1) Calcular el incremento ajustado de precipitacidn (JA)., Por ejemplo

para el caso de la isoyeta 60

entre las Ohy las 6h AP = 13.5 - 0.0 = 13.5 mn
entre las 6 hy las 12 h AP = 35.4 - 13.5 = 21.9 mn
entre lag 12 hy las 18 h AP = 63.7 - 35.4 = 28.3 m
entre las I8 hy las 24 1 AP = 93.5 - 63.7 = 29.8 mmn

8.2) Se ordenan estos incrementos (IAO) de mayor a menor, independiente-
mente de la hora en que ocurrid, siempre y cuando, se respete que el
intervalo de tiempo entre un intervalo y otro sea continuo,

8.3) Se calcula la precipitaciBn méxima (PMD) para cada duracifn, por
ejemplo para la misma isoyeta 60



184

para 6 h = 29.8 mm

para 12 h = 29.8 + 28,3 = 58.1 mm

para 1B h = 23,8 4+ 28.3 + 21.9 = B0.0 um

para 24 h = 29,8 + 28.3 + 21.9 4 13.5 = 93,5 mm

Los c@lculos realizados se encuentran en la tabla 4.6 y las curvas altu-

ra de precipitacidn-@res~duracifn se muestran en la fig 4.5 .

4.3 Calculo del periodo de retorne

Se requiere conocer el perfodo de retorno que debe utilizar un proyectis-
ta pars una obra de drenaje en carretera (pars una alcantarilla), si se
espera aceptar sSle el 10% de riesgo de que ocurra una inundacifn en los
siguientes 5 afos,

Segln la ec 2.8 el rieago se puede expresar coma

r=1-(-¢g"

0,101~ {1 ~q%, q=0.02

El perfodo de retorno sera

T, = ~%— * §oi " 48 afios

Esto no significa que la inundacidn de disefio o una mayor ocurrirf exacta-
mente una vez cada 48 afos; en realidad, las oportunidades son solamente
de 10 en 100 de que una inundacidn de esa magnitud ocurra en un periodo de
48 aflos. Por otra parte, varias inundaciones de esa magnitud o maeyores
podrian ocurrir en afios sucesivos o en un s8lo afio, pero la oportunidad de

cada combinacidn es extremadamente pequefia,

El bajo riesgo que se desea aceptar indica la importancia de la obra. Ea-
to puede justificar una alta invereifn inicial, Disefics basados en una

inundacidn de 5 afios serfa mds razonsble para un camine rural.
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Utilizando el método Racional calcular el gasto miximo que se puede as-

perar para un periodo de retorno de 10 afios en una cuenca de 3.9 Im? ai

mediante un andlisis de intensidades mAximas se obtuvo la siguiente ex-

presidn para las curvae intensidad-duracidn-periodo de retorno

Consideremos que el tiempo de concentracidn es de 2 horas.

i

259.9 T
r
0.56

0.356

El drea de la cuenca estd constitufda por diferentes tipos de superficie
como Be muestra a continuacidn

1

2)

3)

55%
10%
20%
152

bosque

tierra desnuda

pavimento bituminoso

campos cultivados

n 0 oo

0
0
0
0

2
.6
.83
.1

Como el Area de drenaje eatd constitufda por diferentes tipos de cu-

bierta se deberd obtener el valor del coeficiente de escurrimiento

de acuerdo a la influencia de cada subdrea (ec 2.11)

¢ w3:5 (€0.2)(0.55)+(0.6) (0.10)+(0.85) (0. 20)+(0.1) (0.15)) _
3.5 (0.55 + 0.10 + 6.20 + 0.15)

C1A + Cohp +.. ot C

14

Ay + Ay ... A

i

La intensidad de lluvia serd

i

0.356

. 259.9 10)
0.56

120

= 40.41 mm/h

El gasto mdximo esperado es segln la ec 2.10

36
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QP = 0.278 ciAC = 0.278(0,36)(40.410)(3.9) = 15.77 n'/s

4.5 Envolvente de Creager

Utilizando el método de Envolventes de Creager determinar el gasto pico
que se presentard en una cuenca localizada en la regitn hidroldgica N¢
10 sobre el rio Fuerte cercana a la estacién medidora de Huites. El

Grea de la cuenca en estudio es de 21.5 kw2,

1) De acuerdo con la tabla de envolventes miaximas (ver tabla 2.4) para
la regidn hidroldgica N 10 C = 58 .

2) El gasto pico estd dado por la ec 2.14
Q =1.303C (0.386 A )°
P c

0.936 0.036
o = 2t = 0,8078
Ac0.0 8 (21_5)0.0148

0.8078 417.61 ni/s

Q, = 1.303(58) {0.386(21.5))
Como podemos observar este método es de fécil aplicacidn y de gran utili-
dad cuando no se cuenta ton registros de lluvia y escurrimiento; ademds
puede considerarse como un método que proporciona el gasto miximo que
puede presentarse en una regifn, ésto es, que si al utilizar cualquier
otro de los métodos que se presentaron en el cap 2 se obtiene un valor
del gasto mayor que el calculado con la envolvente de gastos miximos mun-

diales (c = 100) se deberd adoptar como gasto de disefio este @ltimo,
4,6 Funcidn de distribucidn de probabilidad
Para los datos de lluvias maximas en 24 horas se obtendrd la precipitacidn

méxima esperada para un periodo de retorno de 50 afios usando la distribu-
cifn de probabilidad que mejor se ajuste a los valores del registro.



TABLA 4.7 Registros de 1luvias miximos en 24 horas en las
estaciones de Huasuntlén y Acayucan, Ver.

Afia Huasuntlan Acayucan
1948 .- - -
1949 - - - -
1950 -~ - 69.1
1951 - - 78.0
1952 Incompleto 73.0
1953 72.0 141.3
1954 80.90 100.0
1955 106.0 88.0
1956 80.5 135.0
1957 70.5 98.5
1958 62.0 70.5
1959 43.1 108.0
1960 90.0* 84.0
1961 87.5% 57.5
1962 162.0 112.7
1963 218.4 166.5
1964 99.4 86.5
1965 131.8 95.0
1966 121.0 125.0
1967 - - 168.0
1968 112.0 . 123.0
1969 117.0 124.3
1970 62.0 115.7
1971 96.8 89.0
1972 135.0 121.4
1973 90.0 154.0
1974 265.0 67.5
1975 91.0 107.3
1976 70.0 - -
N 21 26

* Falts un mes ¢ mis de registro y no se usan en el célcylo.
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Ordenando los datos de mayor a menor obtenemos la probabilidad de ocurren-
cia, la probabilidad de no ocurrencia y el periodo de retorno tanto para la
estacidn Huasuntlén como para la estacifn Acayucan. Los valores obtenidos

se dibujan en diferentes tipos de papel (ver figs 4.6 a 4.10).

TABLA 4.8 Probabilidades y periodos de retorno
para 1luvias miximas en 24 horas.

Huasuntidn Acayucan
m P, Trs q 1-q P, Tps a 1-q
en cm  en afios en om en afios
1 265.0 22 0.045455  0.954545 168 27 0.037037  0.962963
2 218.4 n 0.090909  0.909091 166.5 13.5 0.074074  0.925926
3 162.0 7.333 0.136364 0.863636 154 9 0.111111  0.888889
4 135.0 5.500 0.181818 0.818182 141.3 6.75 0.148148 0.851852
5 131.8 4.400 0.227273  G.772727 135 5.4 0.185185  0.814815
6 121.0 3.667 0.272727  0.727273 125 4.5 0.222222 0.777778
7 117.0 3.1429 0.318182 0.681818 124.3 3.857 0.259253 0.740441
8 112.0 2.75 0.363636  0.636364 123 3.375 0.296296 0.703704
9 106.0 2.444 0.409091 0.590909 121.4 3.0 0.333333  0.666667
10 99.4 2.200 0.454545  0.545455 115.7 2.7 0.370370  0.629630
1n 9.8 2.0 0.50000 0.5000 112.7 2.455 0.407407 0.592593
12 91.0 1.833 0.543455  0.4545 108 2.25 0.444444  0.555556
13 90.0 1.6923 0.590909 0.409091 107.3 2.077 0.481481 0.518519
14 80.5 1.5714 0.636364 0.363636 100 1.924 0.518519  0.481481
15 80.0 1.467 0.681818  0.318182 98.5 1.8 0.565550  0.444444
16 72.0  1.37% 0.721273  0.272727 95 1.688 0.592593  0.407455
17 70.5 1.2941 0,772727  0.227273 89 1.588 0.62963 0.370370
18 70,0 1,222 0.818182  0.181818 88 1.5 0.666667  0,333333
19 62.0 1.158 0.363636  0.136364 86.5 1.421 0.703709 0.296296
20 62.0 1.10 0.909091  0.090909 84 1.35 0.740741  0.259259
21 43.1 1.048 0.954545  0.045455 78 1.286 0.777778 0.222222
22 73 1.228 0.81485 0.185185
23 70.5 1.174 0.851852 0.148148
24 69.1 1.125 0.888889 0.111111
25 67.5 1.08 0.925926 0.074074
26 67.5 1.0385 0.962963  0.037037
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Luego se obtienen las rectas de ajuste para los difereates tipos de dis~
tribucién de probabilidad.

Se calcula la media y la desviacifn eatd@ndar de los datos ohteniéndose
los siguientes resultados.

Para la estacidn Huasuntldn

% = 108.8333

e JEE -0 | oo o561
n-1
- )2
o= /EGZ WO L 5y 753504

Para la estacidn Acayucan
% = 106.107692 , S = 30,516632 , o = 29,.924019

Para N > 30 se puede utilizar § y o indistintamente pero si N < 30 se
recomienda utilizar 8.

1) Distribucidn normal

Integrando la funcidn densidad de probabilidad presentada en el cap 2 y
eatandarizando con
X ~ X

Z= 5

~1/2 22

z
Px) = J e dz
o

A
/2
ademiis sabemos que

?(x)=l——%——-l-q s q =1~ F(x)
r
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1.a) Estacidn Huasuntlin

TABLA 4.9 Recta de ajuste para lluvias miximas en
24 horas segln una distribucibn de pro-
babilidad Normal (Estacién Huasuntldn).

X z F(x) q T
265 2.945 0.9984 0.0016 625
200 1.719 0.9573 0.0427 23.42
150 0.776 0.7823 0.2177 4.59
100 -0.167 0.4325 0.5675 1.76

80 -0.544 0.2946 0.7054 1.42

60 -0.921 0.1788 0.8212 1.22

40 -1.298 0.0985 0.9015 1.1




TABLA 4.10 Area bajo la curva normal entre 0 y t.
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t 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9
0.0 .0000 .0040 .0080 .0120 .0160 .0199 .023% .0279 .0319 .0359
0.1 .0398 .0438 .0478 .0517 .0557 .0596 .0636 .0675 .0714 .0754
0.2 .0793 .0832 .0871 .0910 .0948 .0987 .1026 .1064 .1103 .1141
0.3 .1179 .1217 .1256 .1293 .1331 .1368 .1406 .1443 .1480 .1517
0.4 .155¢ .1591 .1628 .1664 .1700 .1736 .1772 ,1808 .1844 1879
0.5 .,1915 .1950 .1985 .2019 .2054 .2088 .2123 .2157 .2190 .2224
0.6 .2258 ,2291 .2324 .2357 .23B9 .2422 .2454 .2486 .2518 .2549
0.7 .2580 .2612 .2642 .2673 .2704 .2734 .2764 .2794 .2823 .2852
0.8 .2881 .2910 .2939 .2967 .2996 .3023 .3051 .,3078 .3106 .3133
0.9 .3169 .3189 .3212 .3238 .3264 .3289 .3315 .3340 .3365 .3389
1.0 .3413 .3438 .3461 .3485 .3508 .3531 .3554 .3577 .3599 .3621
1.1 .3643 .3665 .3636 .3708 .3729 .3749 .3770 .3790 .3810 .3830
1.2 .3849 .3869 .3888 .3907 .3925 .3944 .3962 .3980 .3997 .4015
1.3 .4032 .4049  .4066 .4082 .4099 .4115 .4131 4147 .4162 .4177
1.4 .4192  .4207 .4222 .4236 .4251 .4265 .4279 .4292  .4306 .4319
1.5 .4332 .4345 .4357 .4370 .4382 .4394 .4406 .4418  .4429 .4441
1.6 .4452 .4463  .4474  .4484 4495 4505 4515 ,4525  .4535  .4545
1,7 .4554  .4564 4573 4582 .4591  .4599 .4608 .4616 .4625 .4633
1.8 .4641 .4649  .4656 .4664 4671 .4678 .46B6 .4693  .4699  .4706
1.9 L4713 4719 .4726 4732 .4738 .4744 4750 .4756  .4761  .4767
2.0 .,4772 .4778 .4783 .4788 .4793 .4798 .4803 .4803 .4812 .4817
2.1 .4821 .4826 .4830 .4834 ,4B838  .4842 .4846 .4850  .4854  .4857
2.2 .4861 .4864  .4868 ,4871 .4875 .4878 .4881 .4884  .4887 .4890
2.3 .4893 .4893  .4898 .4901 .4904 .4906 .4909 .4911  .4913 .4916
2.4 .4918 .4920  .4922 .4925 .4927 .4929 .4931 4932  .4934 .4936
2.5 .4938 .4940 .4941 .4943 .4945 .4946 .4948 .4949  .4951  .4952
2.6 .4953 4955  .4956 .4957 .4959 .4960 .4961 .4962 .4963 .4964
2.7 .4965 .4966  .4967 .4968 .4969 .4970 .4971 .4972  .4973  .4974
2.8 .4974 4975  .4976  .4977 .4977 .4978 .4979 .4979  .4980 .4981
2.9 .4981 .4982  .4982 .4983 .4984 .4984 .4985 .4985 .4986 .4986
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1.b) Estacidn Acayucan

TABLA 4.11 Recta de ajuste para 1luvias maximas
en 24 horas segin una distribucién
de probabilidad normal {Estacitn Aca

yucan)

X z F(x) q Tr
170 2.094 0.9817 0.0183 56.65
140 1.111 0.8665 0.1335 7.49
120 0.455 0.6772 0.3228 3.10
100 ~0.200 0.4207 0.5793 1.73

80 -0.856 0.1949 0.8051 1.24

60 -1.511 0.0655 0.9345 1.07

40 -2.166 0.0150 0.9850 1.02

2) Distribucidn Gumbel

2,a) Estacién Huasuntldn

Al dibujar los datos de lluvias maximas en papel tipo Gumbel se observd
que la muestra tiene dos tipos de poblaciones por lo que se realizard un

ajuste de acuerdo a una distribucién doble Gumbel.

La poblacidn cicldnica estard constitufda por los siguientes datos: 265,
218.4, 162 y el resto de los datos constituirdn la poblacién no ciclénica.

La funcidn de distribucifn de probabilidad para una distribucidn doble
Gumbel es

F(x) = exp {- exp {-{ l%;al))) {q'-(1-q")exp{-exp(-( —’-x:‘; )

donde

- Nimero de eventos de la poblacidn no cicldnica
4 Nimero total de eventos
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18
Q=37 0.857143
y los pardimetros de cada poblacién son
Poblacidn ciclénica

X; = 215.133333 , g = —/E—— 57 = 32.835349

S, = 42,112971 , ap; = 0,577 ¢c; - X; = - 196.187337
" Poblacién nu ciclénica

X, = 91.116666 , ¢ = —":: Sy = 20.17088

§) = 25.870159 , &y = 0.577 ¢) - x; = ~ 79.478068

los valores de ajuste se encuentran en la tabla 4.12 .

TABLA 4.12 Ajuste para 1luvias miximas en 24 horas
segin una distribucién de probabilidad
doble Gumbel (Estacién Acayucan).

X F(x) q Tr
265 0.9833 0.0166 60.127
240 0.9666 0.0334 29.929
210 0.9298 0.0702 14,243
180 0.8739 0.1211 8,257
150 0.8339 0.1661 6.020
135 0.8034 0.1956 5.1127
100 0.5971 0.4029 2.482

90 0.4735 0.5265 1.899

60 0.0620 0.9380 1,066

45 0.0034 0.9966 1.003
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2.b) Estaci@n Acayucan
La funcidn de dis::cibucién de probsbilidad tipo Gumbel es

F(x) = exp {~exp [~ a(x-8)}}

- _0.,5772 n
B'Xa——-—*;-—- U s e
s /6

TABLA 4.13 Recta de ajuste para lluvias miximas en
24 horas segin una distribucién de pro-
babilidad Gumbel (Estacibm Acayucan}.

x F(x} q Tr
170 0.962 0.038 26.47
140 0.874 0.126 7.912
120 0.731 0.269 3.719
100 0.484 0.516 1.938

80 0.186 0.814 1.228

60 8.0202 0.970 1.020

40 0.0001 0.999% 1,000

3) Distribucién Log-Normal
Lea funcibn de distribucibn de probabilidad es

B 1
F(z)*-] e (ex'p--i-' 22 } dz

o 2n
Inx- ¥y : a? :
Z = = . x-exp(uy'(-z} s 8% = x2 ((exp oy?) ~ 1}
Yy

donde




3.a) Estacifn Huasuntldn

dy = 0,461563 , uy = 4,583297

TABLA 4.14 Recta de ajuste para lluvias méximas en
24 horas segin una distribucitn Log-Nor
mal. (Estaci6n Huasuntl&n).
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X z F(z) q Tr

265 2.159 0.9846 0.015 64.935
200 1.549 0.9344 0.061 16,502

150 0.926 0.8238 0.176 5.675

100 0.047 0.5199 0.507 1.972

80 -0.436 0.3300 0.670 1.493

60 -1.059 0.1456 0.855 1.169

40 -1.938 0.0262 0.974 1.027
252 2.050 0.9798 0.0202 49.5 = 50

3.b) Estacifn Acayucéin
dy = 0.281906 , uy = 4.523502

TABLA 4.15 Recta de ajuste para lluvias miximas en
24 horas segdn una distribucibn de pro-
babi1idad Log-Normal (Estacién Acayucén).

X 1 F(z) q T,
170 21n 0.9850 0.0150 66.67
140 1.483 0.9306 0.0694 14.81
120 0.936 0.8264 0.1736 5.76
100 0.290 0.6141 0.3859 2.59

80 -0.502 0.3085 0.6915 1.45
60 -1.522 0.0643 0.9357 1.07
40 ~2.961 0.0015 0.9985 1.00

164.3 2.051 0.9798 0.0202 49.5
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4) . Distribucidn Exponencial

La funcidn de distribucibn de probabilidad es

- 1 1
F(x)-l-ex, X=—:;---—s-

como —3_— ¥ —7.‘;— no existe posibilidad de que los datos se ajusten a
X

una distribucidn de este tipo.

Nota: Las funciones de distribucidn de probabilidad pueden ser consulta-
das en la ref 20 .

Como se puede observar en las figs 4.6 a 4.13 se puede considerar que el
mejor ajuste para los datos de ambas estaciones se obtuvo com la distri-
bucién Log-Normal. Para este tipo de ajuste se calculd la lluvia wéxima

en 24 horas para un periodo de retorno de 50 afios.

En este ejemplo se realizd el anilisis de lluvias miximas ya que poste-
riormente se utilizardn los resultados en otro ejemplo que se presenta,
pero el andlisis de gastos miximos para obtener el gasto pico asociado
a un periodo de retorno se efectGa de la misma manera que aqui se pre-

sentS.
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4,7 Hidrograma unitario tradiciomal

A continuacidn se presenta el c@lculo del hidrograma unitario para una
cuenca de 88.8 kn? empleando el método del hidrograma unitario tradicio-
nal teniendo como datos el hidrograma de escurrimiento directoe (fig 4.14)
producido por una lluvia efectiva de 6 mm y una duracidn en exceso de

6 horas.

Q,en m¥/s

[} 4 8 2
t,enh

Fig 4.14 Hidrogramo de escurrimiento directo

1) Se calcula el volumen de escurvimiento directo a partir del hidrograma

de la fig 4.14 tenemos en forma aproximada que
4*2 4418 12 0 18426 42 26416 12 | (1648 y2
"m)'[[T)*(—z") (2220 ) LR .

2 *
+ (B2 .82 )} 3600 = 532800 m?
Verificamos que el hidrograma de escurrimiento directo es producido por

una 1luvia efectiva de 6 mm

v
ED _ 532800
fe" s = 888105 " 0.006m=6m

2) Para obtener el hidrograma unitario bastard con dividir cada ordenada
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del hidrograma de escurrimiento directo entre el volumen de escurrimiento
directo expresado en ldmina de agua. Estos chlculos se presentan en la
tabla 4.16 .

3) Una forma de verificar que el hidrograma unitario resultante es correc-
to consiste en calcular el drea bajo la curva que deberd ser igual al drea

de la cuenca.

[(0.667*2) + (0.667+3)%¢ (3 + 4.333) % (4.333 + 2.667)+
—7 7 7 7

+ (2.66741.333)% + (1.33340.133)% + {0.333*2))3600 = 88798 m3/mn
7 2 2

= 88798 x 107 w? = 88.8 km? = A

TABLA 4.16 Hidrograma de escurrimiento directo para
una duracibn efectiva de 6 horas.

t, enh q, en m3/s/mn
0 0,000
2 0.667
4 3,000
6 4,333
8 2.667
10 1.333
12 0.333
14 0.000

4,8 Hidrograma unitario instantineo

Utilizando los conceptos presentados para el hidrograma unitario instanté-
neo se calculard &ste para una cuenca a partir de los datos que se propor-
cionan a continuacidn.
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TABLA 4.17 Lluvia efectiva

t, en h P, en mm
0-2 2
24

4 -8 1

TABLA 4,18 Hidrograma de escurrimienta directo

t, enh Q, en m¥/s
0 0
2 3
4 13
6 2
8 16
10 8
12 2
14 0

1) Utilizando el método Matricial tenemos que

NP ~ 3 NQ ~ 6 NU=HBQ=~NP+1=6- 31 =4
y segln la ec 2.34
Q =Py uy

Q =Ppuy +P | uy
Gy »P3uy +F; uy +P ug

Q= Pyup+Pyuy +Pq uy
Qs = Pauz +P2 uy
Qe » Pyu

que en tBrmino de matrices se establece que
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4 2 0 0 O
18 3 2 0 O [
Q= 26 padl 3 2 0 N
16 o 1 3 1 uj
o 0o 1 3 uy

o 0 0 1

Las ordenadas del hidrograma unitario se obtendrén al resolver el siguien-
te sistema de ecuaciones (ec 2.37)

u= TPy leT g

2 3 1 0 0 0

T lo 2 3 1 0 0
00 2 3 1 0
000 0 2 3 1
9 2 0

PTpadd 16 9 2

(0.176 -0.194  0.139 -0.062
@F py=1 o {-0-194  0.368 -0.209 0.139
0.139  -0.299  0.368 -0.194
-0.062 0.139 -0.194 0.176

N

Como existe la matriz inversa es posible obtener la solucidn

1.746
6.627
1.960
1.936

u= (P lpT Q-

que son los valores de hidrograma unitario.
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2) Utilizando el método de Covarianzas tenemos que el desarrollo de las
ecs 2.38, 2.39 y 2.40 en este caso es el siguiente (Pe-P)

Nu
°pQ(T) = iEI uy VII,P(r-i-H) T = 0,1,...(NU-1)
T > NU ¢PQ(1) =0

T=0 "PQ (0) = u; ¢PP(0) +uy °PF(-)’) + u3 QPP(—2) + uy ¢PP(—3)
Tel gy (1) =wm tpp (1) + uz 8 (0) + u3 dpp(=1) + uy dppl-2)
T = 2 oPQ (2) = uy °PP(2) + ug ¢ﬂ,(1) + uy ¢PP(0) + uy, ¢PP(-X)

TR dpy () =y (3 b 0 (2) 4wy 4 (1) + ug 8, (0)

NQ
¢PQ STy N 3 gy ¥ = 0,1,...(N-1)
L > NP Pp=0

y=0 ¢m(o) = P1Q + PyQ, + P3Q3 = 2(4) + 3(18) + 1(26) = 88
y=1 ¢PQ(1) = PyQp + PpQ3 + P3Q, = 2(18) + 3(26) + 1(16) = 130
y =2 ¢?Q(2) = P1Q3 + P2Qy + P3Qy = 2(26) +°3(16) + 1(8) = 108
y=3 °PQ(3) = P1Qy + P2Qs + P3Qs = 2(16) + 3(8) + 1(2) = 58
NP
$pp (e) e Tk Pk+p p=0, 1,...,(NP=1)

P> NP-1) by (p) =0
P =0 ¢, (0) = PyPy # BoPy + PPy = (2)(2) + )+ (W)= 14
pwml ¢PP(1) = PPy + PoP3 = 2(3) + 3(1) = 9

p =2 (2) = PPy = (2)(1) = 2

¢l’P

Con los valores obtenidos se forma el siguiente sistema de ecuaciones

88 =14 up + 9 uz + 2u3+0 uy
130 = 9 up + l4uy + 9 uz + 2 uy
108 = 2 up + 9 uy + lhuz + 9 uy
58= 0 up + 2uz + 9 uz+ lhuy
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cuya solucidn es

w = 1.79 o’/s/m
uz =6.59 n'/s/mm
uy = 1,98 n'/s/m

uv = 1.93 o/s/m

En este caso se observa que los resultados obtenidos con uno y otro método
son pricticamente los mismos, pero €sto no siempre sucede asf.

Nota:

En este ejemplo P es la lluvia efectiva Pe

4.9 Curva o hidrograma S,

A partir del hidrograma de escurrimiento total (fig 4.15) y del hietograma
medio de la tormenta (fig 416) de una cuenca de 1688 km’ determinar el hidro
grama unitaric as{ como la duracifn en exceso para la cual es Gtil. Aplicap
do el método de 1a curva S obtener el hidrograma unitario para una duracifn
dy =3 h,
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1) El cllcule del hidrograma unitario se presenta en la tabla 4.19 ,
Para obtenerlo es necesario calcular la lluvia en exceso, con lo que
a su vez quedard determinada la duracidn en exceso que tendrd asignada

el hidrograma unitario.

TABLA 4.19 Hidrograma unitario.

tyenh Gasto, en Gasto base, Gasto direc- q
mi/s en m3/s to, en m3/s en m3/s/m

7 100 100 o] 0
8 600 100 500 39,06
9 1100 100 1000 78.13
10 1600 100 1500 117.19
11 1300 100 1200 93,75
12 1000 100 900 70.31
13 700 100 600 46,88
14 400 100 300 23.44
15 100 100 1] 0

El volumen de escurrimiento directo serd

= 21.6 x 106 m3

v, - % (15-7) (1600~100) = 6000 m¥h x 3"%—‘1

y la lluvia efectiva que produce este escurrimiento

P o-e 216 x 106
e™ A, " 16BEx 10

= 0.0128 m = 12.8 mm

El indice de infiltracidn se determina por tanteos, resultando ¢ = 4.05
con lo que se cumple que Pe = 12,8 wmm. Este valor se dibuja en la fig
4.16 resultando que la duracifn efectiva del hidrograma unitario es de
4 h.

2) Ahora calculamos el hidrograma unitario para una duracidn en exceso
de 3 h con ayuda del mEtodo de la curva 5. La aplicacidn del método se
presenta en la tabla 4.20 .



TABLA 4.20 Hidrograma unitario para una duracifn de 3 horas
obtenida con el método de 1a curva S.

t, en (H.U)4h. (H.U)Q, (H.U.)g, (H. U)4, (H.U)g, Curva S Curva S Curva S Ag (H.U)3
h en en en en corregi desplz. en
m3/s/m mi/s/mm  m3/s/mm 3/s/rrrn m3/s/mn da 3h m3/s /mm
7 0 0 0 0 0
8 39.06 39.06 39.06 39.06 52.08
9 78.13 78.13 78.13 78.13 104.17
10 117.19 117.19  117.19 0 117.19 156.25
11 93.75 0 93.75 117.22 39.06 78.16 104.21
12 70.31 39.06 109.37 117.22 78.13 39.09 52.12
13 46.88 78.13 125.01 117.22 117.19 0.03 0.04
14 23.44 117.19 140.63 117.22 117.22 0 0
15 0 93.75 0 93.75 117.22 117,22 0 0
16 70.31 39.06 109.37 117.22 117.22 0 0
17 46.88 78.13 125.01 117.22 117.22 0 0
i8 23.48°  117.19 140.63 117.22 117.22 o 0
19 0 93.75 0 a93.75 117.22 117.22 1] [}
20 70.31 39.06 109.37 117.22 117.22 0 4]
21 46.88 78.13 125.01 117.22 117.22 o 0
22 23.44 117.19 140.63 117.22 117.22 0 0
23 0 93.75 0 93.75 117.22 117.22 0 0
24 70.31 39.06 109.37 117.22 117.22 0 0

€17
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La curva S presenta inestabilidad (93.75, 109,37, 125.01, 140.63, 93.75,...)
por lo que es necesario calcular un gasto de equilibrio (ec 2.41) para co-
rregir la curva S.

Ag 1688

2080 3

g N 3.6(6) 117.22 wi/s/mm

Finalmente para calcular las ordenadas del hidrograma unitario para una du-
racién de 3 h, multiplicamos cada diferencia por

de 4

h = = = 1,33

4.10 Hidrograma unitario triangular

Utilizando el método del hidrograma unitario triangular calcular el hidro-
grama unitario.de una cuenca con una irea de drenaje de 160 km?, se supone
que el tiempo de concentracifn es de 4.2 h.

La forma del hidrograma se obtendrd evaluando las ecs 2.42, 2.43 y 2.44

para los valores conocidos
t, = 7t +0.6 t = Vi, 2 4+ 0.6 (4.2) = 4,57 h

t = 1.67 t_ = 1.67 (4.57) = 7,63 h
r 4

Ac _ 0.208 (160) 3
qp = 0,208 T = 457 7.28 m3/g/mm

Si se desea obtener el hidrograma de escurrimiento directo bastara con
multiplicar las ordenadas del hidrograma unitario obtenido (fig 4.17)
por la lluvia en exceso, ea milimetros.
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Fig 4.17 Hidrograma unifario triangular obterido con el metodo
propuesto por el U.S. Bureou of Reclamation

4,11 MEtodo del Soil Conservation Service (SCS)

A continuacifn se presenta el cdlculo del hidrograma de escurrimiento pa-
ra una lluvia en exceso de 6 mm utilizando el método del Soil Conservation
Service para una cuenca con lag caracteristicas siguientes,

Area de la cuenca = 215 kmz; Longitud del cauce principal = 20.92 km; Pen

diente media del cauce = 0,006

Se calcula el tiempo de concentracidn usando la f&rmula de Kirpich (ec 2.12)



t. " 0.0003245 {

20,92 (1000)
v0.006

0.77
R

Se calcula el tiempo pico (ec 2.45h) y el gasto pico (ec 2.45a)

t

%

Con ayuda de la fig 2.1l y la relacidn t/tp
tra en la tablas 4.21 .

esta tabla.

P

= 0,205

A
c

P

« 0,205 =210 = g 49 nd/s/m

se obtiene Q/0

= /406t = /95 +0.6 (4.9 =5.19h

TABLA 4.21 Hidrograma de escurrimiento directo segiin

el método del Soil Conservation Service.
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como se mues—

El resto de los cdlculos se presentan también en

t/tp q/qp t,en h q5 en Q, en
m3/s/mm m /s
0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
0.10 0.03 0.52 0.26 1.53
0.40 0.31 2.08 2.63 15.79
0.60 0.66 3.11 5.00 33.62
0.80 0.93 4.15 7.90 47.37
0.90 0.99 4.67 8.41 50.43
1.00 1.00 5.19 8.49 50.94
1.10 0.99 57 8.41 50.43
1.20 .93 6.23 7.90 47,37
1.50 0.68 7.79 5,77 34,64
1.90 0.33 9.86 2.80 16.81
2.20 0.21 11.42 1.78 10.70
2.60 0.11 13.49 0.93 5.60
3.20 0.04 16.61 0.34 2.04
5.00 0.00 25.95 0 0
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Fig 4.18 Hidrograma de escurrimiento directo obtenido ol aplicor
el método del Soil Conservation Service

4.12 Método de I-Pai-Wu

A fin de presentar la metodologia propuesta por I-Pai-Wu se calculard la
avenida de disefio asociada a un periodo de retorno de 25 afios para la
cuenca de la estacién Huasuntlén con una drea de 60 km?, De acuerdo con
las caracteristicas de la cuenca le corresponde un valor del nfmero de
escurrimiento de 93 y un tiempo de concentracifn de 1.7 h. La longitud
del cauce principal es de 15,02 km con una pendiente de 4.94%.

Ya se obtuvo en un ejemplo anterior que la lluvia mixima en 24 horas se
ajusta a una distribucidn de probsbilidad Log-Normal.



La estacifn base no se encuentra localizada dentro de la cuenca en estudio
sino en una cuenca cercana (estacidn Acayucén). Del andlisis de intensi-

dades méAximas de lluvia se obtuvo para la estacidén Acayucéin que

259,923 'rg-355
iw——7T
d0.558

Se considera que se presenta una precipitacién de 3 centimetros 5 dias

antes de que se produzca la lluvia de disefio.

1) Elegimos la duracidn de la tormenta de disefio haciendo d = tc = 1.7
h = 102 min.

Se eligid un periodo de retorno de 25 afios.

2) El valor del niimero de escurrimiento como ya se indicd es de 93.
Segln la tabla 2.9 este valor no debe corregirse por lluvia antecedente,

3) Como la estacidn base estd fuera de la cuenca en estudio es necesario
calcular un factor de transporte que permita utilizar la informacidn de
la estacidn base aplicéndola a la cuenca en estudin. Este factor se calcu
1la segfin la ec 2.55 como

P Precipitacifn méxima en 24 h, Tr = 50 aiios, zona de estudio

P,
b Precipitacibn mé@xima en 24 h, Tr = 50 afios, estacidn base

1 1 1
T = q + q "5 " 0.02
r
para este valor de la probabilidad tenemos que la precipitacifn en las es-

taciones es de P =« 252 mm y Pb = 164.3 mm. Asi que el factor de tranapor—
te serd

P _ 252

_F; Te5.3 = 1,53378
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La intensidad de lluvia em la estacifn base es

0. 356
§ = 229.923 (35 = 61.966 m/hr

1020, 558
recordando que
Pb
i= T Pb = id = 61,966 (1.7) = 105,342 wm = 10.534 cm
y la lluvia en exceso para las estaciones

. 508 2 - 2
__— (I‘b N + 5.08) {10.534 _ig,§_+ 5.08)

P, + 2032 - 20,32 ~ (10.534 - 2032 - 20.32)
% b S =5

= 8,543 em
P
P I'eb T = 8,543 (1.53378) = 13.103 cm
4) Con las caracteristicas de la cuenca calculamos

1,085 =1,233 -0,668

L 0.93 (Ac) (L) (s)

€, = 0.93 (60)1+ 985 (15.02)71+233 (4.94)" " %58 « g.962794 1

k =0.73 (Ac)o.sw L)~} 4T (gy=1.473
k o= 0.73 (60)° %7 (15.02)" 4 (4.94)71+Y73 & 0.059317
5) Calcuiamos el valor de n con la ec 2.50

it
nep? - ALI6IOD L o306

6) Con la ec 2.49 determinamos i(n.tp)
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1-n
_(o-1"e
f(n, tp) o

T(n) = I'(64.943946) = (63.943946)(62.943946) (61.943946) (60.943946)
(59.943946)... I'(1.943946) = 1.00308 x 109
r(1.943946) = 0.9761

30.943346 el—G'o.Q‘o!‘.“iﬁ

(63.943946) >
1.00308 x 108°%

(63.943946)

fn, t ) = = 3,20
(n p)

7) Seglin la ec 2.48 el gasto pico se obtiene como

2,78A, P
- c_ e . 2.78 (60)(13.103) - 13
Q, ——tp f(n, cp) S pverron—— (3-20) = 7264.1
8) Como n = 64.9 la forma de la avenida de disefio se determinard con la

ayuda de la ec 2.57

Q . [%p]n-l [e_(n_l)](t/:p-l)

TABLA 4.22 Ordenadas de 1a avenida de disefio,
segiin el Método de I-Pai-Wu.

t/tp t q, Q

0.00 0.000 0 0

0.7% 0.722 0.090 653.771
0.85 0.818 0.449 3261.593
0.95 0.915 0.931 6690.260
1.00 0.963 1.000 7264.126
1.10 1.059 0.741 5186.586
1.20 1.155 0.323 2346.313

1.25 1.203 0.018 130,754
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Fig 4.19 Hidrograma de escurrimiento directo calculado con
el método de I-Pai-Wu

4,13 Método de Chow

Utilizando el método de Chow se calculard el gasto méximo para disefiar

una alcantarilla en una carretera para un periodo de retorno de 10 afios.
Los datos con que se cuenta son los siguientes:

a) Area de drenaje = 21.5 im?, que estd formada por bosques naturales y
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proximamente un tramo de carretera en los siguientes porcentajes.
28% bosque espeso, alta transpiracidn.

64% bosque normal, transpiracién media.

8% carretera.

b) Longitud del cauce principal = 10 km con una pendiente de 1.3% .

¢) Se cuents con una estacifin climatoldgica y de aforo dentro de la
cuenca en donde se tiene que:
c.1) Se puede considerar que el gastc base es nula.
c,2) Considerar una lluvia antecedente de mds de 5 cm.
€.3) De un sndlisis de intensidades mdximas se obtuvo que la curva
;1‘.-(!-’1‘r para un periodo de retorno de 10 aiios queda representa-
da en la fig 4.20 .

1) Con los datos de tipo ¥ uso del suelo obtenemgs el valor de N, em-
pleando la tabla 2.8 .

N; = 52 Ay = 0.28 (21.5) = 6.02 m?
Ny = 60 Ap = 0.64 (21.5) = 13.76 in?
N3 = 100 A3 = 0.08 (21.5) = 1,72 kn?

utilizando la ec 2.53

§ = AL+ Bohz + NaAg
A
c

52 _(6.02) + 60 (13.76) + 100 (1,72)
21.5

= 60.96

La correcciBn por lluvie antecedente es de tipo B segiin la tabla 2.9 6

interpolando obtenemos un factor de 1.29 eutonces
N = 1,29 (60.96) = 78.64
2) Elegimos una duracién de la 1lluvia, por ejemplo 6.67 h.

3) £l perfodo de ratorno es de 10 afioa.

4) Calculamos la lluvis total P con ayuda de las curvas i~d-T, (fig 4.20).
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Fig 4.20 Curva 1-d Tr.

para d = 6.67 hy { = 6 cm/hr
t=-f , P eide6(6.67) = i0.02cm
5) Como la estacifn base eatf dentro de la cuenca

P-Pb

P=P
ey
La lluvia efectiva en la estacidn base se obtiene con la ec 2.54

@ - -5-:-5 + 5.08)2

¢ p+2032 903
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(40.02 - + 5.08)2
p, = ————Lo:84 = 32.79 em
40.02 + 52032 - 20.32

Entonces los factores de escurrimiento y climdtico seglin las ecs 2.62

y 2.63 respectivamente estfn dados por

P
) 32,79
Xm—g— = g7 =492
Y=278 52— =278
Peb

6) Obtenemos el tiempo de retraso con la ec 2.65

0.64 0.64

t_ = 0.0050 [L] = 0.0050 [M] = 1.67h
T 5 13

Con ayuda de la fig 2.1B estimamos el factor de reduccidn de pico para
d/tr >2 Z2=1.0.

7) De acuerdo con la ec 2.64 el gasto pico serd
Qp = XYZ A = 4.92(2.78)(1.0)(21.5) = 294.07 m3/s

8) Los resultados obtenidos con este procedimiento para otras duracio-
nes de la tormenta se presentan en la tabla 4.23 .
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TABLA 4.23 Resumen de los c8lculos realizados para
obtener el gasto de disefio con el méto-

do de Chow.

d, en i, en P=Pp,en PezPey, d/tr X Y A 0, en
h cm/hr cm eh cm mi/s
2.00 13.0 26.00 19,23 1.20 9,62 2.78 0.70 402,49
3.00 10.8 3z.40 25.38 1.80 .46 2.78 0.94 475.32
3.20 10.4 33.28 26.23 1.92 8,20 2.78 0.98 480,31
3.50 9.8 34.30 21.22 2,10 7.78 2.78 1.00 465.01
4.00 8.8 35.20 28,09 2.39 7.02 2.78 1.00 419,59
6.67 6.0 40.02 32.79 3.99 4,92 2.78 1.00 294,07

Como el gasto base se conaidera nulo el gasto de disefio para un perfodo de
retorno de 10 afios es

- 3
Qdis 480,31 m¥/s

4.1% Método de Getty y Mc Hughs

Se requiere conocer el gasto pico que se presentardi en una zona donde no se
cuenta con registros de 1lluvia ni escurrimiento; cercana a ella se encuen-~
- tra localizada una estacidn hidrométrica en donde se ha registrado un escu-

rrimiento superficial anual promedio de 20.32 em.

Otros datos de que se dispone son: 191,6 km? de rea de drenaje; 48,3 km de
longitud del cauce principal con una pendiente de 2.5 m/km; longitud hasta
el centro de gravedad de la cuenca de 22.5 km.

Utilizando el Método de Getty y Mc Hughs se calcula el gasto pico del hidro-
grama unitario con la ec 2.72

q .f 27. 589 - / 27.589
u Ao.us?‘/_ﬁ&_)o.az (191.6)9-45 (Aa.agzz.s).)o.sz
Sc /2.5

c
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q, = 0.566 m®/s/lm?
Qu =q, Ac = 0.566(191,6) = 108,46 m3/s (para una lluvia en exceso de 2 h)

El gasto pico de la avenida de disefio para un perfodo de retorno de 50
afios se obtendrd con ayuda de la fig 2.19 para un escurrimiento anual
promedic de 20.3 cm

Q, = 108.46 (5.2) = 564.00 m%/s
4,15 Método de Gray

Determinar el hidrograma unitario para una cuenca de 2.6 km? de una regién
con caracteristicas geolégicas, fisiograficas y climatolbgicas comparables
a las de la zona centro de Towa. Las caracteristicas del cauce se obtuvie
ron de un plano topogréfico y son 1.57 km de longitud del cauce con una

pendiente de 1,5%,

1) Las caracteristicas de la cuenca y del cauce estédn definidas en el
ejemplo.

2) Se determinan los pardmetros tp, ¥ yq

2.a) Para la zona centro de Iowa

N 0, 562 L5y 10582
R = 7.006 [-—L—] = 7.09 (-—5——] - 8.16
Y N /15

2.b) Con la relacidn anterior y la fig 2.24 obtenemos el tiempo pico

t = 25.5 min

P
. _25.5 :
Y =g "33

2.c) Con la ec 2.77
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gel+y =1+ 3,13=4,13

3) Se calculan lag ordenadas del hidrograma adimensional usandc la ec
2.75 para valores de t/t = 0,125, 0.375, 0,625,... hasta cubrir aproxi-
madamente el 1002 del gasto en incrementos de 0.250 como se muestra en
la tabla 4,24 . Calculando el gasto pico con una relacidn t/tp = 1.0

9 _25 (0t -v 't/ty (__t_]q-l
t

t I‘(q) N
como q no es entero
r{q) = P(N+Z) = I'(4.13) = (3.13)(2.13)(1.13)(0.93993) = 7,08

r(1.13) = 0.93993

13 3,13 - ) 3.13
25¢3. 13} 3.13:/:,, N - 393.1016 3.13t/tp ¢
t 7.08 t . € t
P P P

4) Se calcula el hidrograma unitario.

4.,a) El factor de conversidn se calcula resolviendo las ecs 2.85 y 2.86

¥ = 2,5 cm % Akm? * 10002 m? * m = 2,54(2.6) 10002 = 66040 m?
km? 100cm 160

v = Imd % 0.25 t_min * 60 s
8 P min

66040 = 0.25(25.5(60) r%f ,  Imd = 172,65 mi/s
a

4.,b) Se calculan las ordenadas del hidrograma unitario con la ec 2.87,
ver tabla 4.24 ,

4,c) Se transforma el tiempo base en absoluto multiplicando la relacidn
t/tp por tp. ver tabla 4.24 .



TABLA 4.24 Hidrograma unitario sint&tico segin

el Método de Gray.

Nimero de in- t/t t Q Q HY
cremento de P (min) t t_ acum. m3fs
tiempo de P P
0.25 t,
0 0 0 0 ]
I 0.125 3.188 0.396 0.396 0.68
2 0.375 9,5625 5.643 6.039 9.74
3 0.625 15,938 12,765 18.801 22.04
4 0.875 22,313 16.733 35,536 28.89
5 1.000 25,500 17.186 - 29.67
6 1.12% 28.688 16.802 52.338 29.01
7 1.37% 35,063 14.398 66,736 24.86
8 1.625 41.438 11.106 77.842 19.17
9 1.875 47.813 7.948 85.789 13.72
10 2,126 54.188 5,377 91.166 9.28
11 2,375 60,563 3.483 94. 649 6.01
12 2.625 66,938 2.178 96.827 3.76
13 2.875 73.313 1.324 98.151 2.29
14 3.125 79.688 0.786 98.937 1.36
15 3.375 86.063 0.457 99,394 0.79
16 3.625 92,4375 0.262 99,656 0.45
17 3.875 98,8125 0.147 99,803 0.25
18 4,125 105,188 0.082 99, 885 .14
19 4,375 111.563 0.045 99,930 0.08
20 4,625 117.938 4.025 99,955 0.04
21 4,875 124.313 0.013 99,968 0.02
22 5,125 130.688 0.007 98,975 .01
23 5,375 137.063 0.004 99,979 0.007
24 5,625 143.438 0.002 99,981 0.003
25 §.875 149.813 0.001 99,982 0.001

md
£=172.6 T~




300
4
"t
c 200
s
g
o
3
¢ 100}
L. 1l I Il n . |
o] 4 8 12 16 20 24

Nimero de incrementos de tiempo de 0.250 tp

Fig 4.2! Hidrograma unitario sintético para una cuenca de
2.6 km2 calculodo con el método de Gray

4,16 Método de Izzard

Determinar el hidrograma de disefio al final de un tramo de carretera pa-
vimentada con asfalto muy liso cuando se presenta una lluvia de 96 wm/h

durante 10 min mediante el m&todo propuesto por Izzard para flujo no per-
manente especialmente variado,

El tramo de carretera por analizar tieme 32 m de largo y una pendiente
de 0.005 .

Calcularemos los valores necesarios para aplicar el método de Izzard con
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las f6rmulas presentadas en el cap 2 (ecs 2.88 a 2.91).

De la tabla 2.10 para pavimentos asfaltados muy lisos el factor de rugo-
sidad es c = 0.007 .

El gasto unitario en el tiempo de equilibrio serd

96 (22)

- il - - 3
9e “ 376 x 10° 7.6 % 106 0.00059 m3/a/m

para calcular el tiempo de equilibrio es necesario calcular la retencidn
de equilibrio y la constante k

x » 0:0000276 £ + ¢ _ 0.0000276(96) + 0.007
sl/3 (0.005)1/3

= 0.05643

D, = 0.2051 kl.qéls 0.2051(0.05643) (22) (0.00059)1/3 = 0,02136 w3

e (0.02136)

(0.00059)

te = 0,1094 = 0.1094 = 3.96 min

Los valores de q/qe se obtienen con ayuda del hidrograma adimensional, ver
fig 2.15, a partir de los valores de ':/l:e como se muestra en la tabla 4,25 .

Para t = ty = 3.96 nin la descarga es q = 0.97 L

q = 0.97(0,00059) = 0.00057 m3/s por unidad de ancho del pavimento
Podemos decir que la descarga total se presenta después de t = 10 min.
Cuando la lluvia ha terminado a los 10 min se puede apreciar que el gasto
se mantiene durante un instante para luego disminuir bruscamente. Esto se
puede atribuir al efecto de almacenamiento. La cantidad de gasto retenida

serd igual a la diferencia entre el volumen de retencién en el tiempo de
equilibrio, De vy la retencién después de que ha cesado la lluvia, Do .



Parai = 0

K = 0.007

0.0051/3

= 0.04094

D, - D = 0.02136 - 0.01549 = 0.00587 o

El tiempo que requiere para descargar este volumen es

Por lo que el tiempo en que se inicia la curva de recesidn es

0.00587 _
0.0059

9.95 8

1 min
0 s

= 0,17 min

10 + 0.17 = 10.17, para este tiempo q = 0.00059 m3/s.

recesifn se calculs con las ecs 2,92 y 2.93 como se muestra en la ta-

bla 4.25 ,

F(r) = 0.5 (r

~2/3_

D = 0.2051(0.04094) (22) (0.0059)1/3 = 0,01549 m3

El tiempo de

1) , t.o= 0.0539 Do_ﬂg) = 1.415 F(r)

TABLA 4.25 Hidrograma unitario {método de Izzard).

t t/t, a/q,=r F(r) tr q
min min my/s
1.00 0.252 0.11 - - 0.000065
2.00 0.505 0.58 - - 0.000342
3.00 0.758 0.87 - - 0.000513
3.96 1.000 0.98 - - 0.000578
4,00 ——- 1,00 -- - 0.00059
5.00 - 1.00 - - 0.00059
6.00 -— 1.00 - -- 0.00059
7.00 —— 1.00 - - 0.00059
8.00 ——- 1.00 - - 0.00059
9.00 == 1.00 - - 0.00059
10.00 - 1.00 - - 0.00059
10.17 -—- 1.00 - - 0.00059
10.28 .- 0.80 0.08 0.11 0.00047
10.46 - 0.60 0.20 0.29 0.00035
10.77 - 0.40 0.42 0.60 0.00024
11.04 -—- 0.30 0.62 0.87 0.00017
11.563 -—- 0.20 0.96 1.36 0.00012
12,78 ~—- 0.10 1.82 2.58 0.00006
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Fig 4.22 Hidrogroma de escurrimiento directo empteando
el método de lzzard

4.17 Gasto de descarga por una alcantarilla

Este ejemplo fue presentado por Bodhaine (1976). En la fig 4.23 se mues
tra esquemidticamente el flujo a través de una alcantarilla de metal co-

rrugado con un difimetro de 3 m. Las caracteristicas de la alcantarilla

son: r = 0.018 m, n = 0.024, A; = 93 m? y k; = B495

Se determinard la descarga en una alcantarilla con muros de cabeza verti
cales asf como el tipo de flujo que se presenta. los datos son:
¥y =3.0m, 5 =0.02, /D =0.006, yy = 1.8 m, y/D = 1.0,
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Fig 4.23 Dimensiones y caracteristicas de! {lujo en aicontarilias

De la tabla 3.1 se puede pensar que el flujo puede ser tipo !, 2 & 3 mien
tras yy/D no exceda de 1.0 . E1 coeficiente de descarga base se obtiene
con la fig 3.26, CD = (0,88 y la correccifn por entrada redondeada segflin

la fig 3.27 es kr = 1.01 , El coeficiente de descarga ajustado serd
CD - kr CD = 1,01 (0.88) = 0.89

Ahora para determinar el tipo de flujo es necesario calcular el tirante
crftico, Para diferenciar entre flujo tipo 1 y 2, Bodhaine utiliza las
figs 4.24 y 4.25 . Para alcantarillas de tubo circular utilizamos la
fipg 4.24 siendo necesario calcular
5 pl/3 1/3
1.49 -2 - 0.02(3)

- - Gy = w62

S A Wi
D 1.0

'

Concluyendo que probablemente se trate de un flujo tipo 1. Calculando

el tirante critico con la ayuda de la fig 4.26 para y;/D = 1.0

yC
=065 ¥, = 0.65 (3) = 1.95u
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tangular, pora fiujos tipo 1y 2, segin Bodhaine, 1976
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de tubo circular y de arco, sequn Bodhaine, 1976
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yy < yc por lo tanto el flujo 3 no se presenta en estas condiciones

Con la expresidn semiempirica del tirante critico de la fig 4.27 podemos

hacer una primera aproximacifn del gasto considerando a = 1.0

2
ay, DO.26 g0.20 0.2 0,25 |2
Q _[ Rt ] - [ 1:95G3.0) 1 = (9.81)7: ] . 20.67 m3/s

La pérdida de carga por friccifn entre la seccidn préxima a la entrada y
la entrada de la alcantarilla estd dada por

h e 2L
fl.g KLk
doude
Ll 2/
kc n AC RhC

Para y/D = 1.95/3 = 0.65 con la tabla 4.26 para secciones circulares

$r-o0.5604 , a=486m? , M08 , Rh=0.8m
L1 2/3 _ (20.67) (3)
k= 5oz (4-86) (0.86) 183.13 , he = Bass(ian1s) = 0-0008

La carga de velocidad en la seccifn préxima a la entrada serd igual a

w?, (0/a)? | (20.67/93)?
2g 6

73 19767 = 0.00252 m
El coeficiente de descarga ajustado es
AL | 486
m= 1~ A 1 [ 33 ] 0.948

y de la ec 3.14

0.98 - ¢
D ] m = 0.98 - [ 91&01{;—32] (0.948)= 0.873

! o - ———
CD 0.98 [ 0.8
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Fig 4.27 Ecuaciones semiempiricas para estimar el tironte
critico,

yc . Straub,1982
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TABLA 4.26 Elementos geométricos para canales
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de seccibn circular (ref 1)

D didmetro Rh radio hidrdulico

y tirante T ancho de superficie

A drea Tibre

P perimetro mojado Z factor de forma
¥ A 4 Rh €1 _ ARZ/3
D D D D D p2/5 p8/3
0.41 .0.3032 1.3898 0.2181 0.9837 0.1682 0.1100
0.42 0.3132 1.4101 0.2220 0.9871 0.1761 0.1147
0.43 0.3229 1.4303 0.2257 0.9902 0.1844 0.1196

"70.44 0.3328 1.4505 0.2294 0.9928 0.1927 0.1245

0.45 0.3428 1.4706 0.2331 0.9950 0.2011 0.1298
0.61 0.5018 1.7926 0.2797 0.9755 0.3560 0.2146
0.62 0.5115 1.8132 0.2818 0.9708 0.3710 0.2199
0.63 0.5212 1.8338 0.2839 0.9656 0.3830 0.2252
0.64 0.5308 1.8546 0.2860 0.9600 0.3945 0.2302
0.65 0.5404 1.8755 0.2881 0.9539 0. 4066 0.2358
0.76 0.6404 2,1176 0.3025 0.8542 0.5540 0.2888
0.77 0.6489 2.1412 0.3032 0.8417 0.5695 0.2930
0.78 0.6573 2.1652 0.3037 0.8285 0.5850 0.2969
0.79 0.6655 2.1895 0.3040 0.8146 0.6011 0.3008
0.80 0.6736 2.2143 0.3042 0.8000 0.6177 0.3045
0.86 0.7186 2.3746 0.3026 0.6940 0.7307 0.3240
0.87 0.7254 2,4038 0.3017 0.6726 0.7528 0.3264
0.88 0.7320 2.4341 0.3008 0.6499 0.7754 0.3286
0.89 0.7380 2,4655 0.2996 0.6258 0.8016 0.3307
0.90 0.7445 2.4981 0.2980 0.6000 0.8285 0.3324
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De la tabla 3.2 la descarga para flujo tipo 1 en alcantarillas estd dada
por

2
/ u
QECDAé 2g(h1+-2-é——yc—hflz)

Q = 0.873(4.86) v19.62(3 + 0.00252) - 1,95 - 0.0008) = 19.27 n’/s
que es razonablemente semejante a la primera aproximacién de la descarga.

Para confirmar que realmente se trata de un flujo tipo 1 comprobamos que
So > § (tabla 3.1)

entonces el flujo es tipo 1 .

4.18 Tipo de flujo a través de una alcantarilla

Determinar el tipo de flujo asi como el gasto descargado por una alcantari-
1la de concreto de 1,2 m de diZmetro que tienme las caracteristicas siguien-
test w=0.09m, yy = 2.10m, y, = 1.50m, z = 0, L= 15m, n=0,012.

.|'

2.10m!

Fig 4.28 Definicidn de tos caracteristicas del flujo de una
alcantariila



Para determinar el tipo de flujo es necesario calcular las relaciones si-

guientes

De las tablas 3.1 y 3.2 se puede concluir que se trata de un flujo tipo
4.

El coeficiente de descarga se puede determinar de la tabla 3.4 con
wihD = 0,09/1.2 = 0.075 e interpolando linealmente ClJ = 0.955 . De la ta-
bla 3.2

Q=c. A / 25 (- )
D o 2 2 3
1+ (29 GE n? L, 4/RkS/3)

para condiciones de flujo lleno

a _1}23 - n(i. 2

- 2
o 7 7 1.13 m

P o= iD= w(l.2) = 377w
A
fRh = —=2- = 0.3m

[ Po

15.62 (2.1 - 1.5)
1+ (29(0.955)2 (0.012)2 (15)/0.3% 3)

Q = 0.955(1.13) { = 3,27 nd/s

4,19 Tipo de flujo

El flujo tiene lugar en uns alcantarilla de metal corrugado con dis‘m;ecro
de 1.2 m como se muestra en la fig 4.29 .
r/d = 0.016, y; = 1.8 m, 2=0.61l m, L=15m, 50 = 0.04, yy = 0.30 m.



241

i)

T

Fig 4.29 Definicion de las caracteristicas de! flujo de una
alcantarilia

Se requiere calcular la descarga asi como conocer el tipo de flujo para
las condiciones descritas (Bodhaine, 1976).

Para las condiciones dadas

o o D30 L g

De 1a tabla 3.1 y 3.2 se puede decir que se trata de un flujo tipo 5 & 6.
Bodhaine presenta 2 figuras para determinar si se trata de un flujo tipo
58 6 (figs 3.6 y 3.7). Usando la fig 3.7

r
) 0.016

S T T

D 1,2

SrDHE D,
Rho =D 7 l_z_z 0.30 m

29 n? y, _ 29(0.024)2 (1,8)

= 0.10
/3 0.30
RhO
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Concluyendo que se trata de un flujo tipo 5., Para flujo tipo 5, el coefi
ciente de descarga se estima de la tabla 3.25 con r/D = 0.016,

CD = 0.489 . Entonces el gasto descargado es

2
Q=Cy A VZE T = 0.489 —Llhzl- /T9.62(1.8) = 3.25 nd/s

4,20 Alcantarilla con entrada biselada

Estimar el gasto y las condiciones de descarga para una alcantarilla de
1.2 m de didmetro con entrada biselada para las condiciones siguientes
(Bodhaine, 1976).

w/D = 0.075, y1 = 2.1 m, y4y =0.30m, 2=0.30m, L = 150 m, n = 0.012 .

Como

..}'-'9—.%_3_0_-0_25

Seglin las tablas 3.1 y 3.2 entonces puede tratarse de un flujo tipo 5 8 6.
De la fig 3.6 con L/D = 15/1.2 = 12,5y s = 0,30/15 = 0.02 indica que se

trata de un flujo tipo 6. De la tabla 3.2 la ecuacidn para estimar el gas
to descargado es igual a

Q=0C A V2 (h1 - b3 - hfz-a)

El coeficiente de descarga es, segin la tabla 3.4, CD = 0,95 y la pérdida

de carga por friccidn estd dada por

h o= Q2L
f2_3 k2 ki3

Ya que tenemos como incdgnita al gasto, en ambas ecuaciones se requiere
de un proceso por iteraciones para encontrar la solucifn. La primera
aproximacifn del gasto puede obtenerse considerando que las pérdidas en
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el barril son nulas.

2
Q = 0.93 1'-5-1-,72—)-— /967 (2.5 = 0.3) = 6.90 u3/s

e 1 1 122 (1.2 /4 213
- - = 2f3 , 2 (TL1.2) 1T A.4) /8 =
kg = Ky = o ARNE/ 0.012[ 4 ][ T2 7 ] 42.24
2
w -(6.90)% (15) _
th ST = 0.0

Q = 0.95 (1.131) /19,62 (2.4 - 0.3 = 0.4) = 6.21 nd/s

2
. 6.2 asy |
Pt a (43702 0.32

Q= 0.95 (1.121) ¥19.62 (2.4 - 0.3 ~ 0.32 = 6.35 m2/s

6.35)% Q5
By, " iy - o

Finalmente Q = 6.3 m3/s

4.21 Disgefio de una alcantarilla

Se requiere disefiar una alcantarilla para conducir un gasto de disefio de
11.3 m3/s y perfodo de retorno de 20 afios. La altura del terraplén es
de 3.65 m y 1a longitud de la alcantarilla serd de 30 m, ver fig 4.30 .
Por condiciones de proyecto se admite un nivel de agua a la entrada de

2.6 m. La profundidad de la corriente a la salida es de 1.37 m.

Pengemos que los 11.3 n3/s se conducirdn a través de un tubo de seccifn
circular de concreto. Si respetamos que el nivel de agua a la entrada
es de 2,60 m tendriamos que el mfnimo didmetro para conducir dicho gasto
de acuerdo con la fig 3.13 seria de D = 2.4 m para



F [ Hye1.37m
L:3%0m ! .

Fig 4.30 Definicion de las caracteristicas del tiujo de una alcantarillo

Q = 11.3 mi/s

dimensidn que podria resultar excesiva si se considera que es necesario
dejar un colchdn sobre la alcantarilla ya que la altura del terraplén
sdlo es de 3.65 m. Las alcantarillas ovaladas de concreto podrian ser
una solucidn cuando la altura del terrapldn es pequefia, pero pueden

tener algunos inconvenientes desde el punto de vista constructivo.

81 un tubo tiene dimensiones excesivas es recomendable utilizar dos tu-

bos de dimensiones menores para conducir el gasto de disefia.

Considerando dos tubos de concreto con muros de cabeza verticales com
aristas redondeadas de un didmetrc de 1.37 m (54 in), se determina el
tipo de flujo que se puede presentar para estas condiciones

Z = 100.00 - 99.10 = 0.90 n

Para este ejemplo (ver fig 4.30)

- (hy = 2)
adm
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entonces
(b _~-z) . 2.60 _ P
5 ia7 1.9 > 1.0 8 1.5

y seglin las tablas 3.1 y 3.2 se puede tratar de un flujo tipo 4, 58 6.

Con ayuda de la fig 3.6 para

L. 30 .
D T.37 2
z 0.80
5, z :20 - 0.30

tenemos que se puede tratar de un flujo tipo § com r/D = 0.02

Ahora si consideramos que el nivel del agus & la salida es de 1.37 m y
que no influird en la descarga tenemos que

con lo que descartamos la posibilidad de que se presente flujo tipo 4.

Para flujo tipo 5 el control es a la entrada., Con syuda de la fip 3.13

determinamos la carga a la entrada con

Q-%'—J' « 5,7md/s

D = 137 m

B

3 - 2,2 » ﬁe = 2.2 (1.37) = 3.0l » > Ile

adm

Por lo que serd necesario adoptar dimensiones mayores afin cusndo con &sta
se logra conducir el gasto de disefio pero no se logra satisfacer la carga
admisible a la entrada.
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Aumentando el didmetro a 1.52 m (60 in) con el mismo tipo de alcantari-
lia tenmemos que para

30

L
o " Tz = 2
s = 0.03

]

La fig 3.6 indica que se puede tratar de un flujo tipo 5 con aristas re-

dondeadas con una relacidn r/D = 0.02 .

Para descartar la posibilidad de que se presente flujo tipo 4 es necesa-
rio conocer las condiciones en la salida.

Calculando el tirante critico con la expresidn semiempirica de la fig
4,27 suponiendo a = 1.0

0.25 0,25
y _( 1,01 ][agz] _[ 1,01 ](5.72] . 1.22 m
c po.26 3 1.520.26 J1 9.8} :

con la tabla 4.26 para y/b = 1,22/1.52 = 0,80

A, - 06736 3 Al = 1.52 (0.6736) = 1.5 n?
%“— = 03082 ; Ry = 1.52 (0.3042) = 0.4624m
V,om - ._7‘.1557 = 3.65 m/s

<

( oy ]2 . [ 3.65(0.01)

2
] = 0.0045
Rhc2/3 0.46242/3

S =
[+
Utilizando la ecuacifn de Manning

qQ = _‘11_ A Rh2/3 gi/2
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9 _ 5.7(0.011)
51/2 (0.03)1/2

ARn2/3 - = 0.3620

ARN2/3 _ 0.3620

= 0.1185
p®/3 (1.52)8/3

empleando este valor en la tabla 4,26 tenemos que para dicha relacidn

- = 03 4y = 0.43(0.52) = 0.65

¥y = 0.65 < 1,37 que es el nivel del rio aguas abajo

Para calcular la velocidad a la salida consideramos que el nivel a la sa-
lida no influye en la carga de agua a la entrada

h -
2 ~i5 0.90 < 1.0

Tor 1o que no se presentard flujo tipo 4 bajo estas condiciones (ver ta-
blas 3.1y 3.2).

Para flujo tipo 5 el control es a la entrada entonces con la fig 3.13
con §=57nmd/s y D=1.52n

H

e

el 1.57 H, = 1.52(1.57) = 2,4 < H,
adm

Planteando la ecuacidn de energia para estas condiciones

2 2
) v
u+s01.=y..+—iﬁg—+ke ——'*-—28 + b

2 2
Ye=H-—D [1+k)+s L-[—-—M-] 1
2 e (-] 2Rh2"3

2 2
1.37 = 2.4 - Y& (130.2) + 0.03(30) - [—-—L‘&] v2 0y
8 2(0.45)2/3



Para

de la tabla 4.26

%—h = 0.2980 H Rh = 1.52 (0.2980) = 0.453

1.93 = 0.0612 V2 + 0.0026 v2
v =30.24 ; V,=5.5m/s

En ocasiones cuando el tirante de agua a la salida no es el suficiente
como para obtener un escurrimiento & flujo lleno puede provocar gue la
velocidad a la salida sea considerablemente grande. En este caso la ve-
locidad excede los valores miximos permisibles por lo que serd necesario

reducirla o adoptar medidas de proteccidn contra la erosifn.

En muchos casos las velocidades a la salida son casi iguales para dife-
rentes didmetros y en este caso el adoptar un difimetro mayor ademds de
sdlo tener una pequefia influencia en la variacidn de la velocidad resul-
taria poco econdmico ya que la solucidn propuesta no sdlo incluye difme-
tros considerables sino la necesidad de dos tubos para lograr mantener
un colchén de proteccidn sobre la alcantarilla.

En estos casos seria recomendable la construccién de una estructura disi-
padora de energia como seria un tanque amortiguador o una cubeta lo que

constituiria una estructura terminal para evitar la erosidn.

Ahora analicemos si realmente el nivel del agua en el desfogue no influye

en la carga a la entrada. Para control a la ealida

He = H+H5-Lso

donde H se obtiene de los nomogramas de control de salida siende Hj la
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profundidad de la corviente a la salida. La determinacidén de esta pro-
fundidad requiere de gran experiencia por parte del proyectista para
evaluaria.

De la fig 3.13 para Q = 5.7 mw3/s y D =1,52m
H = 0.68

H =0.68+ 1.37 - 30(0.03) = 1.15m < B =2.4m
e €adm

por lo cual el nivel de la corriente aguas abajo no influye en la capaci-
dad de descarga o en el nivel del remanso a la entrada. .

4,22 Capacidad de descarga para un lavadero

Calcular la capacidad de intercepcifn del umbral de un lavadero conside-
rando que la abertura en el bordillo es de 3.67 m de longitud y desnivel
a = 0.06 m, teniendo un gasto en la cuneta de 0.246 m3/s con una pendien-
te de 0.05 y donde el tirante es de y = 0.09 m.

La longitud que seria necesaria para interceptar todo el gasto de la cune
ta se obtiene con la ayuda de la fig 3.45 para y = 0,09 y a = 6 cm

9
2. = 0.02 n¥/s/m .
1
a
o D.246 _
La 9020 12.30 o

y el gasto interceptado con esa longitud serd segfin la fig 3.46 con
L/l.a = 3.67/12.3 = 0.80 y al/y = 0.06/0.09 = 0,67

L . 0.5

QE

Q = 0.45(0.246) = 0.11 md/s
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La eficiencia de la intercepcién parcial es evidente en este caso ya que
mientras para una intercepcidn total se tiene un ritmo de

0.246/12,3 = 0.02 m3/s por metro de longitud de entrada, para una inter-
cepcifn parcial se tendrd 0.11/3.67 = 0.3 w3/s por m. Esto se explica
por que al tener intercepcidn completa, el tirante en el extremo aguas

abajo de la entrada es casi nulo siendo que para el otro caso es mayor.
4,23 Disefio de un derrame

Se deben determinar las caracteristicas necesarias en cuanto a rugosidad,
dimensiones de la seccifn transversal (parabdlica) asf como la magnitud
de la velocidad media para la rdpida de un derrame lateral que conduce un
gasto de 500 £/s con una pendiente del 35%, si se toma en cuenta que no
existen limitaciones de la velocidad media del flujo.

Como se indicé en el cap 3 serd necesario revestir la rdpida con piedras
muy rugosas para disminuir sl mdximo las dimensiones y costo de la estruc
tura disipadora de energia gl final de la rdpida. Para Esto proponemos
un tamafio medio de las piedras de 25 a 35 cm siendo el didmetro medio

d = 30 em, con este valor y con ayuda de la fig 3.49 determinaremos los
pardmetros

N = 40 piedras/m?

e =10cm=0.lm
n

[

emsx-lﬂcm-O.IBm

Con ayuda de la ec 3.31
e=o(l.7+81e o /N gen ¢)

donde segfin 1a ec 3.34 para secciones parab&licas

Im
o=1-1.3 sen ¢ + 0,08 -
™
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Para lo cual eg necesario calcular el tirante medio por iteraciomes.
Suponiendo Y ™ 0.25 m ¥y como no existen limitaciones en la velocidad
proponemos v, = 3 m/s que de acuerdo con la fig 3.50 para ¢ = 300 mm
estd por debajo de la permisible
- 0.25)
o= )~ 1,3(0.35 + 0.08 510 0.745

c = 0.745 (1.7 + 8.1(0.18) /3D (0.35)) = 3.67

de la ec 3.30 tenemos

1 En ] { (0.10) ]
- 321 B 1w 3.2 l0g |3.67 - 1,39
. °g [“ Ve o8 %(0.25)

/AT = 0,72 3 A = 0,515

y despejando el tirante medio de la ec 3.29 tenemos

v 213 2
. Vm L CNIT
Ya " 8 sen ¢ - BO.B(.15y ~ 0-169m

que es diferente al supuesto., Haciendo I = 0.2l m

¢ = 1~ 1,3(0.35) + 0.08 [o.z ) = 0.713
1

(=)

¢ = 0,713(1,7 + 8.2(0.18) /A0 0.35) =~ 3.51

Lo 32108 [ 3.51 (0.10) ] = 1.211
- %(0.21)

/i - 0.825 : A = 0.68

32 (0.68
Ym‘a‘?“q.ag)‘(_o.aLfs = 0.22



que se puede aceptar como correcto.

Estos valores también se pueden obtener con ayuda de las figs 3.51 a
3.56 donde para € = 10 cm, S= 352y v » 3 m/s tenemos Yo © 0.22my
o = 0.735 que son andlogos a los obtenidos con las ecuaciones.

El ancho de superficie libre se calcula con la ec 3.39

B =20 . 2 (0.5)
N moovooy, 3(0.713)(0.22)

2,125 m

Seglin la tabla 4.26 para seccifn parabBlica se tiene que
2 0.25
- L25
Yo [ 0.84 a a r

2
y =ax? 0.22'8['2.—;'2"'5‘]
0.22
&= Eanin? 0.195
considerando a = 1.0
0.25

) 2
. 0.5 .
v, {o.sa(o.m)[ 22 ) 0.254 n

En la fig 3.48 se indican las precauciones que se deben tomar para la
altura del bordo libre.
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5.  CONCLUSIONES

El digefioc del drenaje en carreteras requiere, desde el punto de vista
hidrfulico, primero de la determinacién del escurrimiento que ocurre,
en que cantidad y con que frecuencia, en base a esto ee selecciona la
estructura de drenje més conveniente que sea capaz de desalojar, en to-
do momento y en forma eficiente, los volfimenes de agua aportados por

las lluvias en cualquier tramo de 1la carretera.

Desde el punto de vista econbmico los disefio conservadores representan
inversiones no justificadas, si se piensa em que el empleo de métodos
como los presentados pueden conducir a disefios mias balanceados en cuan—
to a costo, eficiencia y seguridad. Ahora bien, es trabajo del ingenie
ro proyectista elegir aquellos métodos que se adapten mejor a las catac-

terfsticas de 1la zona a donde se localizard la estructura.

Se debe insistir en que los métodos aqui presentados constituyen solo
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herramientas que ayudan a solucionar algunos de los problemas del dre-
naje superficial en carreteras, pero que en ningln momento representan
soluciones estfndar que pretendan sustituir el conocimiento que debe
tener el ingeniero. Por otra parte, el problema de drenaje para cada
tramo de carretera, es un caso individual que requiere, de una solucifn
particular basado en las caracteristicas del sitio, los métodos pueden
en ocasiones dar resultados para una misma drea que concuerdem bien y
en otras ocasiones pueden discrepar hasta en un 50%, esto debido en granm
parte a la cantidad y calidad de los datos emplesdos. De aqui que sea
necesario que el ingeniero proyectista basado en su experiencia y cono-
cimiento de los factores que intervienmen seleccione los resultados que

deber@n ser considerados para el disefio.

Todo esto también hace evidente la neceisdad de seguir realizando inves-
tigaciounes en nuestro pais. Ya que el basarse en experiencias propias
que se ajusten mds a las caracteristicas de nuestro territorio permiti-

ré realizar mejores disefios.
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