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CAPITULO 1: INTRODUCCION

1 INTRODUCCION
El agua.

El componente principal de cualquier forma de vida en el planeta es, para el hombre,
sencillamente, la existencia misma. Desde las funciones moleculares en su organismo hasta los
procesos de manufactura o produccién de energia a gran escala, pasando por los servicios de
abastecimiento y agricultura, el agua es fundamental para el desarrollo y evolucion de la
poblacién y el clima mundial.

1.1 EL AGUA COMO RECURSO

Sin embargo, el agua se distribuye irregularmente en el espacio y en el tiempo, asi que mientras
los volimenes en exceso causen inundaciones en un lado, en otro hay sequia por la ausencia del
liquido. EI hombre no es ajeno a estos efectos y desde la antigliedad ha tratado, muchas veces sin
éxito, en controlar las tormentas, las crecientes, las inundaciones y las sequias, por medio de
grandes obras de proteccion, de drenaje, y de almacenamiento, como son los bordos de rios, los
drenajes pluviales de las ciudades medianas y grandes, y las presas de almacenamiento.

Desde la antiguedad las ciudades estuvieron provistas de sistemas de drenaje para conducir el
escurrimiento de las aguas pluviales. Por lo que la preocupacion del hombre por las
precipitaciones en forma de nieve, hielo, y principalmente lluvia, como eventos extraordinarios, y
sus causas, fue primordial y so6lo hasta el siglo XIX se le dio importancia a las aguas residuales
domésticas como un agente transmisor de enfermedades entéricas. Se inicié la descarga en los
drenajes pluviales existentes de los desechos fecales como medio rapido y economico. El
resultado fue el uso de los drenajes combinados y la contaminacion se traslado de las viviendas a
las corrientes de agua. Muchas de estas corrientes fueron cubiertas y convertidas en colectores;
sin embargo, las corrientes mayores por obvias razones permanecieron abiertas y aun estan asi.
Una de las medidas aplicadas para evitar la contaminacion es el no permitir las descargas de
aguas residuales a las corrientes. Otra es el uso de sistemas independientes o separados de
drenajes sanitarios y pluviales.

En México, desde la época anterior a la llegada de los espafioles, las inundaciones azotaban a la
Gran Tenochtitlan, se construy6 un muro de mas de 12 km. de longitud y 4 m de ancho. Es en la
Ciudad de México donde los problemas de inundacion se han dejado notar a lo largo de su
existencia por la naturaleza lacustre del lugar. Actualmente los sistemas de drenaje profundo y
semiprofundo de la Ciudad de México, -magna obra de ingenieria- son la columna vertebral de
todo el sistema de desague. Las caracteristicas especiales de disefio y construccién, asi como la
profundidad en que se encuentran, impiden la afectacion por el hundimiento de la ciudad y
operan por gravedad. La historia refleja el largo y paciente esfuerzo humano llevado a cabo para
contar con esta infraestructura. Sin embargo, el nimero de ciudades medianas y grandes —cerca
de 200- es mucho menor que el de pequefias localidades -100 000-. Las primeras estan sometidas
a un crecimiento acelerado demandando nuevos servicios de alcantarillado, mientras que las
segundas carecen casi por completo de ellos y aun con la desventaja adicional de su dispersién
territorial y condiciones topogréaficas adversas.



CAPITULO 1: INTRODUCCION

En la actualidad, con el crecimiento acelerado de la poblacién, el hombre ha buscado el bienestar
y las comodidades en las ciudades donde habita Una rédpida y segura recoleccion, transporte,
tratamiento y disposicion final de las aguas residuales es uno de los objetivos para dotar de
infraestructura urbana a la comunidad. Esto lo ha llevado a la construccion de dicha
infraestructura urbana necesaria como es: edificios, casas, calles, estacionamientos y otros, los
cuales modifican el entorno natural en que habita, originando, como algunas de sus tantas
consecuencias, la creacion de superficies poco permeables, que favorecen la presencia de una
mayor cantidad de agua sobre el terreno vy, la invasién, y en casos definitivos, la eliminacion de
los cauces de las corrientes naturales, reduciéndose la capacidad de desalojo de las aguas
pluviales.

1.2  ALCANTARILLADO PLUVIAL

Asi, la urbanizacion incrementa los volimenes de agua de lluvia que escurren superficialmente
debido a la impermeabilidad de las superficies de concreto y pavimentos. Por ello las
conducciones artificiales para evacuar el agua son disefiadas con mayor capacidad que la que
tienen las corrientes naturales existentes.

El alcantarillado pluvial es el sistema de tuberias, sumideros e instalaciones complementarias que
permite el rapido desalojo de las aguas de lluvia para evitar posibles molestias e incluso dafios
materiales y humanos debido a su acumulacion o escurrimiento superficial. Es manifiesta su
importancia en zonas con altas precipitaciones y superficies poco permeables.

Es asi, que se deben buscar alternativas para atender la demanda de servicios de saneamiento y
salud puablica por la viabilidad técnica y econdmica de soluciones que reduzcan los costos y
simultdneamente mantengan su eficiencia. Para el efecto, en algunos aspectos, como sera
demostrado en el presente trabajo, es necesario aplicar técnicas de disefio en atencion a las Leyes,
Normas y Reglamentos vigentes en nuestro pais y garantizar la sostenibilidad de los sistemas.

El presente trabajo estudia un método de disefio para determinar los diametros Optimos de las
tuberias, el suministro e instalacion de las mismas, y los volimenes de excavacion minimos, de
una red de alcantarillado pluvial. EI método es alimentado con un ndmero y tipo determinado de
datos como son diametros, pendientes y costos de tuberias, optimizando el funcionamiento
hidraulico y el costo total de la red. Se determina la mejor combinacion de tuberias,
profundidades y pendientes para una red de la ciudad de Xalapa, a manera de ejemplo.

En el capitulo 2 se describen las partes en que consiste un sistema de alcantarillado pluvial, los
tipos de sistemas, ventajas de un sistema separado sobre un sistema combinado, eleccion de un
sistema, las partes que lo constituyen un sistema, las estructuras de captacion, conduccion,
conexién y mantenimiento, estructuras de vertido, obras complementarias, disposicion final y por
Gltimo las etapas para disefiar un sistema de alcantarillado pluvial.

La dificultad continua siendo en la actualidad la relacion lluvia-escurrimiento. En el capitulo 3 se
presentan algunos de los métodos de diseio mas empleados como son el Método Racional,
Racional Modificado y el Método Grafico Aleman. Asimismo, se presentan las ecuaciones mas
conocidas para calcular tiempos de concentracion; y el empleo de las ecuaciones de Manning y
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Darcy-Weisbach para determinar la capacidad de los conductos. Un concepto esencial en el
estudio de alcantarillado pluvial es el coeficiente de escurrimiento, por lo que se mencionan
algunos valores de acuerdo a caracteristicas especificas de la cuencay de la lluvia.

El capitulo 4 describe la implementacion novedosa del Algoritmo Genético como la componente
principal del método propuesto para el calculo de una red de alcantarillado pluvial, con base en la
optimizacion de la misma respecto a los costos de suministro e instalacion de tuberia y de manera
paralela garantizando el funcionamiento hidraulico adecuado, con restricciones en velocidades y
tirantes.

En el capitulo 5 se analiza un ejemplo correspondiente a una zona de la ciudad de Xalapa, Ver.,
aplicando el método propuesto en el capitulo 4. Se disefié un programa dividido principalmente
en dos bloques, en el cual, por medio de un Algoritmo Genético, se obtiene la solucién hidraulica
y econémicamente Optima de la red ejemplo.

Por ultimo, en el capitulo 6 se presentan las conclusiones, un breve andlisis de los resultados, y se
enfatiza la posibilidad de la expansion de la técnica de los Algoritmos Genéticos para resolver
otros problemas de las redes de alcantarillado, no solamente pluvial, los cuales son dificiles de
plantear y resolver con los métodos convencionales de disefio conocidos.

En el Anexo A se expone brevemente el funcionamiento hidraulico de las redes de alcantarillado,
con especial énfasis en los conductos funcionando como canales, esto es, como conductos a
superficie libre, considerando que la red, que sirve de ejemplo para mostrar el método especifico
de disefio propuesto, esta formada por conductos los cuales son tuberias funcionando a superficie
libre. Se menciona la teoria que comprende: Clasificacion de flujo, ecuaciones baésicas,
continuidad, cantidad de movimiento, energia, energia especifica, funcion cantidad de
movimiento o fuerza especifica, pérdidas de carga por friccion y locales, ecuacion de Chézy,
ecuacion de Manning, flujo en conductos cerrados a superficie libre o seccion parcialmente llena,
con especial énfasis en flujo uniforme. Se mencionan de manera somera, el flujo gradualmente
variado, rapidamente variado, salto hidraulico, y el flujo no permanente.

En el Anexo B se exponen los conceptos basicos de precipitacion que sirven como base para
estimar la intensidad de lluvia que se utiliza en el disefio de la red de alcantarillado pluvial. Por
brevedad, se realizd el anlisis de frecuencias para los datos de la Estacion Animas, de la ciudad
de Xalapa, Ver., para obtener las curvas intensidad-duracion-periodo de retorno.
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2 SISTEMA DE DRENAJE URBANO

Desde el punto de vista sanitario, las aguas residuales y pluviales son desechos originados por la
actividad vital de una poblacion y por la lluvia. Los sistemas de alcantarillado resuelven el
problema de alejamiento de aguas residuales y pluviales por medio de conductos o tuberias,
generalmente subterraneas, que se encargan de recolectar las aguas de desecho y las transportan
en forma segura y rapida, hasta el lugar de disposicion final.

Una localidad, sin considerar el tamano, enfrenta dos necesidades basicas en materia de
alcantarillado:

a) El desalojo de las aguas residuales producidas tanto por la poblacion como por las
actividades industriales y comerciales que se desarrollan en ella.
b) El desalojo de las aguas de lluvia.

Las aguas residuales se producen en forma continua y aumentan en cantidad y composicion
conforme la poblacion crece y diversifica sus actividades socioecondmicas; producen
enfermedades infecciosas, afectan la salud y el medio ambiente, por lo que deben ser tratadas
antes de ser vertidas en cuerpos de agua o reutilizadas en actividades como agricultura, riego de
jardines, esparcimiento, etc.

Las aguas de lluvia, por el contrario, son transitorias y su frecuencia e intensidad dependen del
régimen de lluvia imperante en cada localidad. Sin embargo, en todos los casos pueden dirigirse
mediante interceptores hacia cuerpos de agua y reusos sin tratamiento en instalaciones costosas.

La funcion primordial de un Sistema de Alcantarillado Pluvial es eliminar rapida y eficazmente
las aguas de lluvia que tienden a acumularse en las zonas bajas de las localidades, causando
dafios y molestias.

La ubicacion de los interceptores y la determinacion de sus respectivas capacidades son los
problemas esenciales a resolver en un proyecto pluvial.

La ubicacion de los interceptores es un problema de relativa sencillez, puesto que corresponde a
la planeacion fisica y geométrica del sistema.

Sin embargo, la determinacion de la capacidad de los interceptores y el resto de los componentes
del sistema, es un problema mas complejo de resolver, para lo que no hay reglas precisas a
seguir. Es un problema hidraulico que requiere de mediciones y desarrollos analiticos para cada
caso en especial. La solucion de una infinidad de casos ha permitido deducir que los gastos por
transportar y la capacidad de los conductos son una funcion de las areas de aportacién de agua de
lluvia; de la intensidad de la precipitacion; de un coeficiente de escurrimiento que agrupa a
distintos factores como la permeabilidad, infiltraciones, evaporacién y rugosidad de los
materiales; y del periodo de retorno de la lluvia que se elija para la zona.

En general todos los métodos conocidos tienen fundamentos tedricos muy parecidos y difieren en
la proporcidn en que relacionan los factores determinantes de la cantidad de agua por desalojar.
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2.1  DEFINICION DE ALCANTARILLADO

El alcantarillado es un sistema constituido por una red de conductos, equipos e instalaciones
complementarias que permiten la operacion, mantenimiento, y reparacion del mismo. Su objetivo
es la evacuacion de las aguas residuales y las pluviales, que escurren sobre calles y avenidas,
evitando con ello su acumulacion y propiciando el drenaje de la zona a la que sirven. De este
modo se impide la generacion y propagacion de enfermedades relacionadas con aguas
contaminadas, y riesgos y afectaciones de aguas pluviales, ademas de disponerlas de manera
adecuada y sin peligro para el hombre y el ambiente.

Las aguas residuales son las excedentes del agua limpia utilizada o degradada por una
comunidad, y que resulta de la combinacién de liquidos y desperdicios de casas, oficinas,
industrias y comercios, asi como de agua de lluvia que escurre de calles, patios y azoteas. Sin
embargo, algunos autores consideran la definicién del agua pluvial aparte de la del agua residual
de la siguiente manera:

Las aguas pluviales son las aguas provenientes de la lluvia o precipitacién que escurren dentro
del area de captacion del sistema.

Entonces con base en las definiciones de aguas residuales y pluviales, inmediatamente se pueden
definir los tipos de sistemas de alcantarillado.

Un sistema de alcantarillado se considera a la fecha, como el medio méas apropiado y eficaz para
la eliminacion de las aguas residuales. El nivel de higiene, cultura y civilizacion de una ciudad lo
proporciona, mas que cualquier otra obra, un sistema completo de alcantarillado. Como el
abastecimiento de agua y la descarga de las aguas de desecho y pluviales estan interrelacionados
en mayor grado cuando mayor es el tamafio de la localidad a servir, entonces es natural que
también un sistema de alcantarillado esté constituido de diversas obras de ingenieria.

2.2  TIPOS DE SISTEMAS.

Existen tres tipos de sistemas de alcantarillado que reciben su respectiva denominacion de
acuerdo con la naturaleza de las aguas que transportan y para lo cual fueron proyectados:

e Sistema separado de aguas negras
e Sistema separado de aguas pluviales
e Sistema combinado.

a) Sistema separado de aguas negras
Esta disefiado para recibir unicamente las aportaciones de aguas de desecho, tanto domésticas
como industriales, con el fin de alejarlas de la localidad hasta un sitio adecuado y seleccionado
con anterioridad, para llevar a cabo su tratamiento y verter posteriormente a una corriente natural
0 para su reuso industrial o riego agricola.

b) Sistema separado de aguas pluviales

10
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Es aquel que se disefia exclusivamente para captar las aguas de lluvia, lo que puede lograrse al
proyectar con dos criterios. EI primero se aplica al proyectar conductos por todas las calles de la
localidad que se va a servir con las respectivas estructuras de captacion, para recibir las aguas
pluviales y conducirlas hasta el sitio donde no produzcan molestias y dafios. El segundo se aplica
al proyectar solo interceptores para conducir las aguas de lluvia captadas nuevamente por medio
de estructuras de captacion, con el fin de evitar que se acumulen y adquieran fuerza de arrastre, lo
que causa molestias y dafios a la comunidad.

C) Sistema combinado

Aqui el sistema se disefia para recoger y conducir conjuntamente las aguas residuales —
domésticas, industriales, comerciales, etc.- y las aguas pluviales. Para esta solucion, los
conductos proyectados resultan sobredimensionados cuando transportan sélo aguas residuales. Es
atil cuando existe poco espacio para ubicar dos redes con otros conductos subterraneos, como
pueden ser agua potable, teléfono, energia eléctrica, gas, oleoductos, etc.

2.3 VENTAJAS DE UN SISTEMA SEPARADO

Como en las obras antiguas de drenaje, donde se han combinado ya los escurrimientos pluviales y
residuales, el sistema colector puede transferir contaminacion a las corrientes de agua. En
contraste, los escurrimientos pluviales crean relativamente pocos riesgos sanitarios cuando se
colectan en sistemas estrictamente separados.

Los sistemas de alcantarillado, separados o combinados, tienen ventajas y desventajas entre si.
Debido al deterioro ocasionado al medio ambiente y por los procesos de tratamiento, es
recomendable la construccién de sistemas separados.

Las ventajas de los sistemas combinados son el captar tanto las aguas residuales como las
pluviales, con lo cual el disefio, construccion y operacion en apariencia es mas econdémico. En
este aspecto, los sistemas separados implican mayores inversiones y pueden resultar menos
atractivos en especial cuando una poblacién contara por primera vez con un sistema de
alcantarillado.

Actualmente, los problemas ocasionados por la contaminacién de corrientes y mantos acuiferos, -
presentes ya-, han obligado a las comunidades a enfrentarlos disminuyendo lo mas posible el
riesgo inherente. Por consiguiente, para cuidar el ambiente es necesario contar con plantas de
tratamiento que resulten mas econdémicas por unidad de volumen tratado cuando la cantidad de
agua que manejan es mayor. Es aqui donde surge la conveniencia de los sistemas separados, pues
los volimenes de aguas pluviales son muy superiores a los correspondientes volimenes de aguas
residuales en proporcion de 50 a 200 veces, 0 aun méas. Asi, una planta de tratamiento es méas
economica y eficiente si s6lo se encarga de tratar aguas residuales de cierto tipo.

Un factor mas a favor de los sistemas de alcantarillado separados se debe a la mayor demanda de
agua en las poblaciones, producto de su crecimiento, y a la escasez del liquido cerca de ellas.
Esto ha llevado a las comunidades a tomar medidas integrales para que los habitantes dispongan
de agua estrictamente indispensable para cubrir sus necesidades y desempefien sus actividades.
Tales medidas abarcan desde un mayor abastecimiento hasta un uso racional del agua, y en este
sentido se desarrollan acciones encaminadas al reuso del agua y del agua de lluvia.
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2.4  REUSO DEL AGUA PROVENIENTE DEL ALCANTARILLADO PLUVIAL

El uso racional del agua implica emplearla eficientemente en las diversas actividades del hombre
disminuyendo paulatinamente su desperdicio y contaminacion. La cultura del agua en México se
orienta a este respecto. La esencia de todo esto consiste en fomentar en la poblacion, comercio,
industria y autoridades la conciencia de que el agua es limitada en su disponibilidad como
recurso, ya sea por la cantidad o por la calidad requeridas. Por ello, debe usarse cuidadosamente,
conservando las fuentes y evitando su deterioro. Para cuidar el agua se pueden emprender
diversas acciones, entre las que se encuentra el empleo de agua tratada en usos que se han dado
con agua potable, y sin embargo admiten una calidad de agua similar a la que se obtiene con el
tratamiento —por ejemplo, en el enfriamiento de maquinarias industriales- y el reuso del agua. Se
le llama agua tratada a aquella proveniente del alcantarillado sanitario, pluvial o combinado, que
fue procesada en una planta para mejorar su calidad, que puede ser «no potable», y sin embargo,
permite su utilizacion en industrias, riego de jardines, cultivos y para fines estéticos y de
recreacion en fuentes, lagos, etc. El agua de lluvia puede ser utilizada, con un tratamiento ligero o
incluso sin tratamiento, cuando se cuenta con las estructuras necesarias de conduccion y
almacenamiento sin alterar en lo minimo su calidad. EI empleo del agua pluvial puede ser muy
provechoso en las localidades, teniendo en cuenta el requerimiento de obras y la aplicacion de
normas adicionales de operacion.

Es importante que el profesional encargado de disefiar los sistemas de alcantarillado modernos
considere en sus proyectos el empleo de agua de lluvia residual tratada.

Un aspecto importante, que no se puede pasar por alto, es en referencia a la recarga artificial de
acuiferos. Lo cual es fundamental en los lugares donde la escasez del liquido ha provocado la
sobreexplotacion de los mantos acuiferos, lo que esta agotando las fuentes subterraneas,
deteriorando la calidad del agua o produciendo hundimientos del terreno.

25 ELECCION DEL TIPO DE SISTEMA
La eleccion de un sistema de alcantarillado depende del analisis de un gran numero de factores
que afectan el problema. Esto permite justificar econdmica y técnicamente la solucién elegida.

Casi siempre la prioridad es el desalojo de las aguas de desecho o aguas negras, y en segundo
término, evitar los riesgos y molestias causados por las aguas de lluvia.
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Figura 2.1 Sistema de drenaje pluvial

2.6 PARTES QUE CONSTITUYEN UNA RED DE ALCANTARILLADO

Cualquier sistema de alcantarillado, sea sanitario, pluvial o combinado, consta de estructuras
bésicas y estructuras conexas. Aunque la disposicion final de las aguas no es en si una estructura,
se considera una parte del sistema porque de su forma, ubicacion y correcta localizacion depende
la eficacia de todo el sistema. Para cumplir cabalmente la funcion de las redes, no se deben causar
dafios y problemas, ya sea vertido inadecuado y contaminacion por aguas negras, o los riesgos de
las aguas pluviales. Los componentes principales de un sistema de alcantarillado se agrupan
segun la funcion para la cual son empleados. Asi, un sistema de alcantarillado sanitario, pluvial o
combinado, se integra de las partes siguientes:

a) Estructuras de captacion. Su finalidad es recolectar las aguas a transportar. En el caso de
los sistemas de alcantarillado sanitario, son las conexiones domiciliarias formadas por tuberias
conocidas como albafiales. En los sistemas de alcantarillado pluvial se utilizan sumideros o bocas
de tormenta como estructuras de captacidon, aunque también pueden existir conexiones
domiciliarias donde se descargue el agua de lluvia de techos y patios. En los sumideros —ubicados
convenientemente en puntos bajos del area o calles a servir-, se colocan rejillas a manera de
coladera para evitar el ingreso de objetos que obstruyan los conductos, por lo que son conocidas
como coladeras pluviales.

b) Estructuras de conduccion. Transportan las aguas recolectadas por las estructuras de
captacion hacia el sitio de tratamiento o vertido. Constituyen la parte fundamental de un sistema
de alcantarillado y se forman con conductos cerrados y abiertos Ilamados tuberias y canales
respectivamente.
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c) Estructuras de conexion y mantenimiento. Facilitan la conexion y mantenimiento de los
conductos que componen la red de alcantarillado, ya que ademas de permitir la conexion de
varias tuberias, incluso de diversos diametros o materiales, disponen, asimismo, del espacio
suficiente para que un hombre se introduzca hasta el nivel de las tuberias y efectie maniobras
para llevar a cabo la limpieza e inspeccion de los conductos. A estas estructuras se les denomina
comunmente pozos de visita.

d) Estructuras de vertido. Son estructuras terminales que protegen y mantienen libre de
obstaculos la descarga final del sistema de alcantarillado, ya que de no existir se provocan dafios
al ultimo tramo de tuberia que pueden ser causados por la corriente a donde descarga el sistema o
por el propio flujo de salida de la tuberia.

e) Instalaciones complementarias. Se pueden considerar dentro de este grupo a todas
aquellas instalaciones que no necesariamente forman parte de todos los sistemas de
alcantarillado, y sin embargo en ciertos casos resultan importantes para su correcto
funcionamiento. Entre la gran cantidad que hay, se tiene a las plantas de bombeo, plantas de
tratamiento, estructuras de cruce, vasos de regulacion y de detencion, disipadores de energia, etc.

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

A continuacion se detallan las caracteristicas de cada una de ellas en el caso especial que nos
ocupa, de un sistema de alcantarillado pluvial.

2.6.1 Estructuras de captacion

Se inicia la captacion con las bocas de tormenta, estructuras que recolectan el agua que escurre
sobre la superficie del terreno y la conducen al sistema de atarjeas. Se ubican a cierta distancia en
las calles con el fin de interceptar el flujo superficial, especialmente aguas arriba del cruce de
calles y avenidas de importancia; también se pueden localizar en los puntos bajos del terreno,
donde generalmente se acumula el agua.
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de banqueta, a nivel de banqueta, deprimida

——

Transversal, combinada con una de
piso y banqueta
Figura 2.2 Tipos de coladeras pluviales.

de piso, deprimida

Constan de una caja que funciona como desarenador donde se deposita el material mas pesado
que arrastra el agua y por una rejilla o coladera con su estructura de soporte que permite la
entrada del agua de la superficie del terreno al sistema de la red de atarjeas mediante una tuberia
de concreto a la que se le denomina albafial pluvial. La rejilla evita el paso de basura, ramas y
otros objetos que pueden ser causa de taponamientos en los conductos de la red. Existen varios
tipos de bocas de tormenta, a los cuales se acostumbra llamarles coladeras pluviales: de piso, de
banqueta, combinadas, longitudinales y transversales (figura 2.2).

Las coladeras de piso se instalan al mismo nivel de la superficie del pavimento, mientras que las
de banqueta se construyen formando parte de la guarnicién. Cuando se requiere captar un caudal
mayor puede hacerse una combinacion de ambas. Las coladeras longitudinales vienen a ser un
tipo especial de las de banqueta.

La eleccion de un tipo especial de boca de tormenta o de alguna de sus combinaciones depende
exclusivamente de la pendiente longitudinal de las calles y del gasto por recolectar. En ocasiones
se les combina con una depresion del espesor del pavimento para hacerlas mas eficientes.

2.6.2 Obras de conduccion

Son las estructuras que transportan las aguas recolectadas por las bocas de tormenta hasta el sitio
de vertido. Se pueden clasificar de acuerdo con la importancia del conducto dentro del sistema de
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drenaje, o tambien de acuerdo con el material y métodos de construccion del conducto que se
utilice.

Segun la importancia del conducto dentro de la red, los conductos pueden ser clasificados como
atarjeas, subcolectores, colectores y emisores. Las atarjeas o red de atarjeas son los conductos de
menor seccion transversal en la red, ya sea didmetro en un tubo o anchos y tirantes en secciones
de geometria no circular. En las atarjeas descargan la mayor parte de las estructuras de captacion
(figura 2.3).

Los subcolectores son conductos de seccion transversal mayor que la de las atarjeas, ya sea
didmetro o anchos y tirantes. Reciben directamente las aportaciones de dos 0 mas atarjeas y las
conducen a los colectores.

38

| 36
e 55
N\
\JO
&
\
Y CABEZA DE ATARJEA ——— "%,
COLECTOR POZO DE VISITA _
SUBCOLECTOR COLADERA O
ATARJEA CURVA DE NIVEL 36 ">~ —

Figura 2.3 Trazo de una red de alcantarillado.

El emisor es el conducto comprendido entre el final de la zona urbana de una localidad y el sitio
de vertido de aguas pluviales, o en su caso, la planta de tratamiento. EI emisor se caracteriza por
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recibir aportaciones provenientes del colector o colectores y no tener otras conexiones durante su

trayecto, por lo que su funcion es transportar el total de las aguas captadas por el resto de la red
de alcantarillado.

Asimismo, los conductos se clasifican de acuerdo conl material que los forma y al método de
construccion o fabricacion de los mismos. Constructivamente existen dos tipos de conductos, los
prefabricados y los construidos en el sitio.

Los conductos prefabricados son los que cominmente se denominan tuberias, de seccion circular
y con sistemas variados de unién o ensamble. Las tuberias comerciales mas usuales en México se

fabrican de los materiales siguientes: concreto simple, concreto reforzado, fibrocemento,
policloruro de vinilo -PVC-, y polietileno.

Los conductos construidos en el lugar o in situ son usualmente de concreto reforzado y pueden
ser estructuras cerradas o a cielo abierto. A las primeras se les llama cerradas porque se
construyen con secciones transversales de forma semieliptica, herradura, circular, rectangular o
en bdveda. Las estructuras a cielo abierto son los canales, usualmente de seccién transversal
rectangular, trapezoidal o triangular. También pueden combinarse secciones diferentes, por
ejemplo, trapecial y triangular (figuras 2.4, 2.5y 2.6).

c) Circular

o f) Rectangular
d) Ovalada e) Semicircular con cuneta

B\

'//\\7\7\7\7\7\
//\\/\/\/\/\/

g) De bdveda
Figura 2.4 Secciones de conductos cerrados.
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a) Rectangular b) Trapecial

c¢) Triangular d) Combinada
Figura 2.5 Secciones de conductos a cielo abierto.

Figura 2.6 Secciones distintas a las circulares: (a) seccion ovoide; (b) seccién semieliptica; (c) seccién en
herradura; (d) seccién en arco de tres centros.

2.6.3 Estructuras de conexién y mantenimiento
Son estructuras subterrdneas construidas hasta el nivel de la superficie del suelo o pavimento,
donde se les coloca una tapa. Su forma es cilindrica en la parte inferior y troncoconico en la parte

superior. Son lo suficientemente amplias para que un hombre se introduzca en ellas y realice
maniobras en su interior, ya sea para mantenimiento o inspeccion de los conductos. El piso es una
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plataforma con canales que encauzan la corriente de una tuberia a otra, y una escalera marina que
permite el descenso y ascenso en el interior. La tapa se coloca sobre un brocal de hierro fundido o
de concreto armado para proteger la boca de entrada.

Se les conoce como pozos de visita o cajas de visita (figura 2.7) segin sus dimensiones. Este tipo
de estructuras facilitan la inspeccion y limpieza de los conductos de una red de alcantarillado y
asimismo permitir su ventilacion. Son parte vital de la red, puesto que sin ellas, los conductos se
taponarian y la reparacion podria ser complicada y costosa.

Para dar mantenimiento a la red, los pozos de visita se ubican al inicio de las atarjeas, en puntos
donde la tuberia cambia de direccion, pendiente o diametro y también donde se requiere la
conexidn con otras atarjeas, subcolectores o colectores. Por norma los pozos de visita en una sola
tuberia no se colocan a intervalos mayores de 125 a 175 m dependiendo de los diametros de las
tuberias a unir.
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Figura 2.7 Estructura de mantenimiento: pozo de visita.
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Dependiendo de la funcion a desempefiar, de las dimensiones de las tuberias a unir e incluso del
material de que estan hechos, hay varios tipos de pozos de visita. Asi se tienen: pozos comunes
de visita, pozos especiales de visita, pozos para conexiones oblicuas, pozos caja, pozos caja
unién, pozos caja de deflexion, pozos con caida (adosada, normal y escalonada). Cada tipo de
pozo debe cumplir especificaciones y su correcta localizacion depende del disefio. Los pozos de
visita usuales se fabrican con ladrillo y concreto. También existen pozos de visita prefabricados
de concreto reforzado, fibrocemento y de polietileno.

2.6.4 Estructuras de vertido

Se le denomina estructura de vertido a aquella obra final del sistema de alcantarillado que asegura
una descarga continua a una corriente receptora (figura 2.8). Estas estructuras pueden verter las
aguas de emisores consistentes en conductos cerrados o de canales, por lo cual se consideran dos
tipos de estructuras para las descargas.

PLANTA

- VARIABLE

?@ O J@OO

N

VARIABLE (MIN 75°)ng VARIABLE /

g%,i, i

TALUD SEGUN EL ANGULO
DE REPOSO DEL MATERIAL
VARIABLE

.. MAMPOSTERIA DE 3. CON
: (ORTERQ CEMENTO 1:5

- VARIABLE—
DEL ING, RESIDENTE

SECCION A-A

NOTAS.—ACOTACIONES EN CENTIMETROS

CORRIENTE SUPERFICIAL
Figura 2.8 Estructura de descarga.

Estructura de vertido en conducto cerrado

Cuando la conduccion del emisor de una red de alcantarillado es entubada y se requiere verter las
aguas a una corriente receptora que posea cierta velocidad y direccion, se utiliza una estructura
gue encauce la descarga directa a la corriente receptora y proteja al emisor de deslaves y
taponamientos. Este tipo de estructuras de descarga se construyen con mamposteria y su trazo
puede ser normal a la corriente o enviajado.

Estructura de vertido en canal a cielo abierto

Aqui la estructura de descarga consiste en un canal a cielo abierto hecho a base de un zampeado
de mamposteria, y cuyo ancho se incrementa gradualmente hasta la corriente receptora. De esta
manera se evita la socavacion del terreno natural y se permite que la velocidad disminuya.
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2.7 OBRAS COMPLEMENTARIAS

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

2.7.1 Estaciones de bombeo

Su finalidad es elevar el agua hasta cierto punto para vencer desniveles y continuar la conduccion
hasta el vertido final. Se compone de un carcamo de bombeo o tanque donde las aguas son
descargadas por el sistema de alcantarillado y extraidas por un conjunto de bombas. Se utilizan
cuando:

e La elevacion donde se concentra el agua es menor que la elevacion de la corriente natural
de drenaje o del colector existente.

e Por condiciones particulares de topografia no es posible drenar por gravedad el area por
servir hacia el colector principal, debido a que su localizacion esta fuera del parteaguas
de la zona a la que sirve el colector.

e Cuando la profundidad a la que se instalarian los colectores o emisores es muy grande
para que funcionen a gravedad, y los costos de construccion son por consiguiente, muy
elevados.

2.7.2 \Vertedores

Un vertedor es una estructura hidraulica que tiene como funcion la derivacion hacia otro cauce
del agua que rebasa la capacidad de una estructura de conduccién o de almacenamiento. Su uso
se combina con otras estructuras como pueden ser canales o cajas de conexién, y es lo que se
denomina una estructura de control. Por ejemplo, cuando se conduce determinado gasto de aguas
pluviales o residuales hacia una planta de tratamiento con cierta capacidad y ésta es rebasada
debido a la magnitud de una tormenta, el exceso es controlado por medio de un vertedor que
descarga hacia un conducto especial que descarga el agua en exceso hacia su descarga a una
corriente.

2.7.3 Estructuras de cruce

La funcion de una estructura de cruce es permitir el paso de la tuberia por debajo o sobre
obstaculos que de otra forma impedirian la construccién de una red de alcantarillado (figura 2.9).
Entre éstas se tienen:

a) Sifones invertidos. Es una estructura de cruce que permite en el desarrollo de un colector
0 emisor salvar obstrucciones, ya sean arroyos, rios, otras tuberias y conductos, tuneles, vias de
comunicacién como son los pasos vehiculares a desnivel, por medio de cambios de direccién
verticales.
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El sifon conduce el agua a presion por debajo de los obstaculos por medio de dos pozos, uno de
caida y otro de ascenso, conectados entre si en su parte inferior por una tuberia —en ocasiones
pueden ser dos 0 mas- que pasa por debajo del obstaculo. Una denominacion mas correcta para
este tipo de conductos es la de atarjeas deprimidas; sin embargo, se ha generalizado mas el
término sifon invertido por quedar colocado en posicion inversa a la de un sifon verdadero. De
esta manera, cuando el agua alcanza el pozo de caida, es conducida a presion por la tuberia hacia
el pozo de ascenso donde practicamente recupera el nivel que tenia antes de la estructura y puede
continuar con la direccion original del colector. La tuberia de unién entre los pozos debera
soportar la presioén interna del liquido.

VERTEDORES FLUJO EN TORMENTAS / VERTEDORES
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Figura 2.9 Sifén invertido o drenaje suprimido.

El peligro de taponamiento en un sifon invertido por basura o cualquier otro elemento solido o su
acumulacion conducido por las aguas residuales es mayor que en los conductos ordinarios como
atarjeas o colectores, y su remocion es asimismo, mas complicada. Debido a esto, en el disefio se
debe tener especial cuidado para evitar la formacion de estas obstrucciones, lo que generalmente
se logra al considerar velocidades altas en el funcionamiento de los conductos. Gran parte de la
carga suspendida de los sélidos que entran a los drenajes pluviales es arena y grava. La arena fina
tiene una velocidad de arrastre de 0.30 m/s o mayor y la grava de 0.60 m/s. Si a esto se agrega
basura de todo tipo y arcilla, es inminente el riesgo de formacion de tapones.

Los sifones invertidos deben limpiarse con frecuencia con agua a gran velocidad, e
inspeccionarse regularmente con objeto de remover cualquier obstruccion incipiente.

b) Cruces elevados

Cuando el trazo de un conducto debe cruzar una depresion profunda, como es el caso de un cafion
o0 barrancas, se utilizan estructuras para soportar la tuberia (figura 2.10). La estructura puede ser
un puente ligero de acero, concreto o madera. También es recomendable, para el cruce, utilizar
estructuras ya existentes, como en el caso de estructuras de puentes carreteros o ferroviarios. Sin
embargo, no es aconsejable colocar la tuberia sobre el piso del puente porque existe el peligro de
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que las uniones de los tubos presenten fugas debido a la vibracidn originada por el trénsito de los

vehiculos en el puente. Lo mejor en este caso es colocar la tuberia suspendida bajo el puente o0 a
un lado, soportada adecuadamente.
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Figura 2.10 Cruce elevado.

c) Alcantarillas pluviales y puentes.

Este tipo de estructuras de cruce se emplean regularmente en carreteras, caminos y en las calles
de localidades donde se ha respetado el paso de las corrientes naturales (figura 2.11). Estan
constituidas por tramos de tuberia o conductos que se alojan en el cuerpo del terraplén para
facilitar el paso de las aguas naturales o de escurrimientos pluviales, o de aquellas conducidas por
canales 0 cunetas, a través del terraplén. Cuando las dimensiones de los conductos son lo
suficientemente grandes, conviene considerar el disefio de un puente.
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a) De barril.

o)

c) Entrada (o salida) prefabricada para alcantarilla d) De tubo, a pafio.
de tubo.

Figura 2.11 Diversos tipos de alcantarillas
2.8 DISPOSICION FINAL

La disposicion final es el destino que se le da a las aguas captadas por un sistema de
alcantarillado. La gran mayoria de las veces se vierten las aguas a una corriente natural que sea
capaz de conducir y degradar los contaminantes del agua. En este aspecto, se cuenta con la
tecnologia y los conocimientos necesarios para determinar hasta qué punto una corriente puede
degradar los elementos contaminantes e incluso, se puede calcular el nimero, espaciamiento y
magnitud de las descargas que puede soportar.

Si se considera que la disponibilidad de agua limpia y segura disminuye con el paso del tiempo,
se comprende el por qué, en la actualidad, la tendencia sea tratar las aguas residuales y
emplearlas como aguas tratadas o bien verterlas a las corrientes naturales. También se investigan
y desarrollan acciones encaminadas al uso del agua pluvial, para utilizarse en el riego de areas
verdes en zonas urbanas, tales como jardines, parques y camellones; o bien en zonas rurales para
el riego de cultivos.

Por lo anterior, un proyecto moderno de alcantarillado pluvial debe ser compatible con el medio
ambiente y ser agradable a la poblacion, de acuerdo con el uso que se le dé al agua pluvial. Como
ejemplo, se tienen los pequefios lagos artificiales que se construyen en parques publicos con fines
ornamentales.

Por ultimo, considerando la situacion de escasez de agua que se vive en algunas zonas del pais o
la presencia de avenidas inesperadas, conviene analizar la posibilidad de verter las aguas
residuales tratadas y aguas pluviales para la recarga de acuiferos, asi como la serie de medidas
que con el tiempo permitan el restablecimiento de las condiciones necesarias para su explotacion,
y adecuacién de los cauces de las corrientes superficiales dentro de sus margenes o en las zonas
urbanas.
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2.9 ETAPAS PARA DESARROLLAR UNA RED DE DRENAJE PLUVIAL
1. Estudios preliminares
El objetivo de esta primera etapa es establecer las bases técnicas y econdémicas que permitan
determinar la amplitud del sistema de drenaje. Adicionalmente se determina la informacion
disponible y se definen los criterios y métodos a seguir en la elaboracién del proyecto. Esta fase
concluye al presentar un informe que exponga el problema y recomiende los criterios de solucion.
2. Planeamiento conceptual
En esta etapa se establecen las alternativas de solucidn, el o los sitios de eliminacion, el tipo de
red de drenaje por emplear, los metodos de ejecucion y operacion, y el costo aproximado de cada
opcidén. Después se selecciona la mejor opcion.
3. Disefio
La etapa de disefio comprende el proyecto ejecutivo de la opcion seleccionada, la cuantificacion
de las obras, el presupuesto y la preparacion de las especificaciones de construccién. Los tres
Gltimos puntos permiten elaborar el programa de obra y de inversiones.

4. Construccion

Esta fase comprende la ejecucion en campo de las obras que componen el sistema, de acuerdo
con los programas y especificaciones previamente elaborados.

5. Operacion y mantenimiento
La meta de la fase de disefio es lograr un sistema de drenaje pluvial que funcione correctamente,

aun en situaciones criticas. Para lograrlo, depende no solo de un buen proyecto, sino de la
adecuada operacion y conservacion de las alcantarillas, equipamientos y accesorios.

26



CAPITULO 3

METODOS DE DISENO DE REDES
DE ALCANTARILLADO



CAPITULO 3: METODOS DE DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

3. METODOS DE DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

Se mencionan los métodos de alcantarillado pluvial existentes que se utilizan sobre todo en
cuencas urbanas.

3.1 ESTIMACION DE GASTOS PLUVIALES

Con la gran ventaja que ofrece la computacion, se estan utilizando cada vez mas los conceptos de
sistemas para una mejor comprension y solucion de los problemas urbanos relacionados con el
disefio de alcantarillado pluvial. Estos problemas deben analizarse tomando en cuenta tanto las
variaciones espaciales como las temporales del flujo del agua. Las cuencas urbanas varian en el
espacio debido a que la pendiente de la superficie, la cubierta y el tipo de suelo cambian de un
lugar a otro dentro de la misma cuenca. En cuanto al tiempo las caracteristicas hidrologicas
cambian con el proceso de urbanizacion. Resulta complicado establecer un modelo matematico
que involucre la distribucion en el tiempo y en el espacio de los sistemas urbanos de
alcantarillado. Al requerirse una gran cantidad de datos de calidad, algunas veces se ignora la
variacion espacial, o se introduce dividiendo la zona en estudio en varios sistemas mas pequefios,
luego se unen estos sistemas para producir un modelo del sistema completo.

Para determinar las principales variables, esto es, el volumen de escurrimiento y el gasto pico, se
utilizan desde el Método Racional hasta modelos de simulacion del flujo en la red con la ayuda
de la computadora.

Los registros de escurrimiento en los paises en desarrollo, como Meéxico, son escasos Yy
generalmente en el sitio de interés no existen, por lo que es dificil determinar los parametros de
disefio, construccion y operacion de cualquier obra hidraulica. Es comin que se cuente con un
mayor nimero de datos de lluvia que de escurrimiento. Esto conlleva al empleo de métodos que
permitan determinar el escurrimiento partiendo de las caracteristicas de una cuenca y de los datos
de precipitacion.

Los métodos que se describen a continuacion tienen la finalidad de estimar la avenida que
producird una tormenta en una zona determinada, cuando se cumpla cualquiera de las
condiciones siguientes:

- La zona en estudio se encuentra urbanizada y es relativamente pequefia, por lo que se
puede considerar que no es necesaria la simulacion detallada de su funcionamiento
mediante modelos matematicos. Este caso incluye a subcuencas asociadas a un sistema
principal de drenaje, aun cuando en el disefio de este sistema si se necesite la simulacion.

Los principales factores que intervienen en el proceso lluvia-escurrimiento son:

Area de la cuenca (A).

Altura total de precipitacion (hp)

Intensidad de lluvia (i).

Caracteristicas generales de la cuenca (forma, pendiente, vegetacion, etc.) (S, f).
Coeficiente de permeabilidad (k).

Distribucion en el espacio de la lluvia y de las caracteristicas de la cuenca.
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Para aproximarse a la determinacion de la funcion complicada Q = F(A; f;S;i; k), los trabajos

de investigacion iniciales obtuvieron expresiones sencillas que relacionaran a todos los factores
que intervienen en ella. Surgieron varios métodos como el Racional.

32 METODO RACIONAL

Es posiblemente el modelo mas antiguo de la relacion lluvia-escurrimiento. Su origen se remonta
a la segunda mitad del siglo XIX, entre 1851 y 1889. Es probablemente el método mas
ampliamente utilizado aun hoy en dia para el disefio de alcantarillados de aguas pluviales. A
pesar de que han surgido criticas validas acerca de lo adecuado de este método, se sigue
utilizando para el disefio de alcantarillados urbanos debido a su simplicidad. Una vez realizado el
disefio con este método, se puede verificar la bondad del sistema utilizando un trénsito dindmico
de los hidrogramas de caudal a través del mismo.

Este modelo requiere la estimacion del valor del coeficiente de escurrimiento y la intensidad de la
lluvia uniforme sobre el &rea en estudio. La idea del Método Racional supone que en una cuenca
impermeable se presenta uniformemente una lluvia de intensidad i constante de tiempo
indefinido. Al principio, el gasto que sale de la cuenca sera creciente con el tiempo; sin embargo
llegard un momento en el que se alcance un punto de equilibrio, en el cual toda la cuenca
contribuye al flujo en la salida; el volumen que entra por unidad de tiempo por la lluvia sera el
mismo que el gasto de salida de la cuenca. El tiempo que transcurre para que esto sucediera es
Ilamado tiempo de concentracion t..

La intensidad esta basada en el tiempo de concentracion t,, el cual esta definido como el tiempo
requerido por el escurrimiento superficial para alcanzar, desde el punto mas remoto de la cuenca,
el punto en consideracion. El tiempo de concentracion t, es la suma del tiempo de flujo sobre la
superficie t, (también llamado tiempo de entrada) y el tiempo de flujo a traves del dren o

conducto t,; asi se tiene
t, =t, +t, (3.1)

Para cuencas urbanas relativamente pequefias la meseta de la curva S del hidrograma de
escurrimiento se alcanza rapidamente. El hidrograma de escurrimiento de la formula racional es
como se muestra en la figura 3.1. El tiempo de flujo a través del conducto se estima con la
pendiente dada y el tamafio del conducto, al dividir la longitud del conducto por la velocidad
permisible a conducto lleno. El tiempo de flujo superficial es mas dificil de estimar porque
depende de la pendiente, rugosidad de la superficie, caracteristicas de la infiltracion, detencion
superficial e intensidad de la precipitacion.
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!

C

Duracion de la precipitacion T

Figura 3.1 Hidrograma de tormenta de la Férmula Racional.
3.2.1 Tiempo de concentracion e intensidad de lluvia.

Hay varias formulas para calcular el tiempo de concentracién. La tabla 3.2 muestra las
ecuaciones utilizadas con mayor frecuencia (Chow, Maidment & Mays; Hidrologia aplicada).

Una de ellas es

L
t. =
3600V

(3.2)

donde
t. es el tiempo de concentracion sobre la superficie, en h.

L es la longitud del cauce principal, en m.
v es la velocidad media del agua en el cauce principal, en m/s.

La ecuacion 3.2 no toma en cuenta el recorrido del agua de lluvia desde que llega a la superficie
hasta los cauces. La velocidad media v se estima con las tablas 3.1a y 3.1b (Francisco J.
Aparicio, Fundamentos de Hidrologia de Superficie).

Tabla 3.1a Velocidad media de acuerdo con la pendiente.

Pendiente del cauce Velocidad media,
principal, % m/s
1-2 0.6
2-4 0.9
4-6 1.2
6-8 1.5
Tabla 3.1b Velocidad media de acuerdo con la pendiente y tipo de terreno.
Velocidad media, m/s
Pendiente % Bosques Pastizales Capal nat.ur.al no
bien definido.
0-3 0.3 0.5 0.3
4-7 0.6 0.9 0.9
8-11 0.9 1.2 15
12-15 1.1 1.4 2.4
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La formula mas empleada para la determinacion del tiempo de concentracion es la desarrollada
por Kirpich

t, =0.0195 %77 038 (3.33)
donde

t. es el tiempo de concentracion sobre la superficie, en min.

L es la longitud del cauce principal, en m.
S es la pendiente del cauce principal, en m/m

En México la forma que mas se utiliza de esta ecuacion es como sigue

L0.77
t. =0.000325 — ... (3.3b)

S 0.385

donde

t. es el tiempo de concentracion sobre la superficie, en h.

L es la longitud del cauce principal, en m.
S es la pendiente del cauce principal, en m/m

S se determina de acuerdo con los datos topograficos de que se disponga del perfil del cauce
principal. Taylor y Schwarz proponen calcular la pendiente media como la de un canal de seccion
transversal uniforme que tenga la misma longitud y tiempo de recorrido que la corriente en
cuestion. Cuando el perfil se divide en tramos iguales

S= (3.4 a)

donde:

m es el nimero de tramos.
S1, Sz, ..., Sm son las pendientes de los tramos respectivos

Mediante un razonamiento similar, se obtiene la ecuacién cuando las longitudes no son iguales

2

L
S= 34D
Ll L2 I-m ( )

+ +...+
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donde:

L es la longitud total del cauce.
S1, Sz, ..., Sm son las pendientes de los tramos respectivos.
Ly, Lo, ..., Ln son las longitudes de los tramos respectivos.

En la tabla 3.2 se presentan otras ecuaciones para el calculo del tiempo de concentracion. Pueden
existir varias rutas posibles de flujo para diferentes cuencas drenadas por un alcantarillado; el
mayor tiempo de concentracion de todos los tiempos para las diferentes rutas se supone que es el
tiempo de concentracién critico del area drenada.

También se pueden usar cartas como la del tipo mostrada en la figura 3.2, desarrollada por Rantz
(1972).

Pendiente en % o o o o Q MO?
[l 0w M N = = o a
300
200
coeficiente de [ gg
escurrimiento
C=
0.10

distancia de flujo superficial, m

Tiempo de flujo en la superficie, tg en minutos

Figura 3.2 Carta de disefio para estimacién de
tiempo de entrada de flujo superficial.

Es importante observar que la intensidad de lluvia para una probabilidad dada (periodo de
retorno) es una funcion del tiempo de concentracion y del total del &rea que comienza a ser
drenada. Por lo tanto, como el disefio avanza hacia aguas abajo, y mas y mas de las subareas se
van agregando, se incrementa el tiempo de concentracion y en correspondencia la intensidad de la
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precipitacion decrece. El rango de valores usuales para el tiempo de concentraciéon es de 5 a 30
minutos. Para estas duraciones la curva de intensidad de lluvia contra la duracion es muy
inclinada, esto es, la intensidad decrece rapidamente con la duracién. Si se acepta que durante la
lluvia, o cuando al menos se ha establecido el gasto de equilibrio, la capacidad de infiltracion de
la cuenca permanece constante, se puede escribir la formula racional:

Q=CiA (3.5)

El producto de la intensidad de lluvia i por el area de la cuenca A es el gasto de entrada al sistema
IA, y la relacion entre este caudal y el gasto pico Q -que ocurre en el tiempo t.- se conoce como
el coeficiente de escurrimiento C (O <C sl). Es muy importante observar que la duracién

utilizada para la determinacion de la intensidad de precipitacion de disefio i en la ecuacion 3.5 es
el tiempo de concentracion en la cuenca.

En el sistema internacional de unidades la ecuacion se plantea

Q, =0.278Ci A (354a)

donde
Qp es el gasto de pico en m*/s.
C coeficiente de escurrimiento.
i intensidad media de la lluvia para una duracién igual al tiempo de concentracion de la
cuenca, en mm/h.
0.278 factor de conversion de unidades.
A Area, en km?

Asimismo, otro aspecto importante a observar cuando se utiliza el Método Racional para
alcantarillado urbano es que Q; =C;A; permite calcular el flujo a la salida de la subarea o

subcuenca A; , sin embargo, como el disefio avanza hacia aguas abajo, la suma de los valores Q;
no es igual al gasto total Q. €n el colector principal; Qi €S considerablemente mas pequefio
que la suma de los valores Q;.

Con base en todo lo que se ha comentado anteriormente, las hipdtesis asociadas con el Método
Racional, son, en resumen, las siguientes:

1. La tasa de escurrimiento pico calculada en el punto de salida de la cuenca es una
funcion de la tasa de lluvia promedio durante el tiempo de concentracion; es decir,
el gasto pico no resulta de una lluvia mas intensa, de menor duracion, durante la
cual solamente una porcion de la cuenca contribuye al escurrimiento a la salida de
ésta.

2. El tiempo de concentracion empleado es el tiempo para que el escurrimiento se
establezca y fluya desde la parte mas remota del area de drenaje hacia el punto de
entrada del alcantarillado que se esta disefiando.

3. La intensidad de la lluvia es constante durante toda la tormenta.
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Tabla 3.2 Ecuaciones de tiempo de concentracion

Método

Férmula para tc, (min)

Observaciones

Kirpich

t, =0.0195 %75 0%

L = Longitud del cauce desde aguas
arriba hasta la salida, m.
S = Promedio de la cuenca, m/m

La mas utilizada en el medio mexicano.
Desarrollada a partir de informacion del SCS en
cuencas rurales en Estados Unidos. Para flujo
superficial en superficies de concreto o asfalto se
debe multiplicar t. por 0.4; para canales de
concreto se multiplica por 0.2; no se debe hacer
ajuste para flujo superficial en suelo descubierto o
en flujo en cunetas.

California Culverts Practice

0.8705L3 )
{ - 60(- J
L = Longitud del curso de agua mas largo,
km.
H = Diferencia de nivel entre la divisoria
de aguas y la salida, m.

Es en esencia la ecuacién de Kirpich, desarrollada
en pequefas cuencas montafiosas en California.
(USBR 1973)

Izzard

 524.89(2.76x10 % + ¢ L0
c 80.333i0.667

t

i = Intensidad de lluvia, mm/h.

¢ = Coeficiente de retardo.

L = Longitud de la trayectoria de flujo, m.
S = Pendiente de la trayectoria de flujo,
m/m.

Desarrollada experimentalmente en laboratorio por
el Bureau of Public Roads para flujo superficial en
caminos y areas de céspedes; los valores del
coeficiente de retardo varian desde 0.0070
(pavimentos  lisos), 0.012 (pavimentos de
concreto), 0.06 (pasto). El producto iL debe ser <
500.

Federal Aviation Administration

_3.26(1.1-C)L%
c g 0333

t

C = Coeficiente de escorrentia del Método
Racional.

L = Longitud del flujo superficial, m.

S = Pendiente de la superficie, %.

Desarrollada de informacién sobre el drenaje de
aeropuertos recopilada por el Corps of Engineers;
el método tiene como finalidad el ser usado en
problemas de drenaje de aeropuertos; pero ha sido
usado frecuentemente usado para flujo superficial
en cuencas urbanas.

Ecuaciones de onda cinemética Morgali
y Linsley; Aron y Erborge

~6.989L%°n®

t
¢ j04503

L = Longitud del flujo superficial, m.

n = Coeficiente de rugosidad de Manning.
i = Intensidad de lluvia, mm/h.

S = Pendiente promedio del terreno, m/m.

Ecuacion para flujo superficial desarrollada a partir
del andlisis de onda cinemética de la escorrentia
superficial desde superficies desarrolladas; se
requiere iterar debido a que tanto i como t. son
desconocidos; la superposiciéon de una curva de
intensidad-duracion-periodo de retorno da una
solucion gréafica directa para t. .
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3.2.2 Coeficiente de escurrimiento.

Para la determinacion del coeficiente se supone que las pérdidas son proporcionales a la
intensidad de la precipitacion, de manera que el volumen escurrido Veqg €s igual al producto del
volumen llovido Vj; por un coeficiente C llamado coeficiente de escurrimiento.

V,
C,=-¢ (36)
) VII

Ves  Volumen de escurrimiento directo (m?)
Vi Volumen llovido (m®), igual al producto del 4rea de la cuenca por la altura de lluvia.
Ce Coeficiente de escurrimiento (adimensional)

El coeficiente de escurrimiento C es la variable menos precisa del Método Racional. Su uso en la
férmula implica una relacion fija entre la tasa de escurrimiento pico y la tasa de lluvia para la
cuenca de drenaje, lo cual no se cumple en la realidad. Una seleccion apropiada del coeficiente de
escurrimiento requiere del conocimiento, de la experiencia por parte del hidrélogo. La proporcién
de la lluvia total que alcanzaran los alcantarillados depende del porcentaje de permeabilidad, de
la pendiente y de las caracteristicas de encharcamiento de la superficie. Los pavimentos de asfalto
o los techos de viviendas y edificaciones son superficies impermeables, donde el escurrimiento
producido sera casi del 100% una vez que la superficie haya sido completamente mojada,
independientemente de la pendiente.

También varia el coeficiente de acuerdo con las caracteristicas y las condiciones del suelo. La
tasa de infiltracion disminuye a medida que la lluvia continla y es afectada por las condiciones
de humedad antecedentes del suelo. Otros factores que influyen en el coeficiente de
escurrimiento son la intensidad de lluvia, la proximidad del nivel freatico, el grado de
compactacion del suelo, la porosidad del subsuelo, la vegetacion, la pendiente y el
almacenamiento por depresion. La eleccion del coeficiente debe representar lo mejor posible los
efectos de todos estos factores. Muchas ciudades han establecido sus propios valores empiricos
de C. Por ejemplo, en regiones con suelos porosos, con pendientes superficiales pequefas e
intensidades de lluvia bajas, se ignora el escurrimiento en superficies permeables; el coeficiente
de escurrimiento se asume como una proporcion del area superficial impermeable. La préctica
mas usual es relacionar el coeficiente de escurrimiento con el tipo de suelo, como se observa en
la tabla 3.3 (Arved J. Raudkivi; An Advanced Introduction to Hydrological Processes and
Modelling):

Tabla 3.3 Rangos del valor del coeficiente de escurrimiento

Prado: suelo arenoso, pendiente S<2% C=0.05-0.10
suelo arenoso, pendiente 2<S<T™% C=0.10-0.15
suelo arenoso, pendiente S>7% C=0.15-0.20
suelo arcilloso, pendiente S<2% C=0.13-0.17
suelo arcilloso, pendiente 2<S<7% C=0.18-0.22
suelo arcilloso, pendiente S>7% C=0.25-0.35

Area impermeable C=0.95
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El coeficiente de escurrimiento se puede conocer haciendo mediciones en la cuenca o
relacionando los valores que aparecen en la tabla 3.4, de acuerdo con las caracteristicas de la
superficie (Francisco J. Aparicio, Fundamentos de Hidrologia de Superficie). Los valores de esa
tabla se obtuvieron para tormentas con 5 a 10 afios de periodo de retorno. Para otros periodos de
retorno se puede consultar la tabla 3.5 (Chow, Maidment & Mays; Hidrologia aplicada).

Tabla 3.4 Valores del Coeficiente de Escurrimiento

" COEFICIENTE DE
TIPO DE AREA DRENADA ESCURRIMIENTO
MINIMO MAXIMO
Zonas Comerciales:
Zona Comercial 0.75 0.95
Zonas mercantiles 0.70 0.90
Vecindarios 0.50 0.70
Zonas Residenciales:
Unifamiliares 0.30 0.50
Multifamiliares, espaciados 0.40 0.60
Multifamiliares, compactos 0.60 0.75
Semiurbanas 0.25 0.40
Casas habitacion 0.50 0.70
Zonas Industriales:
Espaciado 0.50 0.80
Compacto 0.60 0.90
Cementerios y Parques 0.10 0.25
Campos de juego 0.20 0.35
Patios de ferrocarril y terrenos sin construir 0.20 0.40
Zonas Suburbanas 0.10 0.30
Calles:
Asfaltadas 0.70 0.95
De concreto hidraulico 0.80 0.95
Adoquinadas o empedradas, junteadas con cemento 0.70 0.85
Adoquin sin juntear 0.50 0.70
Terracerias 0.25 0.60
Estacionamientos 0.75 0.85
Techados 0.75 0.95
Praderas:
Suelos arenosos planos (pendientes < 0.02) 0.05 0.10
Suelos arenosos con pendientes medias (0.02 — 0.07) 0.10 0.15
Suelos arenosos escarpados (0.07 6 mas) 0.15 0.20
Suelos arcillosos planos (0.02 6 menos) 0.13 0.17
Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02 — 0.07) 0.18 0.22
Suelos arcillosos escarpados (0.07 6 mas) 0.25 0.35
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Tabla 3.5 Valores del Coeficiente de Escurrimiento con periodos de retorno

PERIODO DE RETORNO (ANOS

CARACTERISTICA DE LA SUPERFICIE 2 5 10 25 50 100 | 500
Areas desarrolladas

Asfaltico 0.73 | 0.77 | 0.81 | 0.86 | 0.90 | 0.95 | 1.00
Concreto/techo 0.75 | 0.80 | 0.83 | 0.88 | 0.92 | 0.97 | 1.00

Zonas verdes (jardines, parques, etc.)
Condicién pobre (cubierta de pasto menor del 50% del area)

Plano, 0-2% 0.32 | 0.34 | 0.37 | 0.40 | 0.44 | 0.47 | 0.58

Promedio, 2-7% 0.37 | 040 | 0.43 | 0.46 | 0.49 | 053 | 0.61

Pendiente, superior a 7% 040 | 043 | 045 | 0.49 | 0.52 | 0.55 | 0.62
Condicién promedio (cubierta de pasto del 50 al 75% del area)

Plano, 0-2% 0.25 | 0.28 | 0.30 | 0.34 | 0.37 | 0.41 | 0.53

Promedio, 2-7% 0.33 | 0.36 | 0.38 | 0.42 | 0.45 | 0.49 | 0.58

Pendiente, superior a 7% 0.37 | 040 | 0.42 | 0.46 | 0.49 | 0.53 | 0.60
Condicion buena (cubierta de pasto mayor del 75% del &rea)

Plano, 0-2% 0.21 | 0.23 | 0.25 | 0.29 | 0.32 | 0.36 | 0.49

Promedio, 2-7% 029 | 032 | 0.35 | 0.39 | 0.42 | 0.46 | 0.56

Pendiente, superior a 7% 0.34 | 0.37 | 040 | 0.44 | 0.47 | 0.51 | 0.58

Areas no desarrolladas
Area de cultivos

Plano, 0-2% 0.31 | 0.34 | 0.36 | 0.40 | 0.43 | 0.47 | 0.57

Promedio, 2-7% 035 | 0.38 | 0.41 | 0.44 | 0.48 | 0.51 | 0.60

Pendiente, superior a 7% 039 | 042 | 044 | 048 | 0.51 | 0.54 | 0.61
Pastizales

Plano, 0-2% 0.25 | 0.28 | 0.30 | 0.34 | 0.37 | 0.41 | 0.53

Promedio, 2-7% 0.33 | 0.36 | 0.38 | 0.42 | 0.45 | 0.49 | 0.58

Pendiente, superior a 7% 0.37 | 040 | 0.42 | 0.46 | 0.49 | 0.53 | 0.60
Bosques

Plano, 0-2% 022 | 0.25 | 0.28 | 0.31 | 0.35 | 0.39 | 0.48

Promedio, 2-7% 0.31 | 0.34 | 0.36 | 0.40 | 0.43 | 0.47 | 0.56

Pendiente, superior a 7% 0.35 | 0.39 | 041 | 045 | 0.48 | 0.52 | 0.58
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En areas urbanas, por lo general el area a drenar esta compuesta de subareas o subcuencas de
diferentes caracteristicas superficiales. Es necesario un anélisis que considere estas diferencias.
Las areas de las subcuencas se denominan como A; y los coeficientes de escurrimiento para cada
una de ellas se denominan C; El escurrimiento pico se obtiene:

m
Q=i).C/A (35b)
j=1
donde m es el nimero de subareas drenadas por un alcantarillado.
Por lo anterior, es posible calcular un valor promedio pesado de C con base en las proporciones
de varios tipos de superficies. También hay tablas de valores promedio, como la tabla 3.6

siguiente (Metcalf&Eddy, Ingenieria de Aguas Residuales):

Tabla 3.6 Valores promedio del Coeficiente de Escurrimiento.

Areas de negocios C=0.70-0.95
Areas de industria ligera C=0.50-0.80
Areas residenciales C=0.25-0.50
Areas no desarrolladas C=0.10-0.30

Algunos investigadores consideran que se puede calcular el coeficiente C tomando en cuenta las
caracteristicas de la cuenca y la precipitacion. Por ejemplo, Miller (1968) expresa el coeficiente
como C=C,C;C,, donde cada coeficiente individualmente se encuentra referido al tipo de

cubierta de la superficie, periodo de retorno de tormentas, y régimen de precipitacion,
respectivamente. El indice de cubierta superficial se expresa como la suma de la fraccion
porcentual de suelo sin cubierta vegetal y la mitad de la fraccion porcentual del area cubierta con
pradera. Este indice se correlaciona con la permeabilidad del suelo y la pendiente superficial. El
coeficiente C; se considera igual a 1 para un periodo de retorno de 50 afios (0.6 para 2.33y 1.11
para 1000 afios periodo de retorno) El coeficiente C. relaciona la lluvia media anual y la
intensidad de precipitacion de 60 minutos-50 afios periodo de retorno para un lugar especifico.
Estos refinamientos, sin embargo, le quitan la sencillez al Método Racional y los valores locales
de los coeficientes, particularmente Cy, no se obtienen facilmente.

Un enfoque diferente del problema es expresar a C por una descripcion estadistica. (Schaake et
al., 1967; Aitken, 1973). En el enfoque estadistico S se define como la relacion entre el gasto por
unidad de area para un cierto periodo de retorno y la intensidad de la lluvia pico para el mismo
periodo de retorno. El gasto respectivo y la intensidad de lluvia se obtienen de analisis de
frecuencias separados de los gastos de escurrimiento anuales y las precipitaciones pico de
duraciones iguales al tiempo de concentracion.

3.2.3 Area de drenaje.
Para la cuenca o subcuenca en estudio se deben determinar el tamafio y la forma. El area se
determina desde el uso de planimetros en mapas topograficos hasta trabajos topograficos de

campo cuando los datos topograficos han cambiado o cuando se requiere mayor precision; por
ejemplo, cuando el intervalo entre las curvas de nivel en los planos es demasiado grande para
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distinguir la direccion del flujo; pasando desde luego por el analisis de la informacion, en formato
digital, en programas comerciales de computadora, cuyo uso se ha extendido de manera
importante por la sencillez, precision y rapidez en la obtencidn de estos pardmetros.

Deben medirse el &rea a drenar que contribuye al sistema que se esta disefiando y el area parcial,
subcuenca o subérea de drenaje que contribuye a cada uno de los puntos de entrada al sistema. El
esquema del parteaguas del drenaje debe seguir las fronteras reales de la cuenca, en lugar de las
fronteras comerciales de los predios, como sucede en el alcantarillado sanitario. Las lineas
divisorias del drenaje estan influidas por las condiciones de pendientes de pavimentos,
localizacion de conductos subterraneos y superficies y parques con y sin pavimentos, la calidad
de pastos, prados, y muchas otras caracteristicas debidas a la urbanizacién.

3.2.4 Capacidad de los conductos y tiempo de traslado

De las curvas intensidad-duracion-periodo de retorno (i-d-T), para el lugar donde se localizara la
red se deduce la intensidad i a partir de la seleccion del periodo de retorno segun la duracion
calculada para cada punto de la red. El gasto Q hasta el punto considerado se obtiene en funcién
de los factores anteriores y el area servida acumulada.

Una vez calculado el gasto de disefio Q que entra en el conducto de alcantarillado pluvial
calculado con el Método Racional, se determinan las dimensiones del conducto requerido para
conducir el gasto. La capacidad del conducto puede calcularse con las ecuaciones de Manning o
de Darcy-Weisbach para el flujo en canales abiertos.

Con las ecuaciones de continuidad (ecuacion A.11, Anexo A) y de Manning (ecuacién A.29 y
A61, Anexo A) para cualquier seccion:

Q=AV
1 _2/301/2
Q=A RS (A61)

Con las ecuaciones de continuidad (ecuacion A.11, Anexo A) y de Darcy-Weisbach (ecuacion
A.30, Anexo A) para cualquier seccion:

Q=AV

S 1/2
Q= Tf89 Rj 3.7)

Si lo que se disefia es una tuberia de diametro D, se supone que la pendiente de friccion St es
igual a la pendiente de la plantilla del fondo del canal S, para flujo uniforme. El &rea es

A=7zD?/4 y el radio hidréulico es R=A/P = (7; D2/4)/7rD =D/ 4; el gasto a tubo lleno se
puede calcular:
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/
o 7 D? 1 DJZ 381/2
4 In\ 4 0

0- 0.3§17 DY/351/?

Con la ecuacién de Manning

ésta se resuelve para el diametro requerido

3.2080n )
D:(-an

1/2
SO

Con la ecuacion de Darcy-Weisbhach

1/2
zD?(S,, D
= S0gg —
Q 4[f 94]

S 1/2
Q :1.1102(f0 ng
ésta se resuelve para el didmetro requerido

0.8106 fO )"
S
So9g

El tiempo de traslado se obtiene entonces como:

I
tt = \7
donde:
t; tiempo de traslado, (s).
I longitud del tramo en el cual escurre el agua, (m).
\Y velocidad media de traslado, (m/s).

La velocidad se obtiene con las ecuaciones de Manning o de Darcy-Weisbach.

(3.8)

3.9)

(3.10)

(3.11)

(3.12)

(3.13)

(3.14)

Proponiendo una velocidad de recorrido del flujo en el conducto se calcula el tiempo de
recorrido. Este tiempo se suma al tiempo de concentracidn para obtener la duracion d. Se define
la intensidad i para el tramo en cuestién y se obtiene el gasto Q. Con los datos de pendiente,
rugosidad y diametro del conducto se calcula el gasto a tubo lleno. Con la relacion entre gastos y
la velocidad a tubo lleno se obtiene la velocidad real. Si esta velocidad es aproximadamente igual
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a la velocidad supuesta, termina el proceso para el tramo; en otro caso se repite. Esta rutina se
repite para todos los tubos de la red.

33 METODO RACIONAL MODIFICADO

El Método Racional Modificado es una extension del Método Racional para lluvias con duracion
mayor que el tiempo de concentracion (Chow, Maidment & Mays; Hidrologia aplicada). Este
método fue desarrollado de manera que se pudieran aplicar los conceptos del método racional
para determinar los hidrogramas a utilizar en el disefio de almacenamientos, en lugar de s6lo
gastos picos de crecientes para el disefio de alcantarillados pluviales. EI método puede utilizarse
para el disefio preliminar de almacenamientos de detencion en cuencas de pequefio tamafio, por
ejemplo 12 hectéreas.

La forma del hidrograma resultante es un trapecio que se construye ajustando la duracion de las
ramas ascendentes y de recesion del hidrograma hasta hacerlas iguales al tiempo de
concentracion t; y calcular el gasto pico, suponiendo varias duraciones de lluvia.

La figura 3.3 muestra un ejemplo de hidrogramas del Método Racional Modificado determinados
para una cuenca con un tiempo de concentracion de 10 minutos, sujeta a lluvias de duraciones
mayores de 10 minutos. Por ejemplo, considérese el trapecio méas alto de la figura 3.3. La
duracion de la lluvia es T, =20min, y la intensidad de lluvia correspondiente i se utiliza en la

férmula racional (ecuacion 3.5) para calcular el gasto pico. El hidrograma aumenta en forma
lineal hasta ese caudal en el tiempo de concentracion (10 minutos), es constante hasta que la
lluvia cesa (20 minutos), y luego decrece linealmente hasta 0 a los 30 minutos. Los hidrogramas
para lluvias de mayor duracién tienen gastos pico menores debido a que sus respectivas
intensidades de precipitacion son menores.
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Figura 3.3 Hidrogramas para el método racional modificado
con diferentes duraciones de lluvia.

Cuando se conoce un gasto permisible de salida en un embalse de almacenamiento propuesto,
como comunmente ocurre cuando el gasto de salida pico del embalse de detencién no debe ser
mayor que el gasto pico del area, con las condiciones antes del desarrollo, el almacenamiento de
detencion requerido para cada duracion de lluvia puede aproximarse como el area del hidrograma
trapezoidal por encima del gasto permitido. Calculando el almacenamiento para hidrogramas de
lluvias con diferentes duraciones, se obtiene la duracidn critica para la tormenta de disefio como
aquella que requiere el mayor volumen de detencion. La duracion critica puede determinarse,
asimismo, analiticamente.

La figura 3.4 representa los hidrogramas de gasto de entrada y de salida para el disefio de un
embalse de almacenamiento. Aqui, « es la relacion entre el gasto pico antes del desarrollo Qa (0
caudal pico del almacenamiento) y el gasto pico después del desarrollo Q, :

_Qa 3.15
a Q (3.15)
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\ Hidrograma de entrada
(condiciones de desarrollo)

Vs

Gasto
Ca

=a0,

Hidrograma de salida

s (Volumen=Y, )

Tiempo

Figura 3.4 Hidrogramas de entrada y salida. El hidrograma de salida
se basa en el de entrada con las condiciones antes del desarrollo.

- . . : T

La relacion de los tiempos hasta el pico de los dos hidrogramas es y, donde y:T—p. El
d

volumen V, es el volumen de escurrimiento después del desarrollo. ElI volumen de

almacenamiento Vs necesario en el embalse es el volumen de entrada menos el caudal de salida
durante el periodo en el cual el caudal de entrada es mayor que el caudal de salida, como se
observa en el area sombreada de la figura 3.4.

Con la geometria de los hidrogramas trapezoidales, se determina la relacion entre el volumen de
almacenamiento y el volumen de escurrimiento, V,/V,

.
Vs 1 g 1+p(1—7+"‘) (3.16)
V., T, 2

donde Ty es la duracion de la precipitacion y T, es el tiempo de pico del hidrograma del gasto de
entrada.

Considerando una relacién entre intensidad de precipitacion-duracién de la forma:

a

i =
Ty +Db

(3.17)
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donde i es la intensidad de la lluvia y a y b son coeficientes. ElI volumen de escurrimiento
después del desarrollo es igual al volumen bajo el hidrograma de entrada

V, =Q,T, (3.18)

El volumen de almacenamiento se determina sustituyendo la ecuacion 3.18 en la ecuacién 3.16 y
reordenando para obtener

T
V, =Q,T {1— a[1+ Tp(l— 7;“)} (3.19)
d
yQaT, QaT, 1
Vo =TyQ, —QaTy —QuT, + = P+ =2 P = (3.20)
2 2 Q,
donde « se ha reemplazado por Q, /Q, .
La duracién que produce la méxima detencion se determina sustituyendo
. CAa
=CiA=—— 3.21
R (T, +b) (321
después diferenciando la ecuacion 3.20 con respecto a Ty Yy e igualando la derivada cero:
av dQ QAT d(QlJ
s—0=T P4 — 4 APy AR/ 3.22
dT, 44T, Qp=Qu+ dT, (3.22)
2
- T
_ TdCAz. + CAa _QA+ Qa p (3.23)
(T, +b) Ty+b 2CAa
bCAa QAT
— _Q + P 3.24
(T,+bf? =" 2CAa (3:24)

Qa, Tp, Yy 7 son constantes. Resolviendo para Ty,
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e
T, = _ bCAa b (3.25)

o, - Q:T,
A 2CAa

El tiempo hasta el pico T, se hace igual al tiempo de concentracion.

3.4

METODO GRAFICO ALEMAN

Este método sirve para calcular avenidas de disefio en colectores. Su aplicacion consiste en:

1)

2)

3)

4)

5)

6)

7)

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

Se calcula el tiempo de concentracidn que corresponda a cada area de las subcuencas,
empleando la ecuacion 4.1 (t, =t, +t,).

Al igual que en el Método Racional se considera que la lluvia tiene la misma duracion que
el tiempo de concentracion

d=t, (3.26)

d duracion de la lluvia, (min).
tc tiempo de concentracion en toda la cuenca, (min).

Se establece un periodo de retorno de acuerdo con el tipo y magnitud de la obra.

Se obtiene la intensidad de precipitacion para la duracion calculada en el inciso (3) y el
periodo de retorno establecido en el inciso (4), por medio de las curvas intensidad-
duracion-periodo de retorno.

Con la férmula racional (ecuacion 3.5), se calcula el escurrimiento maximo en cada una
de las subcuencas, suponiendo que la lluvia se distribuye uniformemente sobre toda la
cuenca y la intensidad es la misma, las Unicas variables que cambian son la superficie y el
coeficiente de escurrimiento ponderado con respecto al area.

Se construyen los hidrogramas de escurrimiento de cada subcuenca. Se considera que el
gasto maximo Q; de la subcuenca se alcanza linealmente en un tiempo igual al tiempo de
concentracion de la misma; a partir de ese tiempo el gasto es constante durante un periodo

de tiempo igual al de la duracion total de la precipitacion (d). Asimismo, la recesion
sucede en un tiempo igual al tiempo de concentracion, como se muestra en la figura 3.5.
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!

t, | t

Figura 3.5 Hidrograma de escurrimiento.
8) Se calcula el hidrograma de escurrimiento total de la siguiente manera:

8.1) EI andlisis se inicia aguas abajo, en la salida de la cuenca, en la primera subcuenca,
continuando hacia aguas arriba.

8.2) Si los colectores son concurrentes, se considera que empiezan a contribuir
simultdneamente; el hidrograma de escurrimiento total se obtiene sumando los
hidrogramas producidos por cada colector, como se observa en la figura 3.6.

8.3) Si los colectores son consecutivos, se considera que el colector de la subcuenca, aguas
arriba, inicia su aportacion cuando el colector de la subcuenca inmediatamente aguas
abajo llega a su tiempo de concentracion; por lo tanto el hidrograma de la subcuenca
aguas arriba se suma a partir de que termina el ascenso del hidrograma de la subcuenca
aguas abajo. En la figura 3.7 se observa el proceso.

El tiempo de concentracion, t., se calcula con la ecuacién 3.1; se obtiene para cada tramo el

tiempo de traslado, t;, definido por la ecuacion 3.14. Al sumar todos los hidrogramas,
considerando las condiciones mencionadas, se calcula el gasto maximo en el punto considerado.

47



CAPITULO 3: METODOS DE DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO

A
Q
e
| | j
1 } Qs
l l
L 1
Colector 1 b !
Colector 2—0— i } } Q,
Colector 3 ! i i
| !
o |
I 1 Q
. | |
L | L
e
I«tcfl
IR—

Qs
Colector 3 Colector 2 )
olector
\O
Colector 1 @
O
Q
t>
t 1

Figura 3.7 Suma de hidrogramas de colectores consecutivos.
Inicialmente el Método Grafico Aleman fue disefiado para proyectos de &reas urbanas pequefas.

Sin embargo, su uso se puede extender a cuencas naturales, seleccionando cuidadosamente las
corrientes que forman la cuenca, y las &reas tributarias de cada corriente.

48



CAPITULO 4

METODO DE DISENO PROPUESTO



CAPITULO 4: METODO DE DISENO PROPUESTO

4 METODO DE DISENO PROPUESTO.

Por lo general las redes de drenaje pluvial se disefian con metodos simplificados de calculo
hidréaulico, considerando el funcionamiento a tubo parcialmente lleno y condiciones de flujo
permanente.

Para el método propuesto se crearon tres programas de computo que facilitan el trabajo de
calculo. El programa ASIGNA se aplica al inicio del método para crear el nimero requerido de
opciones. El programa REDALC, el cual es el programa principal del método, esta formado por
la fusion del programa COSFAC con el programa REDREHD. Esta combinacion crea una
herramienta de optimizacién poderosa, como se vera en el capitulo siguiente. En la figura 4.1 se
muestra un diagrama de blogues del método propuesto.

A continuacion se presenta el planteamiento para la busqueda del disefio 6ptimo de una red de
alcantarillado pluvial.

41 INTRODUCCION.
Para el disefio de una red de alcantarillado pluvial se considera lo siguiente:

a) Cuantificacién de gastos a la entrada de la red.
Es necesario obtener los gastos debidos a la lluvia, con base en la evaluacion de intensidades,
duraciones, periodos de retorno, tiempo de concentracion y coeficientes de escurrimiento.

b) Geometria de la red.

Se establece el trazo de la red, longitudes, profundidades y pendientes, de acuerdo con la
topografia de la zona servida. Se proponen las estructuras necesarias para el funcionamiento
adecuado del sistema que se mencionan en el capitulo 2, como son las estructuras de captacion,
conduccion, conexion y mantenimiento, y vertido.

c) Funcionamiento hidraulico de la red.
Un andlisis cuidadoso del funcionamiento de la red permite un buen disefio, el cual proporciona
soluciones factibles dentro de los limites de economia y seguridad.

Los aspectos anteriores presentan una evidente complejidad debido a la gran cantidad de
variables que intervienen en el dimensionado del sistema. EI método propuesto pretende el disefio
de una red de alcantarillado pluvial de manera practica, y desde un punto de vista éptimo, en
cuanto a costos y funcionamiento hidraulico.

51



CAPITULO 4: METODO DE DISENO PROPUESTO
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Figura 4.1 Diagrama de bloques del método de disefio propuesto

COSTO DE LA RED

La funcion del programa COSFAC es calcular el costo de la red que comprende los costos de
suministro de tuberias y el costo de las excavaciones para cada una de las opciones creadas. El
programa REDREHD aplica la técnica del Algoritmo Genético al conjunto de opciones creadas.

4,2.1 Datos

En el método se parte de que se cuenta con los datos siguientes:

a)

Datos topograficos de la red.
Producto del levantamiento topografico, los datos son las longitudes de cada tramo
comprendido entre cruceros, y las elevaciones de terreno en cada crucero.
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b)

d)

9)

h)

)

Velocidades permisibles.
La velocidad del flujo en cada tubo esta comprendida entre las velocidades maxima y
minima permisibles.

Didmetros comerciales.

Los valores del diametro deben elegirse solo entre un conjunto de valores establecido con
antelacion; este conjunto consta Unicamente de diametros comerciales o disponibles. El
didmetro mas pequefio debe ser el minimo permitido.

Rugosidad del material de la tuberia.
La rugosidad para aplicarse en la Formula de Manning depende del tipo de material con el
que se fabrica la tuberia.

Colchon minimo.
Hay un espesor minimo recomendable del material de relleno entre la clave del tubo y la
superficie del terreno.

Profundidad de arranque

Esto significa que el arranque del tubo —profundidad del extremo aguas arriba del mismo-
debe ser a una profundidad igual o mayor que la del final —-profundidad del extremo aguas
abajo- del tubo o tubos que le anteceden. Se debe conocer de antemano el sentido de flujo
en la red de drenaje.

Didmetros de tubos anteriores
El diametro de un tubo debe ser igual o mayor que el diametro de los tubos que le
anteceden.

Gastos en la red.
Se obtienen por cualquier modelo lluvia-escurrimiento. En el ejemplo del capitulo 6 se
utilizé el Método Racional (Ver anexo B).

Costo de excavacion por metro cubico.
Depende del tipo de material a excavar. Se clasifica en material comun y roca.

Costo por metro de tuberia.
Este valor es de acuerdo con el tipo de material con el que se fabrica el tubo y la
dimensién del diametro.

4.2.2 Opciones

El primer programa denominado ASIGNA crea un conjunto de soluciones para utilizarse
posteriormente en la aplicacion del algoritmo genético.

Con los datos de los incisos b, ¢, d y h se obtiene un conjunto de opciones para el disefio de cada
tramo de tuberia de la red. El conjunto puede contener un nimero determinado de opciones de
acuerdo con la dimensién del didametro disponible con el fin de evitar que este nimero sea
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pequefio. Por medio del gasto, suponiendo flujo uniforme y con la Férmula de Manning se
obtienen las pendientes considerando diversos tirantes en cada diametro, ambos valores limitados
a un rango de variacion. En este caso especifico se determind que se deben de cumplir las
velocidades permisibles minima y méxima; se estimaron los valores de 0.30 m/s y 3.0m/s,

como minimo y maximo, respectivamente.

V= % RZ/3g2 (A.38)
Q=AV = Ai Ry/°s™? (A.61)
Qn Y

Cada opcion calculada queda constituida por el diametro y la pendiente respectiva, garantizando
que la velocidad se encuentra dentro de los valores permisibles. Si el nimero de opciones
calculadas es menor que el nimero de opciones requeridas, se repiten aquellas que tengan el
menor diametro.

4.2.3 Volumenes de excavaciéon

Los Algoritmos Genéticos se han aplicado a redes de distribucion de agua potable obteniendo
resultados satisfactorios. En este tipo de redes la restriccion es la presion en cada nodo, la
profundidad se mantiene constante hasta que se cambia el didmetro. Por la naturaleza del
funcionamiento de la red de alcantarillado, las profundidades varian con la longitud debido a la
pendiente de las tuberias. Se tienen dos restricciones que son la velocidad y el tirante. El
programa COSFAC revisa estas restricciones y penaliza aquellas que no se encuentran dentro de
los valores permisibles.

Una vez obtenidas las opciones de cada tramo se calcula el costo de la red por medio del
programa COSFAC; el costo total estd constituido por la suma de los costos de suministro de la
tuberia mas los costos de excavacion en material comudn o en roca.

La profundidad esta determinada principalmente por la dimension del didmetro de la tuberia. Se
inicia el calculo de la profundidad requerida con base en el diametro. Se debe de cumplir con el
colchon adecuado para la tuberia con el fin de evitar dafios en ella si la profundidad es
insuficiente y asimismo, excavaciones exageradas en el caso de que la profundidad sea mayor de
la requerida.
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SECCION A=A’ A<—'> ﬂ—*B SECCION B-B’
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Figura 4.2 Elementos para el célculo de volimenes
Iniciando en el primer punto o pozo aguas arriba de la red (Figura 4.2), se calcula la profundidad
con la suma del colchon permisible mas el diametro de la tuberia. La variacion del valor del
didmetro al considerarlo perpendicular a la profundidad como si el tubo estuviera en posicion
horizontal, es despreciable.
H1=Cl1+D 4.2)
Se calcula la plantilla

Z1P = CT1-H1 (4.3)

Con la longitud y la pendiente del tramo se obtiene la plantilla del pozo siguiente.

Z2P=Z1P-SxL (4.4)
y la profundidad respectiva
H2=CT2-Z2P (4.5)
Si
H2 <COLCHON2+D (4.6)
entonces H2 se hace
H2=COLCHON2+D (4.7)

y H1 queda
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H1=7Z2P+SxL
Ahora, terminado el tramo, se continla con el siguiente

Hi1=H2
hasta finalizar todos los tramos.

(4.8)

(4.9)

Una vez que toda la red esta disefiada geométricamente se obtienen los volimenes de excavacion,

nuevamente, por tramos

Se calculan las areas de cada extremo
Al=H1x Bl
A2 =H2xB2

El volumen viene dado por

v1=(A1;A2]xL

4.2.4 Costo de excavacion

El costo de la excavacion se obtiene
COST EXC1=V1x$EXC/m?

hasta finalizar todos los tramos.

El costo total de excavacion es

COST EXCT = i(COST EXC)i
i=1

donde n es el nimero total de tramos de la red.
425 Costo de tuberia
El costo del suministro de la tuberia se obtiene

COST TUB1=L1x$TUB/m

El costo total del suministro de tuberia es
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COSTTUBT = ZH:(COST TUB)i (4.16)

i=1
donde n es el nimero total de tramos de la red.
4.2.6 Costo total
El costo total es la suma de los costos de excavacion y los costos de suministro de la tuberia

COST TOTAL =COST EXC T +COST TUBT (4.17)

4.2.7 Funcionamiento hidréaulico

Una vez obtenido el costo total de la red se revisa cada tramo de la red para verificar las
restricciones de velocidad y tirante. Aun cuando estos valores se acotaron al inicio de la primera
rutina al momento de formar el conjunto de soluciones, se comprueban nuevamente en esta rutina
los valores permisibles.

Para la simplificacién de los calculos se plantea que el flujo en cualquier punto de la red es
uniforme. Se utilizan las ecuaciones del Anexo A.

De la ecuacion A.62

23 _ QN
AR = 511/2 (A.62)
donde Q, es el gasto del tramo.
Suponiendo un tirante inicial y, se calculan
Angulo
2y
6 =2 arc cos 1—3 (A.43)
Avrea hidréulica:
A= ;(9— send)d§ (A.44)
Perimetro mojado:
P= ;9 do (A.45)
Radio hidraulico
1 sené
R==|1-—""|d A.46
1y, nso

Nuevamente con la ecuacion A.61 se calcula el gasto Q,, el cual es supuesto
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1
n
El proceso se repite modificando el tirante hasta que Q, —Q, = 0.

Q,=AV = A= RZ*s!? (A.61)

Se revisan entonces los Ultimos valores de V y de y obtenidos. En caso de no encontrarse en el
rango de valores permisibles, se aplican factores de penalizacion FV (velocidad no cumplida) y
FY (tirante no cumplido) al costo total del tramo:

COS TOTAL =COS TOTAL x FV x FY (4.18)

Como se puede observar, la obtencién del costo total no reviste mayor dificultad que la
realizacion de operaciones cumpliendo las normas y especificaciones de construccion. Se
simplificaron los calculos con el fin de no perder el objetivo del presente trabajo. Sin embargo
hasta este punto no se tiene la suficiente informacion para establecer que la red propuesta sea la
optima. Optimo aqui se refiere trabajo al minimo costo de inversion de la red con un adecuado
funcionamiento hidraulico

43 ALGORITMOS GENETICOS

Los Algoritmos Genéticos (por facilidad se abrevian AGs) son métodos adaptativos (funcionan
de manera analoga a la seleccién y evolucion natural) que se usan principalmente para resolver
problemas de bdsqueda y optimizacion.

4.3.1 Breve Historia de los Algoritmos Genéticos

Los primeros ejemplos de lo que hoy podriamos Ilamar algoritmos genéticos aparecieron a finales
de los 50 y principios de los 60, programados en computadoras por bidlogos evolutivos que
buscaban explicitamente realizar modelos de aspectos de la evolucion natural. Por su formacion a
ninguno de ellos se le ocurrié que esta estrategia podria aplicarse de manera méas general a los
problemas artificiales; esta observacion no tardaria en llegar. La computacion evolutiva estaba
definitivamente en el aire en los dias formativos de la computadora electrénica. En 1962,
investigadores como G.E.P. Box, G.J. Friedman, W.W. Bledsoe y H.J. Bremermann habian
desarrollado independientemente algoritmos inspirados en la evolucion para optimizacion de
funciones y aprendizaje automatico, sin embargo sus trabajos generaron no fueron
suficientemente apreciados.

En 1965 Ingo Rechenberg, de la Universidad Técnica de Berlin, introdujo una técnica que llamo
estrategia evolutiva, aunque se parecia mas a un algoritmo llamado trepacolinas que a los
algoritmos genéticos. En esta técnica no habia poblacion ni cruzamiento; un padre mutaba para
producir un descendiente, y se conservaba el mejor de los dos, convirtiéndose en el padre de la
siguiente ronda de mutacion (Haupt y Haupt 1998). Versiones posteriores introdujeron la idea de
poblacién. Las estrategias evolutivas todavia se emplean hoy en dia por ingenieros y cientificos,
sobre todo en Alemania.
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El siguiente desarrollo importante sucedié en 1966, cuando L.J. Fogel, A.J. Owens y M.J. Walsh
introdujeron en Estados Unidos de América una técnica que denominaron programacion
evolutiva. En este método, las soluciones candidatas para los problemas se representaban como
maquinas de estado finito sencillas; similar a la estrategia evolutiva de Rechenberg, su algoritmo
funcionaba mutando aleatoriamente una de estas maquinas simuladas y conservando la mejor de
las dos (Mitchell 1996; Goldberg 1989). También al igual que las estrategias evolutivas, hoy en
dia existe una formulacién méas amplia de la técnica de programacion evolutiva que todavia es un
area de investigacion en curso. Sin embargo, lo que todavia faltaba en estas dos metodologias era
el reconocimiento de la importancia del cruzamiento.

Desde 1962, el trabajo de John Holland sobre sistemas adaptativos establecid las bases para
desarrollos posteriores; y lo que es mas importante, Holland fue también el primero en proponer
explicitamente el cruzamiento y otros operadores de recombinacion. Sin embargo, el trabajo
fundamental en el campo de los algoritmos genéticos aparecio en 1975, con la publicacion del
libro Adaptation in Natural and Artificial Systems (Adaptacion en Sistemas Naturales y
Artificiales). Basado en investigaciones y articulos anteriores del propio Holland y de colegas de
la Universidad de Michigan, este libro fue el primero en presentar sistemética y rigurosamente el
concepto de sistemas digitales adaptativos utilizando la mutacion, la seleccion y el cruzamiento,
simulando el proceso de la evolucion biologica como estrategia para resolver problemas. El libro
también intentd colocar los algoritmos genéticos sobre una base tedrica firme introduciendo el
concepto de esquema (Mitchell 1996; Haupt y Haupt 1998). Ese mismo afio, la tesis doctoral de
Kenneth De Jong establecid el potencial de los Algoritmos Genéticos demostrando que podian
desenvolverse bien en una gran variedad de funciones de prueba, incluyendo paisajes de elevada
complejidad (Goldberg 1989).

Estos trabajos fundacionales establecieron un interés general en la computacion evolutiva. Entre
principios y mediados de los 80, los algoritmos genéticos se estaban aplicando en una amplia
variedad de areas, desde problemas matematicos abstractos hasta problemas reales de ingenieria,
como el control de flujo en una linea de ensamble, reconocimiento y clasificacién de patrones,
relaciones maximas de esfuerzo/carga, y optimizacion estructural (Goldberg 1989).

Al principio, estas aplicaciones eran principalmente tedricas. Sin embargo, al seguir proliferando
la investigacion, los algoritmos genéticos migraron hacia el sector comercial, al cobrar
importancia con el crecimiento exponencial de la potencia de computacion y el desarrollo de
Internet. Hoy en dia, la computacion evolutiva es un campo floreciente, y los algoritmos
genéticos estan “resolviendo problemas de interés cotidiano” (Haupt y Haupt 1998) en areas de
estudio tan diversas como la prediccion en bolsas y la planificacién de la cartera de valores,
ingenieria aeroespacial, disefio de microchips, bioguimica y biologia molecular, hasta el disefio
de horarios en aeropuertos y lineas de montaje. La potencia de la evolucion ha tocado
virtualmente cualquier campo imaginable, modelando el mundo de incontables maneras, y siguen
descubriendose nuevos usos mientras continua su investigacion. En el fundamento de todo esto se
halla solo la poderosa idea de Charles Darwin: que el azar en la variacion, junto con la ley de la
seleccion, es una tecnica de resolucion de problemas de inmenso poder y de aplicacion casi
ilimitada.
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4.3.2 Definicion
Una definicion bastante completa de un algoritmo genético es la propuesta por John Koza:

“Es un algoritmo matematico altamente paralelo que transforma un conjunto de objetos
matematicos individuales con respecto al tiempo usando operaciones modeladas de acuerdo con
el principio establecido por Darwin de reproduccién y supervivencia del mas apto, y tras haberse
presentado de forma natural una serie de operaciones genéticas de entre las que destaca la
recombinacion sexual. Cada uno de estos objetos matematicos suele ser una cadena de caracteres
(letras 0 nimeros) de longitud fija que se ajusta al modelo de las cadenas de cromosomas, y se les
asocia con una cierta funcion matematica que refleja su aptitud.”

Un algoritmo genético consiste en una funcion matematica o una rutina de software que toma
como entradas a los ejemplares y retorna como salidas cuales de ellos deben generar
descendencia para la nueva generacion.

Expuesto concisamente, un algoritmo genético es una técnica de programacion que imita a la
evolucion biologica como estrategia para resolver problemas. Dado un problema especifico a
resolver, la entrada del Algoritmo Genético es un conjunto de soluciones potenciales a ese
problema, codificadas de alguna manera, y una métrica llamada funcién de aptitud que permite
evaluar cuantitativamente a cada candidata. Estas candidatas pueden ser soluciones que ya se
sabe que funcionan, con el objetivo de que el Algoritmo Genético las mejore, pero se suelen
generar aleatoriamente.

Luego el Algoritmo Genético evalla cada candidata de acuerdo con la funcion de aptitud. En un
acervo de candidatas generadas aleatoriamente, por supuesto, la mayoria no funcionaran en
absoluto, y seran eliminadas. Sin embargo, por puro azar, unas pocas pueden ser prometedoras -
pueden mostrar actividad, aunque sélo sea actividad débil e imperfecta, hacia la solucién del
problema.

Estas candidatas prometedoras se conservan y se les permite reproducirse. Se realizan multiples
copias de ellas, aun cuando las copias no son perfectas; se introducen cambios aleatorios durante
el proceso de copia. Luego, esta descendencia digital prosigue con la siguiente generacion,
formando un nuevo acervo de soluciones candidatas, y son sometidas a un ciclo de evaluacion de
aptitud. Las candidatas que han empeorado 0 no han mejorado con los cambios en su cddigo son
eliminadas de nuevo; pero, de nuevo, al azar, las variaciones aleatorias introducidas en la
poblacion pueden haber mejorado a algunos individuos, convirtiéndolos en mejores soluciones
del problema, mas completas o méas eficientes. De nuevo, se seleccionan y copian estos
individuos vencedores hacia la siguiente generacién con cambios aleatorios, y el proceso se
repite. El resultado esperado es que la aptitud media de la poblacion se incrementard en cada
cicloy, por tanto, repitiendo este proceso cientos o miles de veces, pueden descubrirse soluciones
Optimas 0 muy cercanas a este nivel del problema.

Una de sus caracteristicas principales es la de ir perfeccionando su propia heuristica en el proceso

de ejecucidn, por lo que no requiere largos periodos de entrenamiento especializado por parte del
ser humano, principal defecto de otros métodos para solucionar problemas, como los Sistemas
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Expertos. Ahora bien, la condicion indispensable para aplicar un algoritmo genético es la
posibilidad de obtener una calificacion que represente la justeza de la solucion.

El algoritmo genético permite obtener soluciones a un problema que no tiene ningin método de
resoluciéon descrito de forma precisa, 0 cuya solucion exacta, si es conocida, es demasiado
complicada para ser calculada en un tiempo aceptable. Es el caso particular de cuando se
encuentran restricciones multiples y complejas e incluso contradictorias que deben ser satisfechas
simultdneamente, por ejemplo, para disefiar estructuras de puentes, determinar la méaxima
relacion esfuerzo-carga, disefio 0ptimo de redes de distribucion de agua potable, planificar rutas
de entregas, implantar puntos de venta de manera Optima, construir modelos estadisticos, etc.

El poder de los Algoritmos Genéticos se sustenta en el hecho de que se trata de una técnica
robusta, y pueden tratar con éxito una gran variedad de problemas provenientes de areas
diferentes, incluyendo aquellos en los que otros métodos encuentran dificultades, como se
comentd anteriormente. Aun cuando no se garantice el hallazgo de la solucion éptima del
problema por medio del Algoritmo Genético, existe evidencia empirica de que se encuentran
soluciones de un nivel aceptable, en un tiempo competitivo con el resto de algoritmos de
optimizacién. En el caso de que existan técnicas especializadas para resolver un determinado
problema, es probable que superen al Algoritmo Genético, tanto en rapidez como en eficacia. Por
lo anterior, el gran campo de aplicacion de los Algoritmos Genéticos se relaciona con aquellos
problemas para los cuales no existen técnicas especializadas. Incluso en el caso en que estas
técnicas existan, y funcionen bien (Carlos Flores y Ramoén Dominguez; Aplicaciéon de la
programacién dinamica al disefio 6ptimo de redes de alcantarillado. Facultad de Ingenieria,
UNAM 1982), pueden efectuarse mejoras de las mismas hibridandolas con los Algoritmos
Genéticos.

44 LA APLICACION DEL ALGORITMO GENETICO EN ALCANTARILLADO

En este apartado se explica de manera breve los conceptos fundamentales de los algoritmos
geneticos por medio de su aplicacion al disefio 6ptimo de una red de alcantarillado pluvial.

Con la poblacién de las soluciones y con las restricciones de diametro, pendiente, velocidad,
tirante y costo se explica la implementacion del algoritmo genético a la red de alcantarillado.

4.4.1 Algoritmo Genético Simple
A continuacion se da el Algoritmo Genético Simple, en forma de lenguaje de programacion.
Algoritmo Genético

Escoger una poblacion inicial
Calcular la aptitud de cada individuo
Seleccionar
Repetir
Cruzar
Mutar
Calcular la aptitud de los nuevos individuos
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Seleccionar
Aplicar un criterio de paro

y el respectivo diagrama de flujo (Figura 4.3):

ENTRADA DE DATOS

POBLACION INICIAL
Y EVALUAR CADA
INDIVIDUO

ZSOLUCION?
<NUM DE ITER MAX?

NO

SOLUCION.

REPORTE DE
RESULTADOS.

SELECCION DE
INDIVIDUOS

CRUZAY
MUTACION

EVALUAR CADA
INDIVIDUO

POBLACION
NUEVA

Figura 4.3 Diagrama de flujo del algoritmo genético

Dado un problema a resolverse en Computacion Evolutiva, un cromosoma se representa con una
estructura de datos que codifica los pardmetros de una posible solucion a dicho problema. Cada
cromosoma corresponde con un individuo, un gen es una subseccion del cromosoma. Por ello, el
genotipo corresponde a la codificacion del cromosoma y el fenotipo con la decodificacion del
mismo. Los alelos son los valores posibles que puede tomar cada posicién genética. La aptitud de
un individuo es un valor que se le asigna y que denota la calidad de éste con respecto a los demas.
Generacion es la creacion de una nueva poblacion a partir de la existente.

Los operadores de produccion usados en la Computacion Evolutiva son tres:

Cruza: Forma un nuevo individuo combinando los cromosomas de los padres.
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Mutacion: Obtiene un nuevo cromosoma alterando los genes del cromosoma padre.
Reordenamiento: Cambia el orden de los genes del cromosoma padre.
4.4.2 Codificacion

La codificacion mas comun de las soluciones es a través de cadenas binarias, aunque se han
utilizado también numeros reales y letras. El primero de estos esquemas ha gozado de mucha
popularidad debido a que es el que propuso originalmente Holland, y ademés porque resulta muy
sencillo de implementar.

Cada solucidn sera representada a traves de una cadena de 0 y de 1 6 "cromosomas" que se veran
entonces sometidos a una imitacion de la evolucion de las especies: mutaciones y reproduccion
por hibridacion. Al favorecer la supervivencia de los mas "aptos™ (las soluciones mas correctas),
se provoca la aparicion de hibridos cada vez mejores que sus padres.

La poblacion inicial da paso de esta manera a generaciones sucesivas mutadas y procreadas por
hibridacion a partir de sus "padres”. Al despejar los elementos méas aptos (“presion de la
evolucion™) se garantiza que las generaciones sucesivas serdn cada vez mas adaptadas a la
resolucion del problema. Este mecanismo sorprendente de clasificacion ha sido validado
matematicamente con el rigor que le compete.

El fin de un disefio es lograr que algo funcione de manera Optima. En el caso especifico de una
red de alcantarillado, es determinar los diametros de cada uno de los tramos y, adicionalmente, a
diferencia de una red de agua potable, determinar el minimo costo de las excavaciones para la
instalacion de la tuberia con las pendientes adecuadas que garanticen el correcto funcionamiento
hidraulico al conducir el gasto requerido, con valores permisibles de velocidad y tirante.

El costo en la red es, entonces, una funcion de los diametros y de las excavaciones para la
instalacion de las tuberias.

El primer paso es codificar el conjunto de diametros comerciales con su pendiente respectiva
4.4.3 Poblacién Inicial

Se genera aleatoriamente la poblacion inicial, que estd constituida por un conjunto de
cromosomas, que representan las posibles soluciones del problema.

En el caso de la red de alcantarillado la poblacion generada de forma aleatoria con diametros y
pendientes, fundamentalmente debe garantizar que su tamafo sea el suficiente, y que dentro de la
poblacion inicial se tenga la diversidad estructural de estas soluciones para tener una
representacion de la mayor parte de la poblacion posible, o al menos evitar la convergencia
prematura.

Se requieren dos datos, uno es el nimero de individuos de la poblacion y el otro, la longitud del

cromosoma. El nimero de individuos de la poblacion inicial es decision de la persona que utilice
el método. El hecho de que los AG sean versatiles complica un poco la seleccion del namero de
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individuos debido a que la cantidad que es adecuada a un problema, resulta no ser la mejor para
otro problema. En el caso de redes se ha llegado a la conclusion de que el nimero de individuos
de la poblacion inicial depende del tamafio de la red y de los diametros disponibles
comercialmente. El otro dato, la longitud del cromosoma, se refiere en este caso al nimero de
tramos de la red, multiplicado por la precision o numero de digitos para codificar el diametro y la

pendiente en sistema binario. La precision aplicada en el presente trabajo es de 3 digitos (23).

4.4.4 Aptitud de cada uno de los individuos de la poblacion

La funcién de aptitud debe ser disefiada para cada problema de manera especifica. Dado un
cromosoma particular, la funcion de adaptacion le asigna un numero real, que se supone refleja el
nivel de adaptacion al problema del individuo representado por el cromosoma.

La funcién de aptitud no es mas que la funcion objetivo del problema de optimizacion. El
algoritmo genético Unicamente maximiza, pero la minimizacion puede realizarse facilmente
utilizando el reciproco de la funcion maximizante (debe cuidarse que el reciproco de la funcién
no genere una division por cero). Una caracteristica que debe tener esta funcion es que tiene ser
capaz de "castigar" a las malas soluciones, y de "premiar™ a las buenas, de forma que sean estas
Gltimas las que se propaguen con mayor rapidez.

En la red de alcantarillado, la funcién objetivo es la suma de los costos de los tramos de la red,
comprendiendo los costos de suministro de las tuberias y de instalacion, en los cuales se incluye a
la excavacion. Sin embargo, cada tramo de la red creada se verifica para comprobar si se cumple
con los valores permisibles de velocidad y tirante. En el caso contrario se penaliza el costo del
tramo.

El costo de penalizacion es el producto del costo del tramo de la red por una constante.

Con esta observacion se define la funcion de aptitud

a= L (4.19)
CA+CF
donde
fa Valor de la funcion de aptitud
CA Costo de construccion de la red de alcantarillado, en funcion del didmetro,
longitud y pendiente de cada tramo.
CF Costo considerando penalizaciones en los tramos o redes que no cumplan con los

valores permisibles de velocidad y tirante.

Si el costo de penalizacion es alto, el valor de fa sera bajo; por lo que los individuos que
presenten esas caracteristicas desapareceran en las siguientes generaciones. Asimismo, se tendran
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individuos —redes- aptos cuando CF tenga valor cero y CA sea pequefio. Esto se obtiene si los
didmetros de la red son los méas pequefios posibles que satisfagan las restricciones de velocidad y
tirante con los minimos volumenes de excavacion

4.45 Seleccion proporcional

El operador de seleccion que se utiliza en el caso de la red de alcantarillado es el de aptitud
proporcional o de la ruleta. En este planteamiento la probabilidad de seleccion es proporcional a
la aptitud de cada individuo. La analogia con una ruleta se comprende al considerar la poblacion
formando un “pastel” donde a cada individuo se le asigna una rebanada con el tamafio
proporcional a su aptitud.

La ruleta es girada y dentro de ella hay una “bola” imaginaria. La probabilidad de que la bola se
detenga en una abertura cualquiera es proporcional al arco de la abertura y por lo tanto, a la
aptitud del individuo correspondiente.

Implementar este operador es mas facil de lo que parece. La circunferencia de la ruleta es igual a
la suma de las aptitudes de la poblacién y la bola esta representada por un nimero aleatorio entre
cero y el valor de la suma. El planteamiento se ilustra en la figura 4.4 para una poblacion de seis
individuos.

F, 7.3
/%y .
E, 13
D, 3.2 B, 4.5

Figura 4.4 Ruleta de seleccién La aptitud mayor es la mayor abertura o rebanada y la que
tiene la mayor oportunidad de seguir en la proxima generacion

La suma de las aptitudes es 2.7+4.5+1.1+3.2+1.3+7.3=20.1. Se generan tantos nimeros
aleatorios como individuos tenga la poblacion. En este caso se generan nimeros aleatorios entre 0
y 20.1. Para saber cual es el individuo seleccionado por la bola de la ruleta, se van sumando una a
una las aptitudes de cada uno de los miembros de la poblacion hasta que la suma exceda al valor
del nimero aleatorio. El individuo cuya aptitud fue la tltima en sumarse es el seleccionado para
la proxima generacion. Como ejemplo, volviendo a la figura 5.3, supdngase un nimero aleatorio,
12; si se suman las aptitudes de los elementos 1, 2, 3, 4 se tiene un valor de 11.5, al sumar la
aptitud del 5° individuo la suma resulta en 12.8, por lo tanto, el individuo seleccionado para la
préxima generacion es el 5°.

446 Cruza

Se cruzan los individuos que ya han sido evaluados y seleccionados.
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Se usa la cruza de un solo punto como el operador de recombinacién. Los pares de individuos
seleccionados experimentan el cruzamiento con una probabilidad P,. Se genera un ndmero

aleatorio R, entre 0 y 1; los individuos se cruzan si y solo si R, <P., en caso contrario, el par
continua sin cruza. Los valores tipicos de P, estan entre 0.4 y 0.9, el valor depende del problema

que se esteé optimizando y de la cantidad de soluciones posibles que existan. Para las redes se usa
generalmente P, =0.7 como probabilidad de cruza.

La cruza de un solo punto corta la longitud L de cada cadena cromosémica de los dos individuos
en un punto aleatorio seleccionado al generar un nimero aleatorio R, entre 1y L-1¢e
intercambia las partes o “colas” que quedan a la derecha del punto de corte para crear dos
individuos hijos. Por ejemplo, si R, =4, como en la figura 4.5, entonces la cruza queda

PADRES

EYETETETEYEYEYEY YR Y

HIJOS
[1]o]z]o]1|z|1]1]1]1]1]

\1]a]a]1]ofo]1]o[1]o]1]

Figura 4.5 Padres e hijos, el punto de cruza se sefala con
la linea gruesa

447 Mutaciéon

El operador de mutacion se aplica a cada hijo de manera individual, y consiste en la alteracion
aleatoria (normalmente con probabilidad pequefia) de cada gen componente del cromosoma. Si
bien puede en principio pensarse que el operador de cruce es mas importante que el operador de
mutacion, ya que proporciona una exploracion répida del espacio de busqueda, éste Gltimo
asegura gque ningun punto del espacio de bdsqueda tenga probabilidad cero de ser examinado, y
es de capital importancia para asegurar la convergencia del Algoritmo.

En general las probabilidades de mutacion (Pm) para resolver problemas de ingenieria son bajas,

0.02; es importante su existencia para mantener la diversidad en la poblacion. Sin embargo, como
algunos otros aspectos de los AGs, el valor correcto de P, dependera del problema. Se ha usado

P, =1/L, también P, ~1/N-/L, donde N es el tamafio de la poblacién y L es la longitud del
cromosoma.
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En el presente trabajo se utiliza una probabilidad de mutacion de 0.3. Para cada uno de los
descendientes obtenidos mediante el operador de cruza, se genera un nimero aleatorio entre 0 y
1. Si el nimero generado es menor o igual que P,, se aplicara el operador de mutacion al

individuo, de lo contrario éste continta intacto a la generacion siguiente.

Si el individuo se ha seleccionado para mutarse, se genera otro nimero aleatorio, ahora entre 0 y
L. El nimero generado sera la posicion en la cadena cromosdmica que sera mutada.

4.4.8. lteraciones
Después de mutados los descendientes, se inicia un nuevo ciclo, evaluando aptitudes,
seleccionando individuos, cruzando y mutando hasta que se alcance cierto nUmero de

generaciones y se tenga el mejor individuo de todas ellas.

El numero de generaciones es el método de paro méas comun de paro del algoritmo. Una vez mas,
el nimero de generaciones depende del tamafio de la red.
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CAPITULO 5: APLICACIONES

) APLICACIONES

En el presente capitulo se utiliza el método de disefio para una red de alcantarillado desarrollado
y expuesto en el capitulo anterior, con la aplicacion a una red urbana propuesta, a manera de
ejemplo.

5.1 REDDEEJEMPLO

Se plantea el disefio de una red de la ciudad de Xalapa, capital del Estado de Veracruz (figura
5.1); esta red se localiza en la Colonia Rafael Lucio.

En la figura 5.2 se observa la disposicion de las calles de la colonia que conforman la red que
servira de ejemplo. Son las calles Margarita Olivo entre Herminio Cabafias y Enrique Hernandez
Castillo, Enrique Hernandez Castillo entre Margarita Olivo y Paseo Xalapa, asi como la calle
Manuel Maria Contreras entre Leopoldo Kiel y Enrique Hernandez Castillo, y la calle Fray
Andrés de Olmos entre Leopoldo Kiel y Enrique Hernandez Castillo. Se cuenta con el
levantamiento topogréfico de la red con elevaciones referidas al nivel del mar, longitudes en
metros; y el tipo de material de excavacion es roca.
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UNIVERSIDAD NACIONAL
ESCALA GRAFICA AUTONOMA DE MEXICO

0 200 1 Km 15 2KM Ieron0 be DISERD DF REDES DE ALCANTARILLADO
VETROS DR, OSCAR A._FUENTES MARILES
RED DE ALCANTARILLADO PLUVIAL, LOCALIZACION
COLONIA REVOLUCIGN XALAPA, VER.
CLAVE: ELABORG: DARIO ALFREDO HERNANDEZ AGUILAR
Loc-o1 ESC._INDICADA |1 DE 1 | FECHA: NOVIEMBRE DE 2006

Figura 5.1 Ciudad de Xalapa, Ver.
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1420.30

1424.48

1425.48
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ESCALA GRAFICA
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bt UNIVERSIDAD NACIONAL
e AUTONOMA DE MEXICO
=

METODO DE DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO
DR. OSCAR A. FUENTES MARILES

RED DE ALCANTARILLADO PLUVIAL, TOPOGRAFIA
COLONIA REVOLUCION XALAPA, VER.

ELABORO: DARIO ALFREDO HERNANDEZ AGUILAR

ESC. INDICADA | 1 DE 1| FECHA: NOVIEMBRE DE 2008

Figura 5.2 Red en estudio de la Colonia Revolucion
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5.2 GASTOS DE LARED

Con el fin de no perder el objetivo del presente trabajo, se simplificaron los calculos de los gastos
pluviales de la red por medio del Método Racional. La intensidad de precipitacion es de una
lluvia con duracion de 2 horas y periodos de retorno de 2, 5, 10 y 20 afios. Se propone un
coeficiente de escurrimiento de 0.40 y se obtienen las &reas de aportacién para cada pozo,
considerandolos como puntos de concentracion de los escurrimientos respectivos.

El analisis de frecuencias de la precipitacion y el calculo de las curvas de intensidad-duracion-
periodo de retorno se muestran en el Anexo B.

Para el disefio de la red de la Colonia Revolucién se elige el periodo de retorno de 10 afios, con el
fin de que el valor del gasto en cada conducto no sea relativamente pequefio.

Con estos datos se forma la tabla 5.1 para calcular los gastos pluviales que aportan a cada pozo de
visita de la red.

74



CAPITULO 5: APLICACIONES

Tabla 5.1 Gastos pluviales

INTENSIDAD DE
POZO ESES'RC;IE,\'A\‘ETODE AREA A LLUVIA Zh DE ;E?g}RDI\?O DTEr GASTO Q
DURACION i

Km? mm/h ANOS m3/s

1 0.400 0.181 29.0 2 0.583
0.400 0.181 421 5 0.847

0.400 0.181 51.7 10 1.040

0.400 0.181 61.3 20 1.233

2 0.400 0.100 29.0 2 0.322
0.400 0.100 421 5 0.468

0.400 0.100 51.7 10 0.574

0.400 0.100 61.3 20 0.681

3 0.400 0.054 29.0 2 0.174
0.400 0.054 421 5 0.253

0.400 0.054 51.7 10 0.310

0.400 0.054 61.3 20 0.368

4 0.400 0.080 29.0 2 0.258
0.400 0.080 421 5 0.374

0.400 0.080 51.7 10 0.460

0.400 0.080 61.3 20 0.545

5 0.400 0.043 29.0 2 0.139
0.400 0.043 421 5 0.201

0.400 0.043 51.7 10 0.247

0.400 0.043 61.3 20 0.293

6 0.400 0.090 29.0 2 0.290
0.400 0.090 421 5 0.421

0.400 0.090 51.7 10 0.517

0.400 0.090 61.3 20 0.613

7 0.400 0.103 29.0 2 0.332
0.400 0.103 421 5 0.482

0.400 0.103 51.7 10 0.592

0.400 0.103 61.3 20 0.702

8 0.400 0.075 29.0 2 0.242
0.400 0.075 421 5 0.351

0.400 0.075 51.7 10 0.431

0.400 0.075 61.3 20 0.511

9 0.400 0.110 29.0 2 0.354
0.400 0.110 421 5 0.515

0.400 0.110 51.7 10 0.632
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53 ARREGLODE LARED

Como primer paso se ordena la red en circuitos. El circuito 1 se forma con las tuberias
principales, considerando que en éstas descargan otras tuberias. El circuito 2 estd formado por las
tuberias que aportan al circuito 1 y de igual manera el circuito 3.

Una vez que se tienen identificados todos los circuitos se numeran los pozos y las tuberias
iniciando en el circuito 1; al pozo que funciona como cabeza de atarjea se le coloca el nUmero 1y
avanzando la numeracion con los pozos hacia aguas abajo; asimismo, a la tuberia que inicia en el
pozo 1 se le asigna el nimero 1 continuando la numeracion con las tuberias hacia aguas abajo. Ya
que todos los pozos y las tuberias del circuito 1 estdn numerados se continta con el circuito 2, los
nimeros de pozos y tuberias deben ser consecutivos a los del circuito 1. Los pozos se humeran de
aguas arriba hacia aguas abajo. Sin embargo, en los circuitos que aportan al circuito 1 las tuberias
se numeran de aguas abajo hacia aguas arriba. Se continta de la misma forma, finalizando en el
altimo circuito, en este caso el circuito 3. La red queda formada como se aprecia en el plano
ALCP-02 de la figura 5.3. Consiste de 3 circuitos, 10 pozos de visita y 9 tramos.

De acuerdo con el material de la tuberia se elige un valor adecuado para el coeficiente de

rugosidad de la ecuacion de Manning, en este caso se propone un valor de n=0.013 para
tuberias de concreto.
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1425,48
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METODO DE DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO
DR. OSCAR A. FUENTES MARILES
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ALCP-02

RED DE ALCANTARILLADO PLUVIAL, GEOMETRIA
COLONIA REVOLUCION XALAPA, VER.

ELABORO: DARIO ALFREDO HERNANDEZ AGUILAR

ESC. INDICADA |1 DE 1 ‘ FECHA: NOVIEMBRE DE 2006

Figura 5.3 Geometria de la red para aplicar el programa REDALC
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54 PROGRAMA ASIGNA

El programa ASIGNA fue elaborado en lenguaje QBASIC para crear el conjunto de soluciones
que componen la poblacion inicial.

INICIO
ASIGNA

ENTRADA CALCULO DE
DATOS PARA OPCIONES VELOCIDAD
(DIAMETROS Y GASTOS)

NO. DE DIAMETRO ¢VELOCIDAD -
K=1 PERMISIBLE? =
GUARDAR
PRT(IJTDTJ\‘ETSETO DIAMETRO D(l) Y
PENDIENTE SS()
K=K+1 3=041

Y
FINAL
NO. DE_TlRAMO ASIGNA

@—>

CALCULO DE
PENDIENTE

CALCULO DE
VELOCIDAD

Figura 5.4 Diagrama de flujo Programa ASIGNA.
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5.4.1 Archivo DIAME

Como se indico en el capitulo 4, el programa ASIGNA calcula el conjunto de soluciones
requeridas por el algoritmo. El programa se alimenta con datos que se obtienen del archivo en
formato txt llamado DIAME. Este archivo contiene los gastos por cada tramo de la red y los
didmetros comerciales disponibles, como se observa en la tabla 5.1.

Tabla 5.1 Archivo DIAME

Gasto Diametro
m®/s M
1.040 0.45
1.614 0.61
2.631 0.76
4171 0.91
4.803 1.07
0.707 1.22
0.460 1.52
1.023 1.83
0.592 2.13
- 2.44

Se propusieron tirantes de la siguiente manera

T,=0.85xD
T,=0.50xD
T,=0.60xD

Por lo que el archivo de resultados se forma por 4 opciones con tirantes a T, =0.85xD, 2
opcionesa T, =0.50xD y2a T,=0.60xD .

5.4.2 Archivo OPC

El programa ASIGNA arroja los siguientes resultados ordenados en una secuencia ldgica con el
fin de que los datos sean facilmente manipulados por el programa siguiente. El archivo resultante
OPC.txt se muestra en las tablas 5.2a y 5.2.b.

Los datos contenidos en el archivo constituyen la poblacion inicial.
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Para cualquier tramo de la tabla 5.2b el arreglo seré el siguiente:

Tabla 5.2a Disposicién de los datos en la tabla 5.2b
Numero de

opcion Tramo n
D S
m mm
1 D Si2
2 D21 SZZ
3
4
5
6
7 .
8 Ds: Dg>

Tabla 5.2b Conjunto de resultados obtenidos por el Programa ASIGNA
(Archivo OPC)

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4 TRAMO 5

D S D S D S D S D S

m m/m m m/m m m/m M m/m m m/m
0.76 7.66E-03 1.07 0.0029751 1.52 1.22E-03 1.52 3.06E-03 1.52 4.05E-03
0.91 2.93E-03 1.22 1.48E-03 1.83 4.52E-04 1.83 1.14E-03 1.83 1.51E-03
1.07 1.24E-03 1.52 4.57E-04 2.13 2.01E-04 2.13 5.05E-04 2.13 6.70E-04
1.22 6.14E-04 1.83 1.70E-04 2.44 9.74E-05 2.44 2.45E-04 2.44 3.25E-04
1.07 5.25E-03 1.52 1.94E-03 1.52 5.16E-03 2.13 2.15E-03 2.13 2.85E-03
1.22 2.61E-03 1.83 7.22E-04 1.83 1.92E-03 2.44 1.04E-03 2.44 1.38E-03
1.07 2.91E-03 1.07 7.00E-03 1.52 2.86E-03 2.13 1.19E-03 2.13 1.58E-03
1.22 1.44E-03 1.22 3.48E-03 1.83 1.06E-03 2.44 5.76E-04 2.44 7.64E-04

Tabla 5.2b Conjunto de resultados obtenidos por el Programa ASIGNA
(Archivo OPC) (Continuacion)

TRAMO 6 TRMAO 7 TRAMO 8 TRAMO 9
D S D S D S D S
m m/m m m/m m m/m m m/m
0.76 3.54E-03 0.76 1.50E-03 0.76 7.41E-03 0.76 2.48E-03
0.91 1.35E-03 0.91 5.73E-04 0.91 2.84E-03 0.91 9.50E-04
1.07 5.71E-04 1.07 2.42E-04 1.07 1.20E-03 1.07 4.00E-04
1.22 2.84E-04, 1.22 1.20E-04 1.22 5.94E-04 1.22 1.99E-04
1.07 2.42E-03 0.76 6.36E-03 1.07 5.08E-03 0.76 1.05E-02
1.22 1.20E-03 0.91 2.43E-03 1.22 2.52E-03 0.91 4.03E-03
0.76 8.33E-03 0.76 3.52E-03 1.07 2.81E-03 0.76 5.84E-03
0.91 3.19E-03 0.91 1.35E-03 1.22 1.40E-03 0.91 2.23E-03

Cada tramo de la red tiene ahora ocho opciones; cada opcién consta del didmetro y su respectiva
pendiente para ser analizada.
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55  ARCHIVOS PARA LA APLICACION DEL PROGRAMA REDALC

El programa utiliza cuatro archivos para obtener y leer los datos necesarios; uno de ellos ha sido
creado ya: el archivo OPC. Se crean los tres restantes.

5.5.1 Archivo FIJOS

Se crea el archivo FIJOS.txt con estos datos, ordendndolos por filas de la siguiente manera:
Numero de circuito, nUmero de tuberia, tuberia anterior en la que inicia la tuberia, tuberia
siguiente en la que finaliza la tuberia, longitud de la tuberia, elevacion del extremo aguas arriba
de la tuberia, elevacion del extremo aguas abajo de la tuberia, gasto de la tuberia y coeficiente de

Tabla 5.3 Disposicién de los datos del archivo FIJOS

rugosidad.
cReumo | | DE | TUBERIA
TUBERIA
N N N
1 1 0
1 2 1
1 3 2
1 4 3
1 5 4
2 6 7
2 7 0
3 8 9
3 9 0

55.2 Archivo COSTODIA

TUBERIA
SIGUIENTE

pd

W A~ O WO O MwWDN

LONGITUD ELEVACION

TRAMO EXTREMO

SUPERIOR

m Him

101 1425.48
182 1424.48
151 1423.71
129 1421.72
73 1421.00
105 1424.00
96 1424.50
100 1422.85
102 1423.00

ELEVACION
EXTREMO

INFERIOR
Ho, m
1424.48
1423.71
1421.72
1421.00
1420.30
1423.71
1424.00
1421.72
1422.85

GASTO

DEL
TRAO

m’/s
1.04
1.614
2.631
4.171
4.803
0.707
0.46
1.023
0.592

COEF.

RUG.

0.013
0.013
0.013
0.013
0.013
0.013
0.013
0.013
0.013

El archivo COSTODIA.txt contiene los costos por metro de tuberia de concreto de didmetros

comerciales, que van desde 0.45 hasta 2.44 m, ordenados en forma descendente.

Tabla 5.4 Archivo COSTODIA

Diametro

m
0.45
0.61
0.76
0.91
1.07
1.22
1.52
1.83
2.13
2.44
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Costo

$

465.0

630.0

845.0
1,250.0
1,610.0
2,000.0
3,210.0
4,620.0
6,120.0
7,940.0
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5.5.3 Archivo COSTOMCU

Por ultimo, el archivo COSTOMCU contiene los costos por metro clbico de excavacion por tipo
de material, ya sea comun o roca.

Tabla 5.5 Archivo COSTOMCU

Tipo de Material Costo
$
“COMUN" 83.92
“ROCA” 150.40

56 PROGRAMA REDALC

El programa REDALC fue elaborado en lenguaje QBASIC a partir de la unién de dos programas
de computo:

a) REDREHD el cual aplica el algoritmo genético.
b) Y las subrutinas DAR y CALC conforman el programa COSFAC para el célculo del costo
total de la red. Se le adicionaron los factores de penalizacion y la revision de la velocidad y el

tirante permisibles.

A continuacion se presentan en las figuras 5.5 y 5.6 los diagramas de flujo del programa
REDALC.
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INICIO
REDALC

ENTRADA NUMERO ALEATORIO
DATOS PARA OPCIONES F ASIGNAR
(DIAMETROS Y VALOR 061
PENDIENTES)

ENTRADA

DATOS OPCIONES
(COSTOS DE

EXCAVACION MATERIAL

NUMERO
ALEATORIO F<0.5

COMUN O ROCA)

Y
ENTRADA F=0
DATOS OPCIONES
SUMINISTRO DE
TUBERIA POR
DIAMETROS)
I=l+1
CREACION DE
ARCHIVOS DE
ALMACENAMIENTO
INICIA BUCLE
K=1
NTUB=9
NTUB3=27 @
=1
ND=OPCIONES
POBLACION
INICIAL
J=
POBLACION
INICIAL
I1=F(1,J)
NI=80
NI2=NI-1
OPCION(ID)=II
I=1
J=3+1

Figura 5.5 Diagrama de flujo programa principal REDALC.
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SCO=1x10'

CALCULO DE
APTITUDES

SUBRUTINA
DAR

SH=COSTO FINAL

SA=FUNC DE APTITUD

@—>

)

APTITUD
SA<0

Sl

NO '

SA=0

SCMAX=SA

R=CATICFT

Ji=1

IMPRIME TUBO
DM(J1)

PLANTILLA INICIAL
PLANTILLA FINAL

J1=J1+1

SCMIN=SA
IRMIN=
AP(l)=SA

I=+1

SCMAX=SA

®

Figura 5.5 Diagrama de flujo programa principal REDALC (Continuacién).
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SELECCION
NO 1
Si
NA=ALEATORIO(])
SCMIN=SA J=1
NO
AP(l)=SA
Sl
ISEL=]
$=0
I=1 J=3+1
RULETA
S=S+AP() NO
SSAZ0 APMIN>APA(ISEL)
3
APMIN=1x10
APMIN=APA(ISEL)

AP(1)=SSA/(S+0.00001) -
=|+

I=1+1 @

Figura 5.5 Diagrama de flujo programa principal REDALC (Continuacion).
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CRUZA
=1
[1=1+1
ISE
ISE1
NA=ALEATORIO(l)

NO
ALEATORIO(1)>0.7

J=NA*NTUB3
=341
=1 J=1
FC(1,33)=F(ISE,JJ) FC(1,J3)=F(ISE,JJ)
FC(I1,J0)=F(ISE1,JJ) FC(11,J3)=F(ISE1,3)
1=00+1 JI=03+1
3=11
FC(1,J3)=F(ISEL,JJ)
FC(I1,J0)=F(ISE,JJ)

Figura 5.5 Diagrama de flujo programa principal REDALC (Continuacién).
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I=1+1 ALMACENAR
RESULTADOS
MUTACION
Y
1 FINAL
. REDALC
J=1

ALEATORIO(J)<0.03

F(1,9)=0 F(.9)=1 F(,9)=FC(1,9)
. ]

3=+

I=1+1

K=K+L

Figura 5.5 Diagrama de flujo programa principal REDALC (Continuacion).
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SUBRUTINA DAR

ENTRADA
DATOS DE LA RED
(CIRCUITOS)

=1

D()
SS(l)

I=1+1

SUBRUTINA
CAL

Y

FIN DAR

Figura 5.6 Diagrama de flujo subrutina DAR que llama a

SUBRUTINA CAL

EXCAVACION
¢ MATERIAL COMUN?

COSTO
EXCAVACION
COMUN

COSTO
EXCAVACION
ROCA

NO. DE CIRCUITO
J=1

NO. DE TUBO
K=1

DIAMETRO
¢(MENOR A 152 m?

COLCHON
1.00m

NO

COLCHON
1.50m

PROFUNDIDAD
INICIAL
H1

PLANTILLA
INICIAL
Z1

la subrutina CAL
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PLANTILLA
FINAL
2

PROFUNDIDAD
FINAL
H2

Y

H2
¢CUMPLE
PROFUNDIDAD?

NO :
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CALCULO
DE ANCHO
DE ZANJA

CALCULO
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Figura 5.6 Diagrama de flujo subrutina DAR que llama a
la subrutina CAL (Continuacion).
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Conviene mencionar los valores de los operadores principales del algoritmo genético que se
utilizan en el programa REDALC.

La precision para la codificacion es de 3 digitos en sistema binario (23): 8
Para la poblacién inicial se utiliza un tamafio de 80 individuos.
La evaluacion de aptitud se definio de la siguiente manera:
El costo total del tramo de tuberia es

CA = costubl+ cosexcl (5.1)
la suma de los costos de excavacion y de tuberia.
Se evaluan la velocidad y el tirante de la tuberia, con una ligera modificacion para simplificar los
calculos. Se inicia con un tirante igual al diametro y se ajusta gradualmente por medio de
iteraciones hasta llegar a una tolerancia de 0.0001. Con el tirante ajustado se calculan el resto de
los elementos geométricos; asi como la velocidad a seccidn parcialmente llena con la ecuacién de
la continuidad, puesto que el gasto es un dato del tramo.

Q=AV (A.11)

Cuando se calcula la velocidad, se almacenan los datos y el programa reinicia las operaciones con
la tuberia siguiente.

El tirante debe de cumplir la siguiente condicion

0.1D <Y, <0.85D (5.2)

Con la velocidad debe de cumplirse lo siguiente
0.3<V, <30 (5.3)

Se contabilizan los tramos que cumplieron con las condiciones de velocidad y tirante,
indicdndose con NV y NY.

NV = Numero de tuberias que cumplen con el pardmetro de velocidad.
NY = Ndmero de tuberias que cumplen con el parametro de tirante. (5.4)

Si se consideran factores de penalizacion de velocidad (FV) y de tirante (FY) para afectar el
costo total de la tuberia se tiene

CF = CAx FV x FY (5.5)
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Si el tirante y la velocidad cumplen las dos condiciones, los factores de velocidad FV y de tirante
FY tienen un valor igual a 1.0.

Cuando el tirante no cumple la restriccién, FY=10.0; y lo mismo sucede con la velocidad, si no
cumple la condicidn, entonces FV=10.0. Dando como resultado un costo sobreestimado por cada
tuberia afectado por 10 o por 100.

Una vez que se han hecho todos los célculos de los tramos de tuberia, se suman los costos ya
afectados por los factores para tener el costo final total CFT.

La seleccion proporcional se lleva a cabo por medio del método de la ruleta.
Para la probabilidad de cruza se usa un valor de Pc =0.7.

El valor que se utiliza para la probabilidad de mutacién es de Pm =0.03

El programa se detiene hasta calcular 600 generaciones.

En la tabla 5.6 se presenta la evolucion de los operadores del Algoritmo Genético aplicado a la
red de alcantarillado y, asimismo, la variacion del costo de tuberia, excavacion, y el costo total.

En la figura 5.7 se muestra el comportamiento de los costos mencionados conforme se
incrementa el nimero de generaciones calculadas durante la evolucion del algoritmo genético.

La variacion en el nimero de opcidn en la generacién en donde sucede el cambio se muestra en la
tabla 5.7.

91



CAPITULO 5: APLICACIONES

Tabla 5.6 Evolucién de los operadores del Algoritmo Genético

IND | 23 | MAXAPT | 0.0220 | NV 9 NY 9 APMIN | 4838.6 $ 4838.60 | RC 1 GEN 0 CTUBO | $ |2585.62 | CEXC $ 2252.95
IND | 23 | MAXAPT | 0.0220 | NV 9 NY 9 APMIN | 4838.6 $ 4838.60 | RC 1 GEN 1 CTUBO | $ |2585.62 | CEXC $ 2252.95
IND | 25 | MAXAPT | 0.0234 | NV 9 NY 9 APMIN | 4741.3 $ 4741.30 | RC 1 GEN 2 CTUBO | $ |2565.52 | CEXC $ 2175.78
IND 8 MAXAPT | 0.0256 | NV 9 NY 9 APMIN | 4593.1 $ 4593.10 | RC 1 GEN 3 CTUBO | $ |2536.07 | CEXC $ 2056.99
IND | 21 | MAXAPT | 0.0347 | NV 9 NY 9 APMIN | 4118.1 $ 4118.10 | RC 1 GEN 4 CTUBO | $ |2188.74 | CEXC $ 1929.37
IND | 19 | MAXAPT | 0.0404 | NV 9 NY 9 APMIN | 3890.3 $ 3890.30 | RC 1 GEN 7 CTUBO | $ |2084.06 | CEXC $ 1806.20
IND | 42 | MAXAPT | 0.0424 | NV 9 NY 9 APMIN | 3819.2 $ 3819.20 | RC 1 GEN 8 CTUBO | $ |2044.68 | CEXC $ 1774.55
IND | 19 | MAXAPT | 0.0447 | NV 9 NY 9 APMIN | 3740.6 $ 3740.60 | RC 1 GEN | 10 |CTUBO | $ |2005.80 | CEXC $ 1734.77
IND 3 MAXAPT | 0.0492 | NV 9 NY 9 APMIN | 3605.8 $ 3605.80 | RC 1 GEN | 13 |CTUBO | $ |1928.53 | CEXC $ 1677.24
IND | 61 | MAXAPT | 0.0512 | NV 9 NY 9 APMIN | 3549.4 $ 3549.40 | RC 1 GEN | 25 |CTUBO | $ |1928.53 |CEXC $ 1620.88
IND | 18 | MAXAPT | 0.0537 | NV 9 NY 9 APMIN | 3483.2 $ 3483.20 | RC 1 GEN | 26 |CTUBO | $ |1890.91 | CEXC $ 1592.28
IND | 17 | MAXAPT | 0.0560 | NV 9 NY 9 APMIN | 3425.9 $ 3425.90 | RC 1 GEN | 28 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1573.86
IND | 46 | MAXAPT | 0.0564 | NV 9 NY 9 APMIN | 3415.6 $ 3415.60 | RC 1 GEN | 75 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1563.54
IND | 29 | MAXAPT | 0.0572 | NV 9 NY 9 APMIN | 3396.8 $ 3396.80 | RC 1 GEN | 188 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1544.79
IND | 21 | MAXAPT | 0.0574 | NV 9 NY 9 APMIN | 3392.3 $ 3392.30 | RC 1 GEN | 232 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1540.26
IND 1 MAXAPT | 0.0580 | NV 9 NY 9 APMIN | 3378.8 $ 3378.80 | RC 1 GEN |398 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1526.74
IND | 39 | MAXAPT | 0.0585 | NV 9 NY 9 APMIN | 3366.7 $ 3366.70 | RC 1 GEN | 452 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1514.67
IND | 39 | MAXAPT | 0.0585 | NV 9 NY 9 APMIN | 3366.7 $ 3366.70 | RC 1 GEN | 600 |CTUBO | $ |1852.03 | CEXC $ 1514.67
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Figura 5.7 Evolucién del Algoritmo Genético para la red en estudio
Tabla 5.7 Evolucién de resultados de las opciones por tramo
TRAMO TRAMO TRAMO TRAMO TRAMO TRAMO TRAMO
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1 7 1 1 7 8 3

1 7 1 1 7 5 5

1 7 1 1 7 5 5

1 1 1 1 7 6 1

1 5 1 1 7 1 5
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En la figura 5.8 se sefialan los tramos de tuberia de la red que cambian en la generacion indicada.
Es la tabla 5.7 en gréficos. Las tuberias indicadas con linea gruesa han modificado su didmetro,
su pendiente, o ambos, intercambidndolas por otras opciones, éstas se contintan leyendo del
archivo OPC.

Si en el gréfico de la generacion siguiente la tuberia se modifica nuevamente, se indica otra vez
con una linea gruesa. En el caso contrario, si la tuberia conserva el diametro y la pendiente, se le
dibuja con una linea delgada; asi se continlia hasta la generacion siguiente donde haya un cambio
conforme avanza la busqueda de la solucién éptima.
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GENERACION 4 GENERACION 7 GENERACION 8

Figura 5.8 La linea gruesa indica el tramo de tuberia que cambia
con respecto a la generacion anterior.
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10 13

GENERACION 75 GENERACION 188 GENERACION 232

Figura 5.8 La linea gruesa indica el tramo de tuberia que cambia
con respecto a la generacion anterior. (Continuacion)
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GENERACION 398 GENERACION 452 GENERACION 453

Figura 5.8 La linea gruesa indica el tramo de tuberia que cambia
con respecto a la generacidn anterior. (Continuacion)

5.6.1 Resultados

Las tablas 5.8 muestran los resultados obtenidos para la red de la Colonia Revolucion, después de
aplicar el programa REDALC. Se muestran cuatro tablas que muestran la variacion de los
elementos hidraulicos en generaciones donde las modificaciones son representativas. De igual
forma, se muestran los costos de la red.

Es conveniente mencionar que, en los pozos que funcionan como cabeza de atarjea, el programa
REDALC los considera como extremos libres, y en este caso al efectuar el analisis puede
incrementar el valor de la pendiente para disminuir la profundidad de este pozo extremo y como
consecuencia disminuir la excavacion de este tramo y el costo. Este caso se ilustra en las tablas
5.8c y 5.8d, especificamente en las tuberias 7 y 9. Obsérvese que el costo de la red disminuye aun
cuando se incrementa el valor de la pendiente en ambos tramos de tuberia. Los pozos 8 y 10
mantienen la profundidad fija. Entonces se busca otro valor de la pendiente en cualquier otra
opcién con el fin de disminuir la profundidad de los pozos 7 y 9, disminuyendo asimismo el
volumen de excavacion y el costo de la red.

Por ultimo, el plano ALCP-03, de la figura 5.9, muestra el disefio resultante de la red de
alcantarillado pluvial de la Colonia Revolucién.
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Tabla 5.8a Resultado parcial de la red en estudio. Generacién 3

GEN TRAMO GASTO (Q) VEL. (V) TIR. (y) DIA. (D) PEND. (S) y/D
m®/s m/s m m m/m
3 1 1.040 25 0.65 0.76 0.0077 0.850
2 1.614 2.9 0.64 1.07 0.0070 0.600
3 2.631 2.3 0.91 1.52 0.0029 0.600
4 4.171 2.3 1.06 2.13 0.0022 0.500
5 4.803 2.9 1.29 1.52 0.0041 0.850
6 0.707 0.7 1.04 1.22 0.0003 0.849
7 0.460 0.4 1.04 1.22 0.0001 0.850
8 1.023 1.3 0.91 1.07 0.0012 0.848
9 0.592 2.1 0.46 0.76 0.0058 0.600
COSTO TUBERIA 2,536.07
COSTO EXCAVACION 2,056.99
COSTO TOTAL 4,593.06

Tabla 5.8b Resultado parcial de la red en estudio. Generacién 10

GEN TRAMO GASTO (Q) VEL. (V) TIR. (y) DIA. (D) PEND. (S) y/D
m%/s m/s m m m/m
10 1 1.040 2.3 0.53 1.07 0.0052 0.500
2 1.614 2.0 0.91 1.07 0.0030 0.850
3 2.631 2.3 0.91 1.52 0.0029 0.600
4 4.171 25 1.29 1.52 0.0031 0.849
5 4.803 2.9 1.29 1.52 0.0041 0.850
6 0.707 25 0.46 0.76 0.0083 0.600
7 0.460 2.0 0.38 0.76 0.0064 0.500
8 1.023 2.3 0.53 1.07 0.0051 0.500
9 0.592 1.4 0.65 0.76 0.0025 0.850
COSTO TUBERIA 2,005.80
COSTO EXCAVACION 1,734.77
COSTO TOTAL 3,740.57
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Tabla 5.8c Resultado parcial de la red en estudio. Generacién 28

GEN TRAMO GASTO (Q) VEL. (V) TIR. (y) DIA. (D) PEND. (S) y/D
m®/s mi/s m m m/m
28 1 1.040 25 0.65 0.76 0.0077 0.850
2 1.614 2.0 0.91 1.07 0.0030 0.850
3 2.631 2.9 0.76 1.52 0.0052 0.500
4 4.171 25 1.29 1.52 0.0031 0.849
5 4.803 2.9 1.29 1.52 0.0041 0.850
6 0.707 25 0.46 0.76 0.0083 0.600
7 0.460 1.1 0.65 0.76 0.0015 0.849
8 1.023 25 0.65 0.76 0.0074 0.850
9 0.592 1.4 0.65 0.76 0.0025 0.850
COSTO TUBERIA 1,852.03
COSTO EXCAVACION 1,573.86
COSTO TOTAL 3,425.89

Tabla 5.8d Resultado de la red en estudio. Generacion 452

GEN TRAMO GASTO (Q) VEL. (V) TIR. (y) DIA. (D) PEND. (S) y/D
m®/s mi/s m m m/m
452 1 1.040 25 0.65 0.76 0.0077 0.850
2 1.614 2.9 0.64 1.07 0.0070 0.600
3 2.631 2.9 0.76 1.52 0.0052 0.500
4 4.171 25 1.29 1.52 0.0031 0.849
5 4.803 2.9 1.29 1.52 0.0041 0.850
6 0.707 25 0.46 0.76 0.0083 0.600
7 0.460 2.0 0.38 0.76 0.0064 0.500
8 1.023 25 0.65 0.76 0.0074 0.850
9 0.592 2.6 0.38 0.76 0.0105 0.501
COSTO TUBERIA 1,852.03
COSTO EXCAVACION 1,514.67
COSTO TOTAL 3,366.70

99



CAPITULO 5: APLICACIONES

1423.00
1419.782

1424.50

1424.00
1419.624

1420.30
1417.28,

1418.750

MANUEL n

1425.48

ESCALA GRAFICA

50 100

UNIVERSIDAD NACIONAL
AUTONOMA DE MEXICO

METROS

CLAVE :
ALCP-03

METODO DE DISENO DE REDES DE ALCANTARILLADO
DR. OSCAR A. FUENTES MARILES

RED DE ALCANTARILLADO PLUVIAL, PROYECTO DE LA RED
COLONIA REVOLUCION XALAPA, VER.

ELABORG: DARIO ALFREDO HERNANDEZ AGUILAR

ESC. INDICADA [ 1 DE 1 | FECHA: NOVIEMBRE DE 2008

Figura 5.9 Proyecto de la red

100



CAPITULO 6

CONCLUSIONES



CAPITULO 6: CONCLUSIONES

6 CONCLUSIONES

A lo largo del tiempo y en especial en los afios recientes, debido al crecimiento poblacional, se
observa que aumenta el volumen de desechos producidos y disminuye porcentualmente la
cobertura de servicios apropiados. En los paises en desarrollo, son diversas las explicaciones por
la falta de atencion con sistemas adecuados de alcantarillado. En el caso de México, los elevados
costos para su construccion, operacion y mantenimiento y la falta de recursos para el sector
saneamiento basico dificultan la inmediata solucion.

El disefio de una red, sea de distribucion de agua o alcantarillado involucra una solucion con base
en un conjunto de didmetros propuesto de inicio, con diversas modificaciones durante el proceso
de disefio. El conjunto de soluciones comprende s6lo un ndmero reducido de elementos,
obtenidos, frecuentemente, por la experiencia del disefiador. La optimizacion por técnicas
tradicionales es poco utilizada por la dificultad que presenta en su aplicacion.

El presente trabajo ha pretendido aportar un método alterno para el disefio de redes de
alcantarillado, que ofrezca mejores resultados y con un disefio de red que siempre se acerca al
Optimo. Se aplicd la optimizacion con Algoritmos Genéticos en combinacion con una técnica
para evaluar los costos de suministro y excavacion, a una red de alcantarillado pluvial, el cual
resulta ser un método innovador, y cuya robustez ha sido probada en redes de distribucion de
agua potable. Aqui se presentd por cuestion de espacio Unicamente el Gltimo resultado, sin
embargo, se puede probar una cantidad considerable de posibles soluciones en muy poco tiempo.
El resultado presentado muestra que la técnica del Algoritmo Genético, en combinacion con otras
técnicas de célculo —en este caso particular, el calculo de costos-, encuentra soluciones dptimas
en un namero relativamente bajo de evaluaciones, lo que conlleva poco tiempo.

Sin embargo, cada evaluacion contiene un numero elevado de operaciones dentro de si misma.
Para tener una idea de la velocidad e innovacion de esta poderosa técnica que evoca a la
evolucion biolégica como estrategia para resolver problemas que cuentan con multiples
soluciones o, en apariencia, con ninguna, considérese la red de alcantarillado presentada en este
trabajo. El problema especifico a resolver es el disefio de 9 tramos de tuberia; la entrada del
Algoritmo Genético es un conjunto de soluciones potenciales a ese problema, -8 didametros y 8
pendientes por tramo-, codificadas de forma binaria, midiendo la adaptacion al ambiente del
problema por medio de una funcion de aptitud que permite evaluar cuantitativamente a cada
candidata. Estas candidatas son soluciones que ya se sabe que funcionan, con el objetivo de que
el Algoritmo Genético las mejore, y que se generan aleatoriamente. Cada evaluacion por medio
del Algoritmo Genético prueba cada candidata de acuerdo con la funcion de aptitud —el costo de
la red-, el cual involucra como minimo 24 célculos de suministros y 24 célculos de excavaciones
para cada potencial solucién, analizando el funcionamiento hidraulico. Visto de esta manera no es
demasiado. Después de la seleccion, cruza y mutacion se prosigue con la siguiente generacion;
las variaciones aleatorias introducidas en la poblacién pueden haber mejorado a algunos
individuos, convirtiéndolos en mejores soluciones del problema, més completas o mas eficientes.
El proceso se repite. El resultado esperado es que la aptitud media de la poblaciéon se
incrementard en cada ciclo. Para los 9 tramos de tuberia de la red, se realizan, entonces, un total

de 8°=134'217,728 combinaciones de las soluciones, y dentro de cada una el nimero minimo

(24) de célculos de costos, volimenes, velocidad, tirantes. Es tal la cantidad de operaciones que,
si se realizan con una técnica especializada -en forma manual es imposible- consumirian una
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enorme cantidad de tiempo. Es conveniente aclarar que lo anterior no implica que el método
pierda su eficiencia, porque encuentra soluciones de un nivel aceptable, en un tiempo
competitivo, comparado con el resto de algoritmos de optimizacion.

Otra de las principales ventajas del método es que se simula el funcionamiento hidraulico
deseado dentro del mismo Algoritmo, por lo que el modelo presenta una precision limitada sélo
por el grado de refinamiento que sea capaz de realizar la simulacion.

Es de desear que esta propuesta en el disefio de redes de alcantarillado constituya el punto de
partida de desarrollos posteriores que mejoren este método con el fin de resolver problemas de
redes de alcantarillado sanitarias y pluviales, de mayor tamario y grado de dificultad.

Que sea este método un pequefio paso, avance al fin, aun cuando falte demasiado camino por
recorrer en el sentido de aprovechar el agua de lluvia, ya que, aunque su distribucién en el
espacio y en el tiempo es indefinida con exactitud, se debe de empezar la reutilizacion del agua
pluvial para poder abatir el rezago que existe en la distribucion de agua potable para localidades
marginadas y en las periferias de las grandes ciudades. Por ello cobra gran importancia la
disposicion final del agua producto de la lluvia.
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A. FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO DE REDES DE ALCANTARILLADO

El funcionamiento hidraulico de una red de alcantarillado para conducir aguas residuales,
pluviales, o ambas, depende de sus caracteristicas fisicas. Con base en el empleo de algunos de
los Principios de la Hidraulica, asi como la comprension de varios aspectos de Hidrologia, se
analizan y dimensionan desde estructuras sencillas tales como bocas de tormenta hasta otras mas
complicadas como son las redes de tuberias y de canales.

Los conceptos basicos de Hidraulica, utiles para el disefio y revision de una red de alcantarillado
abarcan entre otros a los siguientes:

1) Tipos de flujo
2) Ecuaciones fundamentales de:
a. Conservacion de masa (o de continuidad)
b. Cantidad de movimiento
c. Energia
3) Conceptos de energia especifica
4) Peérdidas de carga
a. Por friccion
b. Pérdidas locales
5) Perfiles hidraulicos
6) Salto hidraulico
7) Estructuras hidraulicas especiales

En cuanto a los aspectos basicos de Hidrologia se tienen entre otros a:

1) Analisis de precipitaciones

2) Intensidades

3) Periodo de retorno

4) Meétodos de transito de avenidas

Incluyendo desde luego, las bases matematicas de Probabilidad y Estadistica.

Para un desarrollo completo de un proyecto que puede incluir, por ejemplo, estaciones de
bombeo, se necesitan los servicios de ingenieros especialistas en estructuras, mecanica,
electricidad y mecanica de suelos, lo cual queda fuera del alcance de este trabajo. Sin embargo, es
conveniente mencionar lo anterior para obtener el mejor resultado en la elaboraciéon de un
proyecto integral.

Aun cuando cualquiera de los conceptos mencionados puede abarcar libros completos, aqui cada
uno serda mostrado en forma breve, y aplicado especialmente al tema.

A.1  VARIABLES HIDRAULICAS DE INTERES

Las variables hidraulicas de interés son las caracteristicas del flujo cuya determinacién es
fundamental para fines de disefio y de funcionamiento hidraulico. Para manejarlas se utilizara el
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Sistema Internacional de Unidades —donde la masa es unidad fundamental y la fuerza es unidad
derivada-.

Entre las variables hidraulicas mas importantes se encuentran la velocidad media del flujo —que
se considera en lo sucesivo como velocidad-, el gasto y, en el caso de conductos a superficie libre
el tirante del flujo, o bien, la presion en conductos cerrados trabajando completamente llenos -a
presion-. Para su determinacion puede requerirse el uso de ciertos parametros hidraulicos basicos
relativos a la seccion transversal de una conduccion (figura A.1) definidos como:

a) Tirante (y) Es la distancia vertical medida desde el punto mas bajo de la seccion del conducto
hasta la superficie libre del agua. Este término se usa a menudo indistintamente con la
profundidad o tirante de la seccion d, el cual se mide de forma perpendicular al fondo del
conducto, o la altura de la seccion del canal conteniendo el agua. La relacion entre tirante y
profundidad es

d=ycosl (A.1)

donde 0 es el angulo formado entre el fondo del canal y la horizontal. Cuando el angulo es
pequefio —menor a 10°-, como sucede usualmente, entonces ambos, tirante y profundidad, pueden
considerarse iguales. Se mide en unidades de longitud (m).

b) Nivel del agua (h): Es la elevacion o la distancia vertical del nivel de la superficie libre del
agua con respecto a un plano horizontal de referencia. Si el punto mas bajo de la seccion del
canal se ha elegido como la referencia, el nivel coincide con el tirante. Se mide en unidades de
longitud (m).
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Clave de la tuberia
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Figura A.1 Parametros hidraulicos en una conduccién a superficie libre
de seccidn circular

¢) Area hidrdulica (4): Es el area de la seccién transversal ocupada por el agua y que es normal a
la direccion del flujo. Se calcula en base a la geometria del conducto. Se mide en unidades de
superficie (m?).

d) Ancho de la superficie libre (B): Es el ancho de la seccion del canal, medido al nivel de la
superficie libre. Se mide en unidades de longitud (m).

e) Perimetro mojado (P): Es la longitud de la linea de contacto entre el agua y las paredes del
canal, incluyendo el fondo y excluyendo la superficie libre. Se mide en unidades de longitud (m).

f) Tirante hidraulico (Y): Es la relacion entre el area hidraulica y el ancho de la superficie libre

Y= (A.2)

SRS

En algunos calculos se prefiere al tirante hidraulico en lugar del tirante; por ejemplo, para obtener
el Numero de Froude. Se mide en unidades de longitud (m).
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g) Radio hidrdulico (R) Es la relacion entre el area hidraulica y el perimetro mojado. Se mide en
unidades de longitud (m).

R= (A.3)

A
P
A2 CLASIFICACION DEL FLUJO

La identificacion del tipo de flujo en una conduccion es esencial debido a que las ecuaciones de
disefio solo son aplicables a ciertas condiciones del flujo o han sido desarrolladas para casos o
intervalos especificos.

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

a) Funcionamiento del conducto. Una red de alcantarillado pluvial muy probablemente esté
formada por conductos abiertos, cauces naturales y conductos cerrados. El flujo del agua en los
conductos abiertos y cauces naturales solo puede ser a superficie libre —formandose una interfase
agua-aire-; por el contrario, en los conductos cerrados el flujo del agua puede ser a superficie
libre —seccion transversal parcialmente llena- o a presion —seccion llena-.

En el disefio de una red de alcantarillado se recomienda que los conductos cerrados o tuberias
trabajen con superficie libre como si fueran canales. De esta manera se aprovecha al maximo la
capacidad de conduccion de las tuberias, segun se vera mas adelante, y por otro lado se evita que
entren en carga (o funcionen a presion), ya que esto puede provocar que el agua escape del
sistema y brote en las calles ocasionando molestias y dafios. Considerando que lo mas
recomendable es que una red de alcantarillado funcione con superficie libre, en adelante el
énfasis mayor sera referido a conceptos relativos al flujo a superficie libre.

b) Tiempo. El flujo en un conducto a superficie libre es permanente si el tirante, velocidad y gasto
en cualquier seccion transversal del mismo, son constantes con respecto al intervalo de tiempo
considerado. En caso contrario, es no permanente. Por ejemplo en un canal el transito de una
avenida o la influencia de la marea aguas abajo corresponden a flujo no permanente.

¢) Distancia. Cuando el criterio es el espacio, el tirante, la velocidad y el gasto en cualquier
seccion transversal a lo largo del conducto permanecen constantes, el flujo es uniforme. En el
flujo variado, también llamado no uniforme, ocurre lo contrario.

Las caracteristicas del flujo uniforme se satisfacen si el canal es prismatico, caso que soélo se
presenta en los artificiales. Se considera que el flujo uniforme es casi siempre permanente y, es
un estado ideal que dificilmente se presenta en la realidad. Es util suponer este tipo de flujo en
canales rectos y largos, de seccion, pendiente, geometria y rugosidad constantes, debido a que se
simplifica el analisis.

El flujo variado se clasifica a su vez en gradual, rapida y espacialmente variado. En el
gradualmente variado los tirantes y las velocidades en cada seccidon varian poco a poco a lo largo
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de la conduccion. En caso de que los tirantes y las velocidades cambien abruptamente en
distancias cortas, como sucede por ejemplo en un salto hidraulico, el flujo se considera
rapidamente variado.

En casos en que el gasto de un canal varia a lo largo del mismo debido a un vertedor lateral o de
fondo el flujo es gradualmente variado, y principalmente, se le considera espacialmente variado.

Uniforme

_ gradualmente
Flujo permanente ) o
Variados rapidamente

espacialmente

d) Fuerzas predominantes en el movimiento de un fluido. El flujo del agua en una tuberia, en un
canal o sobre una superficie, puede ser clasificado de acuerdo a la distribucién de velocidades y a
la naturaleza de las trayectorias de las particulas del agua. En ambas se manifiestan fuerzas de
viscosidad o gravedad del fluido y fuerzas de inercia. En la mayoria de los flujos de agua
encontrados en la practica predominan las fuerzas inerciales. Cuando los efectos que ejercen las
fuerzas de viscosidad son mayores a los de las fuerzas de inercia, el flujo se denomina /aminar
debido a que las particulas del agua parecen desplazarse en capas de pequefio espesor o lineas de
corriente con trayectorias suaves. En cambio, cuando las fuerzas de inercia tienen mayor
influencia que las fuerzas viscosas, las cuales son débiles, se le denomina turbulento debido a que
las particulas siguen trayectorias irregulares y aleatorias. Entre ambos, existe un flujo al que se le
llama de transicion

Se mencion6 anteriormente que en la mayoria de los analisis usuales del flujo en tuberias y
canales el flujo sera turbulento. El parametro para clasificar los diferentes tipos de flujo —laminar,
turbulento, o de transicion- es el Numero de Reynolds (tabla A.1), el cual relaciona la viscosidad
con la inercia

R == (A.4)

donde R, es el Numero de Reynolds adimensional, V" es la velocidad media del flujo (m/s), L una
longitud caracteristica (m), y 1 la viscosidad cinematica del fluido (m%/s). La longitud

caracteristica es el radio hidraulico R de la seccion del conducto; en tuberias a presion es el
didmetro D y en conductos a superficie libre es 4R.
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Tabla A.1 Nimeros de Reynolds.

Conducciones a
Tipo de flujo presion superficie libre
Laminar Re < 2,300 R. <500
De transicion 2,300 £ R, £4,000 500 <R £12,500
Turbulento Re > 4,000 R. > 12,500

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

La velocidad de friccidon o de cortante

v, =./gRS; (A.5)

en m/s, permite determinar el subtipo en flujo turbulento; v es la velocidad al cortante (m/s), g es

la aceleracion de la gravedad (m/s®), R es el radio hidraulico (m), Sres la pendiente de friccion, la
cual se vera con mayor detalle mas adelante.

Definiendo a la rugosidad absoluta k£, como la caracteristica de la altura de las imperfecciones de

la pared del conducto, y cuyos valores se hallan tabulados, se determinan los siguientes criterios
para flujo en pared (Schlitching, 1968).

a) Hidraulicamente lisa

0< £<5 (A.6)
1%
b) Hidraulicamente de transicion
s< Uk g9 (A.7)
1%
¢) Hidraulicamente rugosa
veks 99 (A.8)
1%

e) Nivel de energia. Hay otra clasificacion de los estados de flujo en la que se toman en
consideracion el efecto de la gravedad o bien las condiciones de control, relacionados
estrechamente con el nivel de energia contenido en el propio flujo. El efecto se representa por una
relacion de las fuerzas de inercia a las fuerzas de gravedad, conocida como el Numero de Froude
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Fo V _ vV
\/(g cos@/a)(A/B) \/(g cosd/a)Y

(A.9)

donde F es el nimero de Froude, (adimensional), ' la velocidad media del flujo (m/s), g la
aceleracion de la gravedad (m/s?), 4 el 4rea hidraulica de la seccidn transversal del canal, B es el
ancho de la superficie libre —ambos términos ya se han definido con anterioridad-, ¥ es el tirante
hidraulico, (m) definido en la ecuacion A.2, a es el coeficiente de correccion de la energia
cinética, adimensional, y & el angulo de inclinacion de la plantilla respecto de la horizontal. Si
0<8°%cosfd~1ly a=1,queda

F= (A9 a)

.
A/ gY
Cuando F =1, V =./gY,elflujo es en régimen critico.

Cuando F <1, V<./gY,elfluyjo es en régimen subcritico, siendo mayor la fuerza de gravedad
que la de inercia, puesto que el flujo ocurre con poca velocidad, tranquilo.

El tercer caso, cuando F >1, V >./gY¥, el flujo es en régimen supercritico, siendo mayor la

fuerza de inercia que la de gravedad, puesto que el flujo ocurre a gran velocidad, répido o
torrencial.

Las ecuaciones anteriores son validas cualquiera que sea la geometria de la seccion del canal. Sin
embargo, se debe mencionar que el coeficiente o varia realmente con el tirante. Por lo tanto el
grado de precision es suficiente aunque las ecuaciones no sean del todo exactas.

A.3 ECUACIONES BASICAS.

Desarrolladas por completo en la mecéanica de fluidos, las ecuaciones bésicas de la Hidraulica se
derivan de los principios fundamentales de: conservacion de la materia o transporte de masa,
impulso o cantidad de movimiento, y conservacion de la energia, aplicados a un volumen de
control. El principio de la conservacion de la materia o de transporte de masa da origen a la
ecuacion de la continuidad, 1a cual se puede simplificar de acuerdo al tipo de flujo de que se trate
o de las hipotesis a considerar. De la segunda ley de Newton, y de la forma en que se aplique
¢ésta, se obtienen dos ecuaciones: la primera de ellas llamada de la conservacion de la energia
(componente escalar); y la segunda (componente vectorial) del impulso y cantidad de
movimiento. También estas ecuaciones se presentan en formas generales que se pueden
simplificar o adaptar segun el tipo de flujo que se presenta o el fendmeno que se quiere analizar.

La aplicacién particular de uno o varios de los principios de conservacion en un problema real

permite definir una ecuacion o un conjunto de ecuaciones cuya solucion en un instante representa
las condiciones del flujo y valta aquellas variables de interés relativas al flujo.
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En el andlisis del escurrimiento del agua se maneja la ecuacion de continuidad empleando
unidades de flujo volumétrico o gasto [L*/T], (m?/s); la ecuacién de cantidad de movimiento con
unidades de fuerza por unidad de masa [(ML/T?)/M=L/T*]; (m/s>); la ecuacién de la energia en
unidades de fuerza por distancia por unidad de peso [(ML/T?)L/(ML/T?)=L], (m).

A continuacion y con mas detalle se presentan las ecuaciones fundamentales de la Hidraulica,
para analizar el escurrimiento del agua en conducciones a presion o con superficie libre, asi como
algunas de las formas que pueden tomar en casos concretos encontrados en redes de
alcantarillado.

A.3.1 Continuidad

El principio de conservaciéon de masa o de continuidad establece que “La diferencia entre la
cantidad de masa que ingresa a un volumen de control y aquella que se extrae del mismo es igual
al cambio en el almacenamiento dentro del propio volumen”, lo cual escrito en términos
matematicos equivale a

CeYm-Ym, (A.10)

dv . . .
donde Z es el incremento o decremento de volumen —cambio de volumen respecto al tiempo.
t

En el miembro derecho de la ecuacion el primer término es la suma de la masa que entra al
volumen de control y el segundo término la que sale.

La cantidad de agua en el volumen de control, asi como la que entra o sale del mismo podra
cuantificarse en unidades de: masa (kg), peso (N) o de volumen (m®) por unidad de tiempo (s)
quedando (kg/s, N/s o m’/s), siendo las tultimas las que dan origen al concepto de flujo
volumétrico o gasto (Q), tan comun en la practica. El gasto puede ser evaluado en una seccion
transversal de un flujo si se conocen la velocidad media del flujo y el area hidraulica, pues su
producto es precisamente igual al gasto.

Q=4V (A.11)
donde O es el gasto (m’/s), 4 el 4rea hidraulica (m®), y ¥ la velocidad media del flujo (m/s).

La ecuacion A.10 puede ser usada para realizar transitos de avenidas en vasos o almacenamientos
donde interesa obtener la variacion de nivel con respecto al tiempo, de acuerdo a un hidrograma
de entrada al vaso y una politica de operacion de extracciones del mismo.

Otra aplicacion consiste en el flujo en una tuberia o en un cauce, donde pueden seleccionarse dos
secciones transversales (sean éstas las secciones 1 y 2, respectivamente), separadas entre si cierta
distancia en la cual no existan aportaciones o extracciones de agua. Si se considera flujo
permanente, es decir, que el gasto no varia con el tiempo, entonces la cantidad de agua por
unidad de tiempo que ingresa al volumen de control sera igual a aquella que lo abandona. De esta
forma, expresando la ecuacion de continuidad como flujo volumétrico se obtiene
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Q] = Qz 0 AIV] = Asz (A.12)

La propia ecuacion A.10 puede emplearse en redes de alcantarillado, de distribucién de agua
potable o en cauces donde existen confluencias o conexiones de tuberias (en ocasiones llamadas
nudos). Basta asignar un signo (positivo o negativo) a aquellos flujos que ingresan al nudo siendo
entonces los flujos de egreso de signo contrario. Asi, la ecuacion A.10 toma la forma

>g.=Y.4q, (A.13)

donde el primer miembro se refiere a la suma de los gastos de ingreso al nudo (entrada) y el
segundo miembro a la suma de los gastos que abandonan el nudo (salida). Finalmente, un
desarrollo un poco mas complicado permitird establecer la ecuacion de continuidad en flujo no
permanente sin considerar aportaciones o extracciones laterales (Chaudhry, 1993), es una de las
bases para el transito de avenidas en colectores:

po4, or o4 _, (A.14)
ox ox ot

En esta expresion x es la direccion normal al flujo en un sistema de coordenadas y # el tiempo.
A.3.2 Cantidad de movimiento
La ecuacioén de conservacion de cantidad de movimiento se deriva de la segunda ley de Newton
del movimiento, la cual establece que “El producto de la masa de un cuerpo por la aceleracion
es igual a la resultante de todas las fuerzas que actuan sobre él, incluyendo su propio peso”.
Escrito en términos matematicos se tiene que:

F=ma (A.15)
donde F es la fuerza resultante o suma de fuerzas, m es la masa del cuerpo y « es la aceleracion.
La aceleracion se define como la variacion de la velocidad en el tiempo, expresandose

matematicamente como la derivada total de la velocidad ¥ con respecto al tiempo ¢, por lo que la
expresion anterior puede escribirse como:

F = dBm7) (A.16)
ds

El producto de la masa por la velocidad (m}) es conocido como cantidad de movimiento. Como
se menciono al inicio de esta seccidn, la suma de fuerzas, asi como la velocidad o la aceleracion
deben expresarse en términos vectoriales.
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La ecuacion A.16 puede ser aplicada a un volumen de control en un canal donde al realizar la
suma de las fuerzas que acttian sobre el mismo (presion, peso propio y friccion) y considerando
flujo no permanente (Chaudhry, 1993) se obtiene

v eV oY
A 7R A7
or  ox Cox g( f) (A-17)

donde S es la pendiente del cauce y las otras variables ya fueron definidas.

La expresion A.17 es la ecuacion de cantidad de movimiento para flujo no permanente con
superficie libre y se emplea en conjunto con la ecuacién de continuidad (ecuacion 3.14) para
realizar transitos de avenidas en cauces o en colectores. A ambas se les denomina como
“Ecuaciones de Saint Venant” por haber sido Barré de Saint Venant quien las desarrollé en 1871.

A.3.3 Energia

La energia total contenida en un fluido en movimiento es la suma de las energias
correspondientes a la posicion o elevacion del flujo con respecto a un nivel de referencia (energia
potencial), la presion estatica (energia de presion) y la presion dindmica (energia cinética); lo cual
expresado en términos matematicos para un flujo con superficie libre se puede escribir como

2

H=z+y+0(V— (A.18)
2g
donde
H Energia total o carga hidraulica (m).
z Nivel del fondo del cauce en conducciones con superficie libre (m), el cual

equivale a la carga de posicion.
Tirante del flujo o carga de presion en conducciones con superficie libre (m).
Velocidad media del flujo (m/s).

y

14

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

X Coeficiente de Coriolis o de energia (adimensional).
Vi2g Carga de velocidad (m).

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

De acuerdo al principio de conservacion de la energia aplicado a un flujo con superficie libre, “La
energia contenida en un flujo no cambia a lo largo de la trayectoria del mismo, solo existen
transformaciones entre sus componentes”, entre dos secciones transversales del flujo (figura A.2)
se obtiene la ecuacion de la energia (Chaudhry, 1993):
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V2 VZ 2
Z,+y1+a1§222+y2+a2£+2h (A.19)
1

donde el ultimo término es la suma de las pérdidas por friccion y locales entre las secciones 1y 2.
Estas pérdidas representan energia no recuperable, por tratarse de formas de energia irreversibles
causadas por rozamiento o energia disipada en forma de calor o ruido, asi como también otras
pérdidas que ocurren en las discontinuidades geométricas del flujo —por ejemplo,
estrechamientos, ensanchamientos, codos- llamadas también pérdidas singulares. Mas adelante se
definen estas pérdidas.

Cuando no se toman en cuenta las pérdidas de carga en la ecuacion A.19 se tiene la ecuacion de
Bernoulli, la cual es igual a una constante que define un horizonte de energia, esto es, la linea de
energia maxima disponible en el flujo. Es relativa y depende de la seccion en la que se inicie el
analisis.

Por otra parte, la linea que une los valores de las energias totales en cada seccion transversal a lo
largo de la conduccion es conocida precisamente como linea de la energia o gradiente energético.
Si solo se considera la suma de las energias de posicion y de presion, se obtiene como resultado
la linea piezométrica o gradiente hidraulico, la cual equivale al perfil de la superficie del agua en
conducciones a superficie libre.

Gradiente de energia

Clave de tubo

Plantilla de tubo
YRR LI AN

ENVANSINIIN

PHR

En conductos circulares con superficie libre

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

A.3.4 Energia especifica

Si en la ecuacion A.18 no interviene la energia de posicion por ser constante, de acuerdo a un
nivel de referencia elegido previamente, entonces se trata de la ecuacion de energia especifica £

(m):
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E= y+aV— (A.20a)
2g
si se aplica la ecuacion de continuidad
0’
E=y+a 5 (A.20b)
2g4

La importancia de esta ecuacion radica en la obtencion de ciertos parametros del flujo de acuerdo
a su nivel de energia (régimen subcritico, critico o supercritico). El area A estd en funcion
unicamente del tirante y, y, si el gasto se mantiene constante, la energia especifica también sera
funcion del mismo tirante. Si se grafica esta ecuacidon se obtiene una curva como la que se
muestra en la figura A.3, la cual indica que hay s6lo un punto donde la energia especifica E. es la
minima con la que puede pasar el gasto a través de la seccion y, por tanto, existe un solo tirante y,.
y una sola velocidad V.

D i
y A B
7 B
/?
9/
2 /4
V/2g —= /4
/) N 7
V4
% B E —dy Y ////Rango de flujo-
ﬁ N s subcriijco
: S S A 7 S
dA 7 // <<.&\Go//
/ o o
777777****777/7 p/cvg\o/
14 .
y - yc D// | 4 /Zona de/ﬂujo
, PR supercritico
ST T a0
7}2777777 77/// 787 ‘H) \\\\\\ i
f Y, - Cr } Q A
- ° ~ S
' A2 B < X
S f - i \ It
: 0 45 Para un canal £
de cero o pequefia pendiente
Figura A.3 Curvas energia especifica-tirante-gasto constante
2
Ve
E =y.+a (A.20 ¢)

vey Ve son el tirante critico y la velocidad critica, respectivamente.

Si el tirante es mayor que y,, la velocidad es menor que V. para el gasto dado, de modo que la
rama superior de la curva E corresponde a un régimen de flujo con tirante grande y velocidad
pequeiia, llamado flujo subcritico o tranquilo. Por el contrario, cuando el tirante es menor que y,
la velocidad es mayor que V. y el régimen de flujo que se presenta es el supercritico o rapido, con
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tirante pequefo y gran velocidad. El tirante y la velocidad en cada régimen adquieren el nombre
que corresponda: subcritico o supercritico. Cuando ambos tirantes tienen el mismo nivel de
energia se les llama tirantes alternos.

En base a la ecuacion A.20 es posible determinar el tirante critico si se considera el gasto
constante, la pendiente pequefiay  constante

dE_,  Q° dd_, V"’
dy gd’ o dy gAl aB

(A.21a)

En el estado critico de flujo la energia especifica es minima, o d—=0, la ecuacion A.2la se
'y
transforma en

2
r_.r (A.21b)
2g 2
Este es el criterio para flujo critico el cual establece que en el estado critico del flujo la altura de
velocidad es igual a la mitad de la profundidad hidraulica.

La ecuacion A.21b se escribe como

LA (A.21c)

Lo que significa que F=/

El segundo término del miembro derecho de la ecuacién A.21a es el numero de Froude elevado al
cuadrado

2
aE _|,_ QSB | F? (A.21d)
dy gd’ o

igualando a cero se define el numero de Froude

o Ve

" Jegd laB, (A2le)

3

2
A,
gQ/ = (A.21f)

c

donde O es el gasto (m’/s), g la aceleracion de la gravedad (m/s?), 4. el 4rea hidraulica en
régimen critico (m?), ¥ el tirante medio, B, el ancho de superficie libre a régimen critico (m).
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A.3.5 Funcion cantidad de movimiento o Fuerza especifica

El principio de impulso y cantidad de movimiento es de gran importancia en el andlisis del flujo a
superficie libre, cuando no se conoce la pérdida que ocurre en el fendmeno a analizar y no es
posible utilizar el principio de la conservacion de la energia.

La figura A.4 analiza el salto hidraulico, de aqui se define la funcion cantidad de movimiento
como (Sotelo, Hidraulica de canales, 2002)

QZ
M= v v A (A.22)

donde M es la cantidad de movimiento; Q el gasto (m’/s); g la aceleracion de la gravedad (m/s%);
A el 4rea hidraulica (m?); y’s la profundidad desde la superficie libre del agua hasta el centro de
gravedad de la seccion (m). A la cantidad de movimiento se le conoce también como fuerza
especifica, porque se establece por unidad de peso [kgf/(kgf/m3 )].

En esta ecuacion, para una seccion y gasto dados, M es funcion solo del tirante, tal como en la
energia especifica. La representacion grafica M — y (figura A.4) consiste en una curva similar a la
E —y de la energia especifica, con la rama inferior asintotica al eje horizontal, mientras que la
rama superior se eleva y extiende indefinidamente a la derecha. Asimismo, para un valor Unico de
M, la curva tiene dos tirantes y; y y, llamados tirantes conjugados. El conjugado mayor
corresponde a flujo subcritico y el menor a supercritico. El punto C de la figura A.4c corresponde
al tirante critico.
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Cuando se observa en la grafica de energia especifica se nota que los tirantes conjugados (figura
A.4d), no poseen la misma energia (E; #E>). Esto se debe a la pérdida de energia que ocurre en
el salto por la turbulencia.

A4 PERDIDAS DE CARGA

El agua, como cualquier otro fluido, tiene una viscosidad finita. Debido a esto, en cualquier
fenomeno de flujo se presenta una transformacion de energia cinética en calor, debido esto al
trabajo que realizan las fuerzas viscosas. En vista de que el calor es una forma de energia que
puede ser considerada como pérdida en un sistema mecanico, en Hidraulica se denomina también
a la energia transformada pérdida o disipacion de energia.

Se diferencian dos formas de pérdida de energia indicadas en la ecuacion A.19: la concentrada
localmente —denominada pérdida local-, y la distribuida en forma continua —denominada pérdida
por friccion o por rozamiento-. La pérdida local de energia se origina primordialmente por efecto
de los esfuerzos internos por cortante, que se producen en zonas de separacion del flujo, de
dimensiones limitadas (por cambios de direccion, area, accesorios de cierre, etc.). Las pérdidas
por friccion o rozamiento se presentan a causa de los esfuerzos cortantes que se originan entre la
pared lisa o rugosa y el flujo. En conducciones de gran longitud, la magnitud de las pérdidas
locales puede ser pequefia en comparacion con la magnitud de las pérdidas por friccion, por lo
que a las pérdidas locales también se les llama pérdidas menores.

Las pérdidas por friccion se pueden evaluar segun la expresion general

donde /4y es la pérdida de carga por friccion (m); Sy la pendiente de friccion o pendiente de la
linea de energia (adimensional); L la longitud del tramo donde se evaltian las pérdidas (m).

El flujo uniforme rara vez ocurre en canales naturales; no obstante, a menudo se admite esta
hipotesis en los calculos. Los resultados son aproximados, sin embargo, satisfactorios para fines
practicos.

Por definicion el flujo uniforme se presenta cuando:

e Lavelocidad, el tirante y el area hidraulica, permanecen constantes en toda la seccion.
e Lalinea de energia, la superficie libre del agua y la plantilla del canal son paralelas.

En la red de alcantarillado del capitulo 6, a manera de ejemplo, se considera el funcionamiento

hidraulico a flujo uniforme, por lo que las pérdidas por friccion se calculan con la ecuacion A.23,
y la pendiente de friccion coincide con la plantilla del canal.
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a) Seccién transversal

Figura A.5 Volumen de control en flujo uniforme
En el conducto a superficie libre de seccion circular donde el flujo es uniforme, de acuerdo a la
figura A.5, la velocidad media y el tirante permanecen constantes. Al aplicar la ecuacion de
cantidad de movimiento al volumen de control de longitud Ax entre dos secciones, el

componente de la fuerza del peso en la direccion del movimiento debe ser igual a la fuerza de
friccion, calculada a través del esfuerzo tangencial medio 7, , producida en el fondo y las paredes,

puesto que el cambio en la cantidad de movimiento es cero.

gpAAxsen@—7, PAx=0 (A.24)
Si R, es el radio hidraulico de la seccion y sené se representa por S, 7, no depende de x
t,=gpR, S (A.25)

En el caso de que 6 sea pequeio, S se confunde con la pendiente del canal (tan@); de lo
contrario debe interpretarse como sen6 .
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0 es, asimismo, el dngulo de inclinacion de la linea de energia respecto de la horizontal y por
tanto S también representa a la pendiente hidraulica en el tramo Ax

Ah,
S =—>~"=send (A.26)
Ax

donde A/, es la pérdida por friccion que se produce en dicho tramo.

La ecuacion A.25 también se puede escribir como sigue

L F _JeRS (A27)
P

Las dimensiones del término v corresponden a los de una velocidad, y por ello es comun
designarlo como velocidad de friccion. Equivale a una forma de representar a z, relacionado con

la densidad del agua.

El esfuerzo tangencial que produce el flujo turbulento se supone proporcional al cuadrado de la
velocidad

t, =KpV? (A.28)

donde K es el factor de proporcionalidad, sin dimensiones. Al sustituir la ecuacion A.28 en la
ecuacion A.27, resulta

V=CyR,S (A.29)

Esta ecuacion fue desarrollada por Antoine Chézy entre 1769 y 1775, donde V es la velocidad
media, R, es el radio hidraulico, S es la pendiente de la linea de energia y C es un factor de
resistencia al flujo, conocido como C de Chézy.

El coeficiente de Chézy, C =./g/K es un factor de friccion, con dimensiones de \/E ,y se
considera similar a f'de la ecuacion de Darcy-Weisbach

Lv?
f fD 2g ( )

empleada en los conductos a presion. Si la ecuacion A.29 se hace extensiva a canales con

D =4R, ,lavelocidad media es
V= /87g R,S (A31)
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Si se divide esta ecuacidn entre la A.27

y_ |2 (A.32)
Vv

Eg’
C = —_— A.33

Se establece que los factores de friccion C de Chézy y f de Darcy-Weisbach (éste Gltimo sin
dimensiones) se relacionan por medio de la ecuacion A.32; ambos dependen del nimero de
Reynolds y de la rugosidad relativa del canal.

Asimismo

De las ecuaciones A.31 y A.32 se obtiene

r_. ¢ (A.34)

v

Estos resultados muestran que existe analogia entre la determinacion de la friccion en conductos
a superficie libre y en conductos a presion, con lo cual solo seria suficiente que en las ecuaciones
para conductos a presion se utilizara 4R, en lugar del didmetro y se aplique a los conductos a

superficie libre. Sin embargo, la consideracion para llegar a esta conclusion es la aceptacion de
un esfuerzo tangencial medio uniforme sobre toda la pared, dependiendo s6lo de R, como

parametro Unico que caracteriza la forma de la seccion.

A.4.1 Factores de friccion en conductos a superficie libre

No ha sido posible obtener factores de friccion C o f'en canales de pared lisa o rugosa, como se
han obtenido en los tubos de pared similar, ni tampoco un diagrama universal de Moody para
conductos a superficie libre. Incluso los limites, segin el nimero de Reynolds, de la zona de

transicion no estdn bien definidos. Para el inferior se acepta el valor de 500; el superior puede
llegar hasta 12 500.

La ecuacion de Colebrook-White aplicable a tubos en la zona de transicion

1 :_2log(g/D 2.51} (A35)

Ir 371 RS

se transforma en el caso de conductos a superficie libre adoptando la siguiente forma general
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T

donde «;, a y c son coeficientes, los dos ltimos varian de acuerdo con el comportamiento de
la pared y la forma de la seccion.

kg[ @ +h/&J (A.36)

A4.2 Foérmula de Manning

La ecuacion de Manning, desarrollada por Robert Manning, de caracter empirico, es la mas
conocida en todo el mundo, y valaa el coeficiente C de Chézy en la forma

1/6
Rh
n

C=

(A.37)

donde n es un nuevo factor de friccion llamado coeficiente de Manning, que por ser aplicable a
conductos a superficie libre hidraulicamente rugosos, depende solo de la rugosidad de la frontera
y es independiente del nimero de Reynolds. Si se sustituye la ecuacion A.36 en la ecuacion A.29
resulta

V=1R$%“2 (A.38)
n

Esta es la ecuacion de Manning. La férmula de Manning es la mas empleada por su sencillez y
porque se dispone de gran cantidad de datos para estimar el coeficiente de rugosidad “n”
Ademas, es recomendada en el céalculo de flujos con superficie libre y en conductos cerrados con
seccion parcialmente llena. En la ecuacion anterior V es la velocidad media del flujo (m/s); n es el
coeficiente de rugosidad (s/m'?); R, es el radio hidraulico (m); S es la pendiente de friccion
(adimensional).

Para estimar el valor del coeficiente de rugosidad n, se usan instrucciones, tablas e incluso
fotografias con diferentes condiciones del cauce.

Existen varios factores que afectan el valor del coeficiente de rugosidad, entre los que se
encuentran: aspereza de la superficie de la conduccion, presencia y tipo de vegetacion,
irregularidades y obstrucciones en la conduccion, depdsitos de materiales y erosion, tamafio y
forma de la conduccion, material suspendido y transporte de fondo. En la tabla A.3 se presentan
algunos valores de n.
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Tabla A.3 Valores del coeficiente de rugosidad n de Manning para
diferentes materiales (ASCE, 1992).

: Coeficiente n
Material del conducto (s/m1/3)
Conductos cerrados:
- Tubos de Fibrocemento. 0.011 a 0.015
- Enladrillados. 0.013 a 0.017
- Tubos de Hierro colado con sello, revestidos con cemento. 0.011 a 0.015
- Concreto (monolitico):
Formas redondeadas. 0.012 a 0.014
Formas angulosas (rugosas). 0.015 a 0.017
Tubo de concreto. 0.011 a 0.015
- Tubos de metal corrugado (con corrugaciones de %2" x 212"):
Plano. 0.022 a 0.026
Con plantilla pavimentada. 0.018 a 0.022
Revestido con asfalto. 0.011 a 0.015
- Tubos de plastico. 0.011 a 0.015
- Tubos de arcilla vitrificada. 0.011 a 0.015
Canales abiertos:
- Canales revestidos:
Asfalto. 0.013 a 0.017
Enladrillados. 0.012 a 0.018
Concreto. 0.011 a 0.020
Mamposteria o roca. 0.020 a 0.035
Cubierta vegetal. 0.030 a 0.400
- Canales excavados o dragados:
Tierra, recto y uniforme. 0.020 a 0.030
Tierra, sinuoso y bastante uniforme. 0.025 a 0.040
Roca. 0.030 a 0.045
Sin mantenimiento. 0.050 a 0.14
- Canales naturales (corrientes menores con ancho
superficial menor a 30 m):
Con secciones regulares. 0.030 a 0.070
Con secciones irregulares y pequefios vasos de
almacenamiento. 0.04 a 0.1

A.4.3 Pérdidas locales

Las pérdidas locales o menores son generadas por transiciones (cambios de seccidon), uniones de
tuberias, curvas (cambios de direccion), entradas, salidas, obstrucciones, y dispositivos de control
tales como orificios y compuertas. Tales pérdidas de carga ocurren en cortas distancias y son
representadas como una caida en la linea de gradiente de energia. Cuando L/D >> 1,000 las
pérdidas locales son generalmente muy reducidas en comparacion con las de friccion por lo que
suelen despreciarse.

Se acostumbra valuar las pérdidas locales en funcion de un coeficiente multiplicado por la carga
de velocidad V*/2g, segun la ecuacion general
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2
h =KZ (A.39)
g

donde K es el coeficiente sin dimensiones que depende del tipo de pérdida, tipo de flujo (a
presion o a superficie libre), del nimero de Reynolds y de la rugosidad del tubo; V*/2g es la
carga de velocidad, aguas abajo, de la zona de alteracion del flujo.

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

a) Pérdidas por transicion. Implican un cambio de seccion transversal. Si los tirantes son
mayores que el tirante critico, las pérdidas de carga en contracciones y expansiones pueden
relacionarse directamente con la diferencia de alturas cinéticas antes y después del cambio de
seccion transversal.

Contraccion
2 2
H, =K, (? - ?J para V, >V, (A.40)
g g
Expansion
2
HK(ggj para V, > (A.40b)
g <8

donde H.y H, son las pérdidas de carga (m) por contraccion y expansion, respectivamente; K. y
K. los coeficientes de pérdida por contraccion y expansion (adimensionales); y los demads
términos representan la diferencia de cargas de velocidad (m) entre las secciones 1 y 2
correspondientes a la entrada y a la salida de la transicion. Los valores de los coeficientes K. y K,
se indican en la tabla A.4.
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Tabla A.4 Coeficientes de pérdida por contraccion (K.) y por expansion (Ke).
(a) Contraccion K..

d/D K

‘ 0.2 0.5
:|: | i 0.4 0.4

D d V—> 0.6 0.3

0.8 0.1
2 10 0

(b) Expansion K.

0* D/d = 3 D/d =15
10 0.17 0.17
20 0.40 0.40
45 0.86 1.06
60 1.02 1.21
—=>vd ) 90 1.06 1.14
v D 120 1.04 1.07
180 1.00 1.00

* El &ngulo 6 es el &ngulo en grados entre los lados de la zona de transicion.

b) Pérdidas por entrada. Las pérdidas por entrada se calculan mediante un coeficiente de
pérdida, segun la ecuacion A.39. Las condiciones que intervienen en las pérdidas de carga a la
entrada de un canal abierto que sale de un depoésito son similares a las de tuberias a presion. Sin
embargo, faltan datos experimentales. Puede ser suficientemente conservador estimar las
pérdidas como si se tratara de un conducto cerrado. En la tabla A.5 se indican algunos de sus
valores cuando se trata de almacenamientos.

Tabla A.5 Coeficiente de pérdidas por entrada desde un almacenamiento.

—~

Sl =

Orillas cuadradas Tubo proyectado hacia Orilla ligeramente redondeada
(K=0.5) adentro (K=0.8) (K=0.25)
L >
Campana proyectada hacia adentro Orilla completamente redondeada
(K=0.2) (K=0.1)

¢) Pérdidas por conexiones y pozos de visita. Las conexiones son puntos donde dos o mas
tuberias se unen hacia otra generalmente de mayor didmetro. Se disefian en el sistema de drenaje
como un punto critico donde el flujo cambia de direccion.
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En una uniodn, el flujo de las tuberias que llegan a la misma debe incorporarse a la tuberia de
salida de forma suave, evitando turbulencias, que generen altas pérdidas de carga. Entre los
factores que generan esto ultimo se encuentran: angulos mayores de 60° entre las tuberias de
llegada y de salida, grandes diferencias de cotas de plantilla entre ambas -mayores a 15 cm-, y la
ausencia de un canal de encauzamiento en el fondo de la estructura de union en el caso de
tuberias.

Las pérdidas de carga en pozos de visita en redes de alcantarillado varian tipicamente del 20 al
30% de las pérdidas totales de carga. En ciertos casos pueden ser mayores, sin embargo, para
evitarlo deben hacerse disefios cuidadosos y vigilar que las especificaciones se cumplan durante
la construccion del sistema.

En una unioén recta en un pozo de visita, donde no existe cambio de didmetro, pueden estimarse
las pérdidas de carga de acuerdo a la expresion

VZ
H, :0.057 (A41)
g

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

En las figuras A.6, A.7 y A.8 se muestra la forma de calcular las pérdidas de carga por
turbulencia en ciertos casos encontrados usualmente en tuberias de redes de alcantarillado, entre
los que se encuentran: uniones en cajas, pozos de visita y curvas hechas con tramos de tuberia o
con piezas especiales.
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Figura A.6 Pérdidas menores por turbulencia en estructuras:
Caso | Alcantarilla en la linea principal (a) plantay (b) corte.
Caso Il Alcantarilla en la linea principal con ramal lateral (a) planta y (b) corte.
Caso lll Pozo de visita en la linea principal con ramal a 45° (a) planta y (b) corte.
Caso IV Pozo de visita en la linea principal con ramal a 90°.
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2

V,

J\§

ho Y 0.75V;

(=7
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n "
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Qv — |
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Para el caso VI, la pérdida de carga aplicada en el
punto PC para una longitud de curva:
N vy
- Radio = Diametro del tubo: 5, = 0.5()2—
£
: g vy
- Radio = 2 a 8 veces el diametro del tubo: 5, = 0.252—
&
Vz
- Radio = 8 a 20 veces el diametro del tubo: /4, = 0.402—1
&
- Radio mayor a 20 veces el diametro del tubo: 4, =0

Cuando se utilizan curvas con angulo diferente de 90°, se

aplican los siguientes factores a los de una curva de 90 <
- Curva de 60°: 85%,

- Curva de 45°: 70%y

- Curva de 22.5°: 40%.

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

|26

Curvade 90°: 4, = 0.50——

28

T/lz

Curva de 60°: ), =043——

28

T/12

Curvade 45°: ), =0.35——
28

]/12

Curvade 22.5°: ), =020

’ 24

Figura A.7 Pérdidas menores por turbulencia en estructuras:

Caso V Conexién en “Y” de 45° (a) planta y (b) corte.
Caso VI Cabeza de atarjea al principio de una linea (a) planta y (b) corte.
Caso VII Curvas a 90°, y Caso VIl Curvas donde el radio de la curva es
igual al didmetro de la tuberia.
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Figura A.8 Coeficiente de pérdida de carga en curvas de colectores
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d) Coeficiente de pérdidas en curvas. Las pérdidas en curvas en canales abiertos pueden ser
estimadas utilizando los coeficientes anotados en la tabla A.6, en conjuncién con la ecuacion
A.39. Si el cociente del radio de la curva sobre el ancho del canal (r/b) es mayor a 3, entonces la

pérdida de carga por curva es despreciable.

Las pérdidas de carga en curvas en conductos cerrados pueden ser calculadas utilizando la figura
A.8 y la ecuacion A.39. Los valores obtenidos de la figura A.8 corresponden a flujos con altos
numeros de Reynolds, tales como los que se encuentran en la practica.

Tabla A.6 Coeficientes de pérdida por curvas (K.) en canales abiertos.

r/b Kc

2.5 0.02
2.0 0.07
15 0.12
1.0 0.25

e) Coeficiente de pérdidas por salida. Esta pérdida por salida vale (Figura A.9):

(Vs - VZ )2
2g

h, =K

N

(A.42)

donde K se obtiene de la tabla A.7

Tabla A.7 Coeficientes de pérdida por salida

AdA K
0.1 0.83
0.2 0.84
0.3 0.85
0.4 0.87
0.5 0.88
0.6 0.90
0.7 0.92
0.8 0.94
0.9 0.965

1 1.0
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Ao —_ — =
Vi 4/\/5
— —
97 Z,
— =

Figura A.9 Pérdida por salida.

A5 FLUJO EN CONDUCTOS CERRADOS

El flujo en conductos cerrados puede ser a presion, o a superficie libre. En las redes de
alcantarillado se recomienda que los conductos se disefien con suficiente capacidad para trabajar
con superficie libre y en la practica, se disefian para funcionar con gasto maximo a superficie
libre. Sin embargo, en ocasiones trabajan a presion por obstrucciones, hundimientos, etc.

El flujo en conductos a presion queda fuera del alcance del presente trabajo. Se estudian de
manera breve las formas en que pueden calcularse los flujos en colectores de alcantarillado
pluvial, funcionando como conductos cerrados a superficie libre, en especial conductos de
seccion circular.

A.5.1 Flujo con seccion parcialmente llena

Cuando en un conducto cerrado el flujo se realiza a superficie libre, se dice que funciona
parcialmente lleno. Se recomienda este tipo de funcionamiento hidraulico en redes de
alcantarillado, para evitar que los conductos trabajen a presion porque el agua podria brotar de las
alcantarillas hacia las calles, ocasionando dafios y molestias.

En general las alcantarillas se proyectan para funcionar a seccion llena solamente en condiciones
extremas. Asi, en la mayoria de los problemas que se presentan al disefiar los conductos es
necesario estimar la velocidad y el gasto cuando fluyen parcialmente llenos. Normalmente se
disenan los conductos para trabajar a superficie libre, por ejemplo, entre el 80 y 90 % de su
diametro al conducir el gasto de disefio.
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Relaciones para conductos circulares parcialmente llenos (Segun V.T. Chow).

B |

Figura A.10 a Elementos para deduccion de las formulas

Angulo
0 =2 arc cos (I—Uj
D

Area hidraulica:

A= é(@—sen@)dg

Perimetro mojado:

2
Radio hidraulico
R 1(1 B Senej d
4 0

Ancho de superficie libre

B =(sen;9j dy=2.[y(dy—)

Tirante medio o profundidad hidraulica

_1 0—sen@
8

Y 1 d,

sen—0
2

Factor de seccion o flujo critico

2 (9 —sené’)l'5 35

0

7 =
32[ 1 )0.5
sen—0
2
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Relaciones para conductos circulares parcialmente llenos (Segun G. Sotelo).

Figura A.10 b Elementos para deduccion de las formulas

Angulo
0 =arc cos (1 —2)/) (A.50)
D
Area hidraulica
Azl(ﬁ—lsen 20) D? (A.51)
4 2
Perimetro mojado
P=60D (A.52)
Radio hidraulico
R=1[1-520 ) (A.53)
4 20
Ancho de superficie libre
B=2/y(D-y)=(sen6) D (A.54)
Tirante medio o profundidad hidréaulica
- 1 sin 26
y=-{ 2 |p (A.55)
4 sen @

En ambas situaciones, 6 se emplea en radianes.

Con las ecuaciones 4.43 a 4.48, o bien con las ecuaciones 4.50 a A.55 se pueden representar en
una grafica las relaciones de conducto parcialmente lleno a conducto lleno de los primeros cinco
elementos hidraulicos —4, P, R, B, y Y-, mientras que con la ecuacion 4.49 se puede representar
graficamente el factor de seccion Z.
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Figura A.11 Elementos geométricos de una seccion circular (V. T. Chow)

En la figura A.11 se representan las relaciones de los elementos geométricos de la seccion
circular cuando funciona parcialmente llena a cuando fluye completamente llena. El subindice 0
indica condicién de lleno total. 4 es el 4rea hidraulica, en unidades de superficie (m?); P es el
perimetro mojado, en unidades lineales (m); R es el radio hidraulico, en unidades lineales (m); B
es el ancho de la superficie libre, en unidades lineales (m); Y es el tirante hidraulico (como

resultado de 4/B), en unidades lineales (m); y Z es el flujo critico (como resultado de 4 D ) en

unidades lineales elevadas a la potencia 2.5. dyy y se indican en la figura como el diametro y el
tirante respectivamente, de la seccion circular.

Los parametros hidraulicos utilizados para conductos circulares son el area hidraulica (4); el
perimetro mojado (P) y el ancho de superficie libre (B) se pueden calcular con las expresiones
siguientes

7 os'l(”‘y ]—(r—y»/y(D—y) (A.56)
r

= c
180

szcos'l(r_y) (A.57)
90

B=2/y(D-y) (A.58)

donde A4 es el area hidraulica (m?); P el perimetro mojado (m); B el ancho de la superficie libre
(m); r el radio de la seccion (r = D/2) (m); D el diametro (m); y y el tirante de la seccion.
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Para simplificar los célculos se han obtenido relaciones entre las diferentes variables hidraulicas
de interés en una tuberia de seccidn circular, teniendo como base las calculadas a seccion llena
con la formula de Manning, con respecto a las correspondientes a un tirante determinado (figura
A.12). Por otra parte, también se dispone de tablas de diferentes parametros hidraulicos (tabla
A.B).

Se observa en la figura A.12 que los efectos de la rugosidad de las paredes del conducto no son
constantes a medida que cambia el tirante, por lo que se han corregido las curvas
correspondientes a la velocidad y al gasto para diferentes tirantes considerando tanto a los
coeficientes de resistencia de Manning y de Darcy-Weisbach, como variables. También se
observa que el gasto maximo que puede conducir una tuberia se da con un tirante cercano al 95%
del diametro de la tuberia.

VALORES DE n/n llena

1112 13 14
1.0 <
N
T
n VARIBLE CON EL TIRANTE TN\
n CONSTANTE / 4 \\
INDEPENDIENTE DE n / p ‘
0.8 ;
o s |
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. rd
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= al Ve
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=
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Figura A.12 Relaciones entre elementos hidraulicos de una tuberia de seccién circular
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Tabla A.8 Elementos hidraulicos en tuberias de seccion circular.

v A n- Q Qc y A n- Q Qc
D D’ | ph.g| p” D D’ | ph.s”| p”

0.01 0.0013 0.00005 0.00034 0.51 0.4027 0.16115 0.80048
0.02 0.0037 0.00021 0.00136 0.52 0.4127 0.16648 0.83071
0.03 0.0069 0.00050 0.00305 0.53 0.4227 0.17182 0.86148
0.04 0.0105 0.00093 0.00541 0.54 0.4327 0.17719 0.89278
0.05 0.0147 0.00150 0.00844 0.55 0.4426 0.18256 0.92463
0.06 0.0192 0.00221 0.01213 0.56 0.4526 0.18794 0.95701
0.07 0.0242 0.00306 0.01647 0.57 0.4625 0.19331 0.98994
0.08 0.0294 0.00407 0.02147 0.58 0.4724 0.19869 1.02342
0.09 0.0350 0.00521 0.02712 0.59 0.4822 0.20405 1.05746
0.10 0.0409 0.00651 0.03342 0.60 0.4920 0.20940 1.09207
0.11 0.0470 0.00795 0.04035 0.61 0.5018 0.21473 1.12726
0.12 0.0534 0.00953 0.04792 0.62 0.5115 0.22004 1.16303
0.13 0.0600 0.01126 0.05613 0.63 0.5212 0.22532 1.19940
0.14 0.0668 0.01314 0.06496 0.64 0.5308 0.23056 1.23638
0.15 0.0739 0.01515 0.07442 0.65 0.5404 0.23576 1.27400
0.16 0.0811 0.01731 0.08450 0.66 0.5499 0.24092 1.31226
0.17 0.0885 0.01960 0.09520 0.67 0.5594 0.24602 1.35118
0.18 0.0961 0.02203 0.10650 0.68 0.5687 0.25106 1.39080
0.19 0.1039 0.02460 0.11842 0.69 0.5780 0.25604 1.43114
0.20 0.1118 0.02729 0.13095 0.70 0.5872 0.26095 1.47223
0.21 0.1199 0.03012 0.14407 0.71 0.5964 0.26579 1.51411
0.22 0.1281 0.03308 0.15779 0.72 0.6054 0.27054 1.55682
0.23 0.1365 0.03616 0.17211 0.73 0.6143 0.27520 1.60040
0.24 0.1449 0.03937 0.18701 0.74 0.6231 0.27976 1.64491
0.25 0.1535 0.04270 0.20250 0.75 0.6319 0.28422 1.69041
0.26 0.1623 0.04614 0.21857 0.76 0.6405 0.28856 1.73698
0.27 0.1711 0.04970 0.23522 0.77 0.6489 0.29279 1.78470
0.28 0.1800 0.05337 0.25245 0.78 0.6573 0.29689 1.83367
0.29 0.1890 0.05715 0.27025 0.79 0.6655 0.30085 1.88400
0.30 0.1982 0.06104 0.28861 0.80 0.6736 0.30466 1.93583
0.31 0.2074 0.06503 0.30754 0.81 0.6815 0.30832 1.98933
0.32 0.2167 0.06912 0.32703 0.82 0.6893 0.31181 2.04468
0.33 0.2260 0.07330 0.34708 0.83 0.6969 0.31513 2.10212
0.34 0.2355 0.07758 0.36769 0.84 0.7043 0.31825 2.16194
0.35 0.2450 0.08195 0.38884 0.85 0.7115 0.32117 2.22447
0.36 0.2546 0.08641 0.41054 0.86 0.7186 0.32388 2.29014
0.37 0.2642 0.09095 0.43279 0.87 0.7254 0.32635 2.35950
0.38 0.2739 0.09557 0.45559 0.88 0.7320 0.32858 2.43322
0.39 0.2836 0.10027 0.47892 0.89 0.7384 0.33053 2.51220
0.40 0.2934 0.10503 0.50279 0.90 0.7445 0.33219 2.59762
0.41 0.3032 0.10987 0.52720 0.91 0.7504 0.33354 2.69108
0.42 0.3130 0.11477 0.55215 0.92 0.7560 0.33453 2.79480
0.43 0.3229 0.11973 0.57762 0.93 0.7612 0.33512 2.91204
0.44 0.3328 0.12475 0.60363 0.94 0.7662 0.33527 3.04774
0.45 0.3428 0.12983 0.63016 0.95 0.7707 0.33491 3.20988
0.46 0.3527 0.13495 0.65723 0.96 0.7749 0.33393 3.41249
0.47 0.3627 0.14011 0.68482 0.97 0.7785 0.33218 3.68351
0.48 0.3727 0.14532 0.71294 0.98 0.7817 0.32936 4.09047
0.49 0.3827 0.15057 0.74159 0.99 0.7841 0.32476 4.87463
0.50 0.3927 0.15584 0.77077 1.00 0.7854 0.31169 | ---—---
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ANEXO A. FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO

A.6 FLUJO EN CONDUCTOS ABIERTOS

El flujo en conductos abiertos o canales es con superficie libre. En conductos cerrados se presenta
este flujo cuando la seccion funciona parcialmente llena. El flujo puede ser uniforme,
gradualmente variado, rapidamente variado, y cuando el criterio es el tiempo permanente o no
permanente.

Es importante distinguir el tipo de flujo para elegir la ecuacion adecuada que describa el
fendmeno aplicando ciertas consideraciones.

A.6.1 Flujo uniforme

El flujo en un canal abierto es uniforme (Seccion A.4) cuando las caracteristicas de la corriente,
como son profundidad, velocidad y distribucion de velocidades, no cambian a lo largo del canal
en direccion del flujo. Rigurosamente, esta condicion sélo se cumple en un canal prismatico con
rugosidad constante y, ademads, Uinicamente en zonas alejadas lo suficiente de las estructuras de
transicion o de perturbaciones de la corriente. Para que se establezca flujo uniforme es necesario
que exista un balance dindmico entre la componente de la fuerza de peso en la direccion del flujo
y la de friccion.

El flujo uniforme se presenta asi, cuando la velocidad, el tirante, y el area hidraulica permanecen
constantes en cada seccion. Si se aplica la ecuacion de Manning se observa que para una
combinacion de n, O, y S hay un tirante Gnico y llamado normal. El andlisis de tal relacion
conduce a la formulacion de las ecuaciones empiricas de pérdida de carga (Manning, Darcy -
Weisbach, etc.) de donde se deduce que la linea de energia, la superficie libre del agua y la
plantilla del fondo del canal son paralelas

A.59
5 _s (A.59)

Debido a que la ecuacion de Manning es utilizada frecuentemente, la figura A.13 se basa en ella.
El gasto de flujo uniforme en un canal se puede expresar como el producto de la velocidad y el
area mojada

O=AV (A.60)

Si se sustituye V por la ecuacion A.37

0-Lar%sh (A61)
n
A.6.2 Factor de seccion para calculo de flujo uniforme

2
La expresion ARA se conoce como factor de seccion para el calculo de flujo uniforme. A partir
de la ecuacion A.61 el factor de seccion puede expresarse como
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ARD — ;_% (A.62)

El miembro derecho de la ecuacion A.62 contiene los valores de n, O, y S; sin embargo, el
miembro izquierdo depende solo de la geometria del 4rea mojada. Por lo tanto la ecuacion
muestra que para una determinada condicion de n, O, y S, existe s6lo un tirante posible para

2,
mantener el flujo uniforme, siempre que el valor de ARA aumente al incrementarse el tirante, lo
cual es cierto en la mayor parte de los casos. Este tirante es el tirante normal.

Cuando en una seccion de canal se conocen n 'y S, se observa que en la ecuacion A.62 existe solo

2
un gasto para mantener el flujo uniforme a través de la seccion, de nuevo, si el valor de ARA
aumente al incrementarse el tirante. Este gasto es el gasto normal.

En la practica se presentan problemas de revision o de disefio:

Revision

a) El gasto y la velocidad cuando se conocen la pendiente, el material de la pared del canal,
el tirante y la geometria de la seccion.

b) El tirante y la velocidad cuando se conocen el gasto, el material de la pared del canal, la

pendiente y la geometria de la seccion.

Disefio

a) La dimension de la seccion y la velocidad cuando se conocen el gasto, el material de la
pared del canal, el tirante, la pendiente y la forma de la seccion.

b) La dimension de la seccion y el tirante cuando se conocen el gasto, la velocidad, el
material de la pared del canal, la pendiente y la forma de la seccion.

c) La pendiente y la velocidad cuando se conocen el gasto, el tirante, el material de la pared

del canal y la geometria de la seccion.
En ambos tipos de problemas se emplea una ecuacion de pérdida de carga, por ejemplo la de
Manning (ecuacion A.37), expresada en funcion de la velocidad o del gasto (aplicando la
ecuacion de continuidad), sustituyendo los valores de los parametros conocidos y las expresiones

correspondientes a variables desconocidas y resolviendo en funcidén de una sola incégnita.

En la figura A.13 se muestran las curvas adimensionales que relacionan el tirante y el factor de

seccion AR% para canales rectangulares, trapezoidales y circulares

A.6.3 Flujo critico

El flujo critico en un canal presenta varias condiciones importantes:
1) La energia especifica es minima para un gasto determinado.

2) El gasto es maximo para una determinada energia especifica.
3) La fuerza especifica es minima para un gasto determinado.
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4) La altura de velocidad es igual a la mitad de la profundidad hidraulica en un canal de baja
pendiente.

5) El niimero de Froude es igual a uno.

6) La velocidad de flujo en un canal de baja pendiente con distribucion uniforme de
velocidades es igual a la celeridad de las ondas gravitacionales en aguas poco profundas
causadas por perturbaciones locales.

Los analisis sobre el estado del flujo critico se refieren principalmente a una seccion especifica de
un canal, conocida como seccidn critica. Si el estado critico del flujo ocurre en toda la longitud
del canal o a lo largo de un tramo, se considera que todo el canal presenta un flujo critico. Como
se observa en las ecuaciones A.21, la profundidad del flujo critico depende de los elementos
geométricos A (Area) y Y (Tirante medio) de la seccion del canal cuando el gasto es constante, el
tirante critico en un canal prismatico con pendiente uniforme es el mismo en todas las secciones,
y el flyjo critico en este canal sera, por tanto, flujo uniforme. Para esta condicion, la pendiente del
canal que mantiene un determinado caudal con una profundidad uniforme y critica se conoce
como pendiente critica S.. Una pendiente menor que la pendiente critica producird un flujo mas
lento de naturaleza subcritica para el gasto determinado, esta pendiente se denomina pendiente
suave o subcritica. Una pendiente mayor que la pendiente critica produce un flujo mas rapido de
naturaleza supercritica, conocida como pendiente supercritica.

Un flujo en estado critico o cerca de ¢l es inestable. Esto se debe a que un pequefio cambio de
energia especifica en estado critico, o cerca de ¢l, producird un cambio considerable en el tirante.
Esto puede verificarse en la curva de energia especifica de la figura A.3. Como la curva es casi
vertical cerca del tirante critico, un ligero cambio en la energia cambiard el tirante a tirantes
alternos mucho mas pequefios o mas grandes, correspondientes a la energia especifica después
del cambio. Asimismo, cuando el flujo esta cerca del estado critico, la superficie del agua aparece
inestable y ondulada. Los cambios en la energia pueden deberse a variaciones en la rugosidad del
canal, seccion transversal, la pendiente o acumulacion de sedimentos o basuras. Si en el disefio de
un canal se encuentra que el tirante es igual o se aproxima al tirante critico a lo largo de una
longitud considerable del canal, se deben modificar la seccion o la pendiente, con el fin de
asegurar una mayor estabilidad.

A.6.4 Factor de seccion para calculo de flujo critico

Si en la ecuacion

2
re_r (A.63)
2g 2
se sustituye V' = Q se obtiene, simplificando
Z= 1% (A.64)
Jg
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Cuando se supone que el coeficiente de energia no es igual a la unidad

z7--Y (A.65)

gl a

En las ecuaciones anteriores Z es

Z=AJAIB =AY (A.66)

el factor de seccion para el célculo del flujo critico.

En las ecuaciones A.64 y A.65 se establece que el factor de seccion Z para una seccion de canal
en flujo critico es igual al gasto dividido por la raiz cuadrada de g o g/a . Debido a que el factor

de seccion Z por lo general es una funcion de valor Unico del tirante, las ecuaciones indican que
existe s6lo un tirante critico posible para que se mantenga determinado gasto. De manera similar,
cuando se fija el tirante, solo existe un gasto que mantiene el flujo critico; las ecuaciones toman
entonces la forma siguiente

0=27J¢g (A.67)

0= Z\/g (A.68)
(04

En la figura A.14 se muestran las curvas adimensionales que relacionan el tirante y el factor de
seccion Z para canales de seccion rectangular, trapezoidal y circular.
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A.6.5 Flujo gradualmente variado

Es un flujo que se presenta frecuentemente, especificamente en redes de alcantarillado. El flujo
gradualmente variado se caracteriza porque las variaciones en la ubicacion de la superficie libre
del agua ocurren en tramos largos, esto es, cambios pequefios del tirante si se comparan con la
distancia donde ocurren; la resistencia del fondo y las paredes determinan dichas variaciones. En
estos tipos de flujo se pueden dejar de considerar los efectos de la aceleracion; para su calculo es
necesaria una estimacion correcta del valor adecuado de la resistencia al flujo y de las pérdidas
por friccion. También que no ocurre entrada o salida del agua a lo largo del tramo que se analiza.

Se establecen las siguientes hipotesis:

a) El fondo del canal es plano y de pendiente uniforme, de esta manera la distribucion
hidrostatica de la presion prevalece en cada seccion.

b) La distribucion de la velocidad en una seccidon es fija, por tanto, los coeficientes que
dependen de dicha distribucion son constantes en todo el canal.

c) La pérdida de energia mas importante es la de friccion. Para el calculo de la pendiente de
friccion se utiliza una ecuacion igual que en flujo uniforme —Manning, por ejemplo-.

d) No se considera el efecto de arrastre de aire al interior del flujo.

La ecuacion diferencial de flujo gradualmente variado

dx 1-F?

(A.69)

Esta ecuacion describe la variacion del tirante y con respecto a la distancia x en funcién de la
pendiente del cauce S, la pendiente de friccion Sy y el nimero de Froude F. Cabe destacar que en
una conduccion a superficie libre, la pendiente de friccion se calcula como el promedio de las
pendientes de friccion de los extremos del tramo en analisis.

En la practica ocurre otro flujo variado en que el gasto del canal aumenta o disminuye en la

direccion principal del flujo, por la entrada o salida de un gasto que se aporta o se deriva del
mismo. Se conoce como flujo espacialmente variado

S-S, Qo do

d Y dx
X
d%: BgQ2 (A.70)
-« 3
gA

La variacion del tirante en funcion de la distancia forma un perfil que adopta la superficie libre
del agua. Se conoce como perfil de flujo o perfil hidraulico, y la forma que adopta esta
directamente asociada con la pendiente del canal Sy con los valores de la pendiente de friccion
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S,y F ?. Un flujo uniforme de tirante y, se puede establecer sélo sobre una pendiente positiva

designandose a esta pendiente y los perfiles como sigue

Subcritica si y, > y,; perfiles tipo M.
Critica si y, = y,; perfiles tipo C.
Supercritica si y, < y,; perfiles tipo S.

La clasificacion de la pendiente con alguna de estas designaciones depende de su magnitud, de la
rugosidad del canal y en menor grado, del gasto.

Ocurren otros casos donde la pendiente puede ser

Horizontal, y, = oo; perfiles tipo H
Negativa o adversa, y, no existe; perfiles tipo A

La pendiente del canal puede ser del tipo: Suave “M” (mild), Pronunciada “S” (steep), Critica
“C”, Horizontal “H” o Adversa “A”. Se le llama pendiente suave a aquella que es menor que la
critica, y pronunciada a aquella que es mayor a la critica.

La zona de ubicacion del perfil se refiere a una limitaciéon de zonas marcada por la ubicacion de
los tirantes normal y critico respecto de la plantilla, y dividen el espacio en que se puede
desarrollar el perfil en tres zonas. Si el perfil se ubica sobre ambos es “/ ”, entre ambos es “2”y
debajo de ambos es “3”. La clasificacion de los perfiles de flujo se aprecia con mayor detalle en
la figura A.15.

La ecuacion A.69 es una ecuacion diferencial ordinaria de primer orden que describe la variacion
del tirante y con la distancia x. La solucion de la ecuacion permite determinar el perfil del flujo a
lo largo del canal mediante una funcion continua de x y y. El calculo del flujo gradualmente
variado consiste en determinar los tirantes en cada seccion de interés. Lo anterior puede hacerse
mediante métodos numéricos e incluso graficos que permiten el calculo de un perfil de flujo.
Entre ellos se encuentran los métodos del paso directo y del paso estandar, que resuelven la
ecuacion de la energia entre dos secciones del canal, esto es, por tramos; y aquellos que integran
numéricamente la ecuacion A.49: Euler, Euler mejorado, Euler modificado, Heun y de Runge-
Kutta. Ademas, se dispone de métodos predictor-corrector y de otros que permiten el calculo de
perfiles en redes de canales empleando matrices.
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Figura A.15 Clasificacion de los perfiles en flujo gradualmente variado
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A.6.6 Flujo rapidamente variado

El flujo a través de un canal abierto, cuya no uniformidad obedece a variaciones de la seccion
transversal o a cambios de profundidad en tramos cortos —o en forma mas general, debido a
grandes aceleraciones o desaceleraciones- se conoce como rapidamente variado. Se diferencia del
flujo gradualmente variado porque en su desarrollo las pérdidas por friccion tienen una funcion
secundaria y, en consecuencia, es suficiente que sean consideradas en forma global, como parte
de la pérdida total de energia entre las secciones de control. Se presenta en estructuras hidraulicas
tales como transiciones, vertedores y disipadores de energia, asi como en el fenomeno del salto
hidraulico y en estructuras diseiadas para su control como son los tanques amortiguadores.

Se ha demostrado que para este tipo de flujo se puede establecer una ecuacion matemadtica sin
friccion y sin viscosidad. No se ha obtenido una solucion general satisfactoria, por lo que hay una
gran cantidad de relaciones empiricas obtenidas como casos aislados, cada uno requiriendo su
propio tratamiento especifico. Como ejemplo, se encuentran métodos graficos, soluciones por el
principio del momentum, relaciones empiricas derivadas de estudios de laboratorio y de
investigaciones en campo. Los primeros esfuerzos en analizarlo se han llevado a cabo en canales
de seccion rectangular donde se presenta un salto hidraulico. Asi, se han obtenido expresiones
que relacionan los tirantes conjugados, ademas de la pérdida de carga y la longitud del salto.
También se han hecho experimentos en otros tipos de secciones y en canales con pendiente.

En una red de alcantarillado pueden tenerse saltos hidraulicos y requerirse en ciertos casos
estructuras para su control. A continuacion se presenta material que sirve para calcular el salto
hidraulico en secciones rectangulares y circulares.

A.6.6.1Salto hidraulico en secciones rectangulares.

La transferencia del régimen supercritico a subcritico es en forma brusca, con mucha turbulencia
y gran pérdida de energia. Al entrar el agua a la zona del resalto, se reduce radpidamente la
enorme velocidad, ocurre un incremento brusco del tirante. La energia especifica final permite
establecer un tirante casi igual al normal en un tramo relativamente corto del canal aguas abajo, y
el flujo continta libremente en régimen subcritico. Aplicando el principio de momentum o de la
cantidad de movimiento en las secciones antes y después del salto (M; = M,) sustituyendo las
expresiones correspondientes al centroide de la seccion y al éarea hidraulica, se obtiene la
expresion

y, = J;’(«/]+8F,2 —1) (A.71a)

con la ecuacion A.71a se obtiene el tirante conjugado mayor y,, conocido el menor y; y el nimero
de Froude F; antes del salto.

Si se conoce el tirante conjugado mayor y», el tirante menor y; se calcula

¥, :)}22(«/]+8F22 —1) (A.71b)
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con la ecuacion A.71b se obtiene el tirante conjugado menor y;, conocido el mayor y, y el
numero de Froude F; después del salto.

A.6.6.2 Salto hidraulico en secciones circulares
En este caso pueden ocurrir dos situaciones:
a) que en flujo supercritico el tirante y, sea menor que el didmetro del conducto o,

b) que exista una presion dentro del conducto, para satisfacer la condicion basica de
igualdad de momentum en las dos secciones terminales.

En el segundo caso el salto es incompleto, en la seccion inicial hay superficie libre y en la final el
conducto se llena y esta sometido a una carga de presion.

a) Flujo con superficie libre antes y después del salto.

Cuando se conoce el régimen supercritico (y;), se utiliza la expresion

y
QZ m,mzk{zj—mfkj

Vi

5= y (A.72)
8 (yzj ™
D m,
donde m y k son pardmetros que se calculan con las ecuaciones
2
m=£cos_1 J—Z—y 1 I—Z—y y_r (A.73)
4 p) 20U DJ)ID D’
YoV
o 1) 15
k=1-——+ (A.74)
2y 3m

Los subindices 1 y 2, indican el pardmetro valuado con el tirante conjugado menor (1) o con el
tirante conjugado mayor (2). Se aprecia que el valor de y, debe suponerse inicialmente y aplicar
un procedimiento de biisqueda de raices hasta determinarlo.

Cuando se conoce el régimen subcritico (y,), la ecuacion a resolver es
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2 Vi
msk, —m,m,k,| =
QZ 2K m; ](ygj

gy (yzf m
D m;

los parametros m y k se calculan como en el caso anterior, con las ecuaciones A.73 y A.74.

(A.75)

b) Flujo a presion después del salto (salto incompleto, ahogado).

Cuando el resalto sea incompleto, 4, debe corresponder al area total llena y y», el tirante
conjugado mayor, s la altura del gradiente de presiones en la seccion 2 (figura A.16)
|2 2

N <
V2 a
L A |
Y1 - y/\>
K A
a) Salto libre dentro de la tuberia
N
2 0 \ 2
y2
v, \
. >
W R R

IR ARG GIRRARARRRAGRR AR XA

b) Salto ahogado dentro de la tuberia.

Figura A.16 Salto hidraulico en un conducto de seccion circular

T

m, = Z (A.76)

k,=1 —0’2 (A.77)
Y

Una vez calculados los parametros m y k, se pueden aplicar las ecuaciones A.72 y A.75 para
flujos conocidos, supercritico y subcritico respectivamente, como en el caso a). También se
utilizan las figuras A.17 y A.18.
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Figura A.17 Grafica para la determinacién del tirante subcritico,

conocido el régimen supercritico
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A.6.7 Perfiles en conductos con clave que se cierra gradualmente

Para cualquier conducto con una clave que se cierra gradualmente, el gasto normal se
incrementara a medida que la profundidad del flujo se incrementa. Primero se incrementara hasta

el valor de gasto de flujo lleno Qo con un tirante de y, menor que la profundidad de flujo lleno
y,. De alli en adelante el gasto alcanzara un valor méximo Q. a una profundidad y,. Los

incrementos adicionales del tirante eventualmente haran disminuir el gasto hasta el gasto de tubo
lleno en el momento en que la superficie de flujo toque la cubierta del conducto. La figura A.19a
muestra la variacion del gasto normal en un conducto de este tipo.

En el caso particular de un conducto circular, los tirantes son y, =0.82y, y y, =0.938y, , donde
y, es el didmetro del conducto. Dentro de la regiéon de y, =y, y y=y,, existen dos posibles
tirantes normales para un gasto determinado, es decir, el tirante normal bajo y, y el tirante

normal alto o conjugado y, .

De acuerdo a lo anterior puede demostrarse que existen cuatro tipos de perfiles de flujo para una
pendiente determinada. Las figuras A.19b, A.19¢ y A.19d muestran estos perfiles para pendientes

subcritica y supercritica. Las posiciones de las profundidades y, y y, se suponen constantes en
estas figuras. Observe que el tirante critico de la figura A.19d es mayor que los tirantes normales
¥,y ,,sin embargo el tirante normal bajo correspondiente es menor que y, y y,. Por lo tanto,

la pendiente critica correspondiente deberia ser menor que la pendiente normal y se considera que
la pendiente del canal es suave.

(b)

Figura A.19ay A.19b Variacién del gasto normal en un conducto con clave que se cierra gradualmente
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Figura A.19c Perfiles de flujo en pendiente supercritica en un conducto con clave que se cierra
gradualmente

Figura A.19d Perfiles de flujo en pendiente subcritica en un conducto con clave que se cierra
gradualmente

A.6.8 Flujo no permanente

El tipo de flujo que se presenta generalmente en una red de alcantarillado es no permanente y
gradualmente variado. Se refiere propiamente a la variacidon en el tiempo del gasto conducido y
por consiguiente, de los tirantes y velocidades del flujo en cada seccion transversal a lo largo de
la red. Dicha variacion es ocasionada por una situacion de cambio en las caracteristicas del flujo
denominada como transitorio, que generalmente, es causado por el cambio de los gastos de
ingreso desde aguas arriba en cada tramo de la red, aunque también puede generarse por un
cambio en las condiciones de descarga aguas abajo (por ejemplo: el cierre de una compuerta, la
operacion intermitente de una planta de bombeo, etc.).

Dados los cambios del flujo en la distancia y en el tiempo, el par de ecuaciones que describen
este tipo de flujo, conocidas como ecuaciones de Saint Venant, involucran necesariamente
derivadas parciales con respecto al tiempo y a la distancia (ecuaciones de continuidad A.14, y de
cantidad de movimiento A.17):
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o4, or od_, (A.14)
ox  ox ot
oV oV oY
v e —gls-5, A17
ot ox gax g( f) ( )

En la mayoria de los casos, no se dispone de una solucion analitica para tales ecuaciones, por lo
que se utilizan métodos numéricos para su integracion. Uno de los primeros métodos,
desarrollado inicialmente como un procedimiento grafico, es el método de las caracteristicas.
Otros métodos son: de diferencias finitas, del elemento finito, espectrales y del elemento frontera.
Los mas usuales actualmente, son los de diferencias finitas por su adaptabilidad, convergencia y
estabilidad.

Dada la sencillez del método de las caracteristicas (por ser grafico), se haran algunas
observaciones sobre el mismo, que a final de cuentas también son ciertas para otros métodos. En
el método se determinan las condiciones del flujo, tirantes y velocidades, en un tiempo posterior a
partir de las condiciones existentes en dos puntos en tiempos anteriores al de calculo, lo cual se
puede interpretar en un plano distancia - tiempo (figura A.20). Al analizar el comportamiento del
flujo en el tiempo en el mismo plano, se aprecia la existencia de lineas caracteristicas (union de
puntos distancia-tiempo cuyas condiciones tirante-velocidad estan ligadas entre si). Ademas, se

observa que las lineas caracteristicas en régimen subcritico y supercritico son diferentes (figura
A.20ay A.20b).

(A tA tA
P
¢/ | c
> > >
X X X
(@) En régimen subcritico. (b) En régimen supercritico. (c) En régimen critico.

Figura A.20 Lineas caracteristicas en el plano distancia-tiempo.

El analisis del comportamiento del flujo no permanente en el plano distancia - tiempo, con las
lineas caracteristicas, permite demostrar que el calculo debe considerar, ademads, de la condicion
que provoca el transitorio siguiente:

a) Una condicion inicial del flujo en un tiempo base #), la cual se obtiene considerando
usualmente flujo uniforme (figuras A.2lay A.21b).

b)  Dos condiciones conocidas de frontera:
b.1) Una condicién aguas arriba y otra aguas abajo en flujo subcritico, segin se
aprecia en la figura A.21a.
b.2) Dos condiciones aguas arriba en flujo supercritico (figura A.21b).
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t A t A

. Zona de cilculo
Zona de cilculo

A4

=Y

a) Flujo subcritico. b) Flujo supercritico.
Figura A.21 Condiciones de frontera.

Una condicion de frontera es una ley de comportamiento del flujo en una seccidn, ya sea aguas
arriba o aguas abajo del tramo de cauce en analisis. Cuando se tiene flujo supercritico, se requiere
conocer tanto los tirantes como las velocidades en la seccion de aguas arriba; mientras que en
flujo subcritico se pueden requerir las velocidades aguas arriba y los tirantes aguas abajo.

Las condiciones de frontera se definen de acuerdo al tipo de fronteras que se consideran en el
analisis. Los tipos de frontera mas comunes en redes de alcantarillado son: almacenamientos,
compuertas, curvas elevaciones - gastos y uniones de canales (figura A.22). Estas condiciones de
frontera se complementan con la situacién que provoca el cambio del flujo en el tiempo, conocida
como transitorio, que puede ser el transito de un hidrograma desde aguas arriba de un canal o el
cierre de una compuerta aguas abajo. El hidrograma corresponde a la grafica del gasto contra el
tiempo.

I

Yaim

£

(i,0) (i,n)
a) Almacenamiento aguas arriba. b) Almacenamiento aguas abajo.
Figura A.22 Condiciones tipicas de frontera.
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A
y
= < ‘
y.k+1
i,n
(i,ll) >
¢) Compuerta aguas abajo. Q

d) Curva elevaciones - gastos.

Seccion (i,n)

e) Uniones de canales.
Figura A.23 Condiciones tipicas de frontera (continuacion).

Los tipos de frontera indicados en la figura anterior se expresan en el calculo mediante
ecuaciones complementarias de calculo, definidas de acuerdo al tipo de frontera por medio de
simplificaciones de las ecuaciones de continuidad y de energia. Asi, segun la figura A.23, se
pueden obtener las expresiones de frontera siguientes:

a) Almacenamiento aguas arriba:
Vik+]
Vi = Yam —(1+K )( i )Z (A.78)
2g
b) Almacenamiento aguas abajo:
» ( 'k+1)2
Vin! = Vo — (1=K )1 (A.79)
2g
c) Compuerta deslizante:
O =Cud. 2205 (A.80)
d) Curva elevaciones - gastos:
oy = vty (A81)
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e) Uniones de canales:
ATV = AV (A.82)
Vk+] Vk+1
ZiptVin iy Ziaro + Vinio (14 k)(’”"’)z (A.83)
2g g
donde

vi;  tirante del agua en el canal i, en la seccion ;.
Zi elevacion del nivel del fondo del canal i en la seccién .
Vaim tirante en el almacenamiento.
k coeficiente de pérdida (por entrada, salida o union).
Vi;  velocidad media del flujo en el canal i, en la seccion ;.
g aceleracion de la gravedad.
Q;;  gastoen el canal i, en la seccion ;.
Cq coeficiente de descarga de la compuerta.
A area de descarga de la compuerta.

En las ecuaciones anteriores, los subindices indican el numero de canal (i) y el nimero de seccion
en analisis (j), y los superindices se refieren al tiempo de calculo (k). La notacion anterior es
empleada en los métodos de diferencias finitas donde se definen intervalos fijos de distancia (Ax)
y de tiempo (Af), con lo cual cada seccion puede ubicarse a (jAx), donde j varia desde 0 (seccion
inicial) hasta el numero total de secciones (n), y el tiempo k varia desde O (tiempo inicial) hasta el
tiempo deseado de calculo (kA?).

A.7 DRENAJE PLUVIAL EN OTRAS ESTRUCTURAS.

Las estructuras de captacion y conduccion empleadas en el disefio y construccion de
alcantarillados pluviales se desarrollaron a partir del mejoramiento del drenaje pluvial en
caminos. Por ello, conviene tratar desde el punto de vista hidraulico algunas de las estructuras
originales utilizadas en el drenaje en caminos.

A.7.1 Flujo en cunetas

Las cunetas son pequefios canales cuyo trazo es paralelo al eje del camino. Se ubican a los lados
del camino y permiten captar y conducir el agua que fluye sobre el camino hacia las orillas del
mismo (debido al bombeo o ligera pendiente que existe desde el centro y hacia los lados del
camino). En la figura A.24 se muestra una seccion transversal (con escala vertical exagerada) de
una cuneta tipica, mostrada a partir del centro de la calle (eje de la calle).
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|
p

¥ \ BanquetaT

Figura A.24 Seccion transversal de una cuneta tipica en una calle.

Para calcular la capacidad de conduccion de una cuneta se aplican las ecuaciones de flujo
uniforme en canales. De esta forma, dada una geometria de la cuneta, se puede hacer una relacion
tal como la indicada en la tabla A.8 En ella se anotan las velocidades esperadas del flujo (V;), asi
como los gastos maximos correspondientes (Q;); esto se hace de acuerdo a la geometria definida
por el area transversal del flujo, A, el tirante maximo permisible (y,4) y varias posibles
pendientes de la calle (;).

El mismo analisis se puede aplicar a cunetas con otro tipo de seccidn transversal, como las que se
muestran en la figura A.25.

(a) (b)

S
y

0.40 m ‘

= pendiente transversal
= tirante del agua

&
‘ 0.60 m ‘

(©

Figura A.25 Otras secciones transversales de cunetas.

A.7.2 Sumideros o coladeras pluviales

Las coladeras pluviales tienen como objetivo captar los escurrimientos superficiales debidos a la
lluvia y conducirlos a la red de alcantarillado. Su dimensionamiento y ubicaciéon dependen
basicamente de dos factores: el tamafio y tipo de area a la que sirven y la capacidad de las
mismas.

Del primer factor depende la cantidad de agua que llegaré a la alcantarilla, ya que el flujo de agua
es proporcional al area de servicio y al tipo de superficie de dicha area segiin su permeabilidad.
La forma de cuantificar dicho flujo es mediante relaciones lluvia - escurrimiento, tal como se
muestra en el capitulo siguiente.
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Por otra parte, la capacidad de una alcantarilla puede ser estimada en forma aproximada mediante
algunos principios de Hidraulica. Para ello, supéngase que se tiene una coladera pluvial como la
mostrada en la figura A.26.

Guarnicion

Albaiial
/é de 15 cm)

Figura A.26 Coladera de piso.

Para analizar la capacidad de la coladera se considera que ésta funcionard como un orificio, por lo
que empleando la férmula de orificios se puede estimar el gasto que puede fluir a través de las
aberturas como

0=1,000C, 4.2gh (A.84)

donde
0 Capacidad de la coladera [1/s].

Cy Coeficiente de descarga, se recomienda C,; = 0.6.

A Area neta de entrada a la coladera, es decir, el 4rea libre total entre las rejillas [m?].
g Aceleracion de la gravedad [m/s].
h Tirante del agua sobre la coladera [m].

Es conveniente aplicar un factor de reduccion, por obstruccion de basura, que puede ser de 2; por
lo que la capacidad de la coladera se multiplica por 0.5.

El tipo de coladeras mostradas en la figura A.26 es usualmente estandar, es decir, tienen
dimensiones prefijadas. Dado que no es posible dimensionar cada coladera segiin su gasto de
disefo, se dispone de coladeras tipo que tienen cierta capacidad estandar. Su uso implica la
colocacion de tantas coladeras como sea necesario para captar el gasto de disefo, o la particion
del area de aportacion (definiendo subcuencas), colocando otras coladeras hasta que ellas sean
suficientes para captar el gasto de disefio.
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En la ecuacion A.84 se observa que la capacidad de la coladera es directamente proporcional al
tirante de agua sobre la misma, por lo que para aumentar su confiabilidad en ocasiones se hacen
arreglos al pavimento, tales como los mostrados en la figura A.27, considerando pendientes

transversales y longitudinales a la calle.
Guarnicién
2% /

10 2, 10 %
M

arco de coladera

CORTE LONGITUDINAL
Guarnicién

2%

CORTE TRANSVERSAL

Figura A.27 Cortes longitudinal y transversal de un pavimento con pendientes
hacia la coladera de piso.
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B.1 PRECIPITACION

De acuerdo a la Hidrologia, se considera a la precipitaciéon como la fuente primaria del agua
contenida en la superficie terrestre.

La precipitacion constituye un fenémeno fisico que describe la transferencia de agua, en su fase
liquida (lluvia) o solida (nieve y granizo), entre la atmosfera y la superficie terrestre. Sobre los
continentes las precipitaciones representan el elemento mas importante del ciclo hidrolégico,
siendo su volumen superior al de las otras componentes. Segun el principio de conservacion de
masa, y teniendo en cuenta las dimensiones del planeta, durante un periodo de tiempo
suficientemente largo, las precipitaciones son iguales a la evaporacion. Puede considerarse este
fendmeno como el resultado final de un proceso integrado por las tres etapas siguientes:

= El enfriamiento del aire hasta la saturacion. La condicion de saturacion es un estado
termodinamico Ilamado punto de rocio.
= El cambio de fase de vapor de agua a liquido y/o solido.
= El crecimiento de las gotas microscopicas hasta la formacion de gotas de vapor de agua.
B.1.1 Condensacion del vapor de agua.
B.1.2 Punto de rocio.
El vapor de agua de la atmdsfera se transforma en liquido cuando alcanza el punto de rocio, ya
sea por enfriamiento o por aumento de la presion. Este cambio es ocasionado por uno de los
fendmenos siguientes:
a) Conduccidn térmica. Cuando una masa de aire esta en contacto con una superficie méas
fria.
b) Cambio brusco de la presion atmosférica producido por la proximidad de un ciclon.
c) Elevacién de la masa de aire por un proceso adiabatico.
d) Mezcla de dos masas de aire con temperaturas diferentes.
B.1.3 Tipos de condensacion

El fendbmeno de condensacion puede ser de cuatro tipos, segun el género de precipitaciones
producidas:

Condensacion aparente. Produce la lluvia, el granizo, la nieve, etc.

Condensacion transitoria. Produce precipitaciones que no llegan a tocar el suelo porque se
evaporan durante su recorrido.

Condensacion al nivel del suelo. Produce el rocio, la escarcha, etc.

Condensacion subterranea. Tiene lugar en la zona aireada del suelo.
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Los dos ultimos tipos representan la condensacion oculta ya que el volumen de agua producido ,
en general, no puede medirse.

El hecho de que el aire alcance el punto de rocio no significa necesariamente que la condensacion
ha de producirse. Para que se lleve a cabo la condensacion es necesaria la presencia de ciertos
nucleos microscopicos en torno a los cuales se forman las gotas de agua condensadas. El origen
de estos ndcleos puede ser:

a) Oceanico. La evaporacion del agua de mar arrastra una cierta cantidad de cloruros, en
particular la sal (NaCl).

b) Continental. El polvo, el humo y otras particulas arrastradas por las corrientes ascendentes
de aire.

c) Cosmico. Polvo metedrico.

Mientras el movimiento vertical de las masas de aire compense la fuerza de la gravedad de las
particulas liquidas de las nubes, no se producirdn precipitaciones. Estas tendran lugar unicamente
cuando se cumplan las dos condiciones siguientes:

a) El peso de las gotas de agua es suficiente para compensar la componente vertical de las
masas de aire.

b) El recorrido de las gotas de agua, granizo, o copos de nieve, es lo suficientemente corto
como para evitar la evaporacion total de la masa.

Los rayos del sol, por medio de una accién ionizante, producen una carga eléctrica en las nubes;
esta carga provoca una atraccion mutua de las particulas liquidas formandose de esta manera
gotas de mayor tamafio y cristales de hielo. En este momento comienzan las precipitaciones. En
su trayectoria descendente, la gota de agua arrastra otras particulas liquidas de la nube y su
volumen aumenta. Una vez que la capa inferior de la nube ha sido rebasada, la gota entra en
contacto con el aire no saturado y el proceso de evaporacion comienza con una reduccién
progresiva del volumen. Si la nube esté lo suficientemente alta, el volumen total de la gota puede
evaporarse antes de alcanzar el suelo.

B.2 TIPOS DE PRECIPITACIONES

Las precipitaciones atmosféricas pueden clasificarse en tres tipos diferentes: ciclonicas, de
conveccion y orograficas.

B.2.1. Precipitaciones ciclonicas

Este tipo de precipitaciones estd asociado a las superficies de contacto entre las masas de aire de
temperatura y humedad diferentes. En el lugar en que las masas se ponen en contacto (regiones
de convergencia) se producen remolinos gigantescos y las masas calientes y himedas, mas
ligeras, son enérgicamente empujadas hacia arriba. De ello resulta un enfriamiento adiabatico y
una condensacion.

Por lo regular, el fendmeno ciclonico produce precipitaciones importantes y prolongadas.
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B.2.2 Precipitaciones de conveccion

En periodos de estado del tiempo estable, cuando el aire, saturado o no, préximo al suelo se
calienta por la radiacion solar, las masas de aire se dilatan y ascienden. En el transcurso del
ascenso, se enfrian adiabaticamente y alcanzan su punto de condensacién. La duracion de este
tipo de precipitacion es bastante corta, menos de una hora, pero su intensidad es muy grande.

B.2.3 Precipitaciones orograficas

Cuando los vientos cargados de humedad, que ordinariamente soplan desde el océano hacia la
tierra, llegan a una zona montafosa, las masas de aire tienden a elevarse y la expansion que
resulta produce un enfriamiento adiabatico.

La mayor preocupacion con respecto a la precipitacion en Ingenieria Hidrologica es
pronosticarla. Los medios para hacerlo estan basados en datos actuales, datos pasados, 0 una
combinacion de los dos

B.3 ESCURRIMIENTO

Los términos escurrimiento y flujo o caudal o gasto designan, en principio, el mismo fenémeno:
El movimiento de un liquido bajo la influencia de la gravedad. En Hidrologia, la distincion entre
los dos términos radica en que, mientras el escurrimiento representa el movimiento del agua
sobre una region o una superficie dada, el caudal expresa el movimiento del agua a través de una
seccidn transversal cualquiera.

El escurrimiento se define como el agua proveniente de la precipitacion que circula sobre o bajo
la superficie terrestre por accion de la gravedad. Una definicibn mas completa puede ser: El
escurrimiento es la parte de la precipitacion que aparece en las corrientes superficiales, ya sean
perennes, intermitentes o efimeras, y que regresa al mar o a los cuerpos de agua interiores. El
escurrimiento, el cual también se conoce como gasto de un cauce, descarga de una corriente,
rendimiento de la cuenca o aportacion liquida, se puede expresar en las tres formas que se
mencionan a continuacion:

1) En unidades de gasto, como un volumen en la unidad de tiempo. Usualmente se
expresa en m*/s 0 en Hm*/afio.

2)  Enunidades de gasto unitario, es decir, en m*/s/km? o Hm*/km?/afio.

3) En lamina o tirante equivalente sobre la cuenca, en milimetros por dia, por mes o por
afio. Estas unidades facilitan la comparacion entre la precipitacion y el escurrimiento.

De acuerdo a la localizacion en la superficie terrestre, el escurrimiento se divide en escurrimiento
superficial, subsuperficial y subterraneo.

El escurrimiento superficial es la parte del escurrimiento que viaja sobre el suelo y después por
los cauces. La parte del escurrimiento superficial que fluye sobre el terreno hacia los cauces se le
Ilama flujo sobre el terreno, y ocurre cuando han sido llenadas las depresiones del terreno y éste
ha sido saturado. En su trayectoria hacia la corriente mas proxima, el agua que fluye sobre el

B-iii
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terreno se infiltra y se evapora en pequefas cantidades. Cuando llega a un cauce definido se
convierte en escurrimiento en corrientes.

Una fraccion del agua de precipitacion que se infiltra escurre cerca de la superficie del suelo y
aproximadamente en forma paralela a él. A esta parte del escurrimiento se le llama escurrimiento
subsuperficial.

La otra fraccion que se infiltra hasta niveles inferiores al fredtico se denomina escurrimiento
subterraneo.

De los tres tipos de escurrimiento, el superficial alcanza de manera méas répida la salida de la
cuenca. Esto lo relaciona directamente con una tormenta en particular, por lo que proviene de la
precipitacion en exceso o efectiva y constituye el escurrimiento directo.

El escurrimiento subterrdneo, por el contrario, es el que tarda mayor tiempo en llegar a la salida
de la cuenca, no se relaciona con una tormenta en particular; por escurrir bajo el nivel freatico es
el Unico que alimenta a las corrientes cuando no hay lluvia, formando el escurrimiento base.

El escurrimiento subsuperficial puede ser casi tan rapido como el superficial o casi tan lento
como el subterraneo, dependiendo de la permeabilidad de los estratos superiores del suelo; esto
dificulta distinguirlo de los dos primeros. Por lo tanto, se considera superficial si es relativamente
rapido, subsuperficial si es relativamente lento.

PRECIPITACION
TOTAL

Y Y

PRECIPITACION
EN EXCESO

INFILTRACION PERDIDAS

Y

ESCURRIMIENTO
SUPERFICIAL

ESCURRIMIENTO
SUBSUPERFICIAL

ESCURRIMIENTO
SUBTERRANEO

Y

ESCURRIMIENTO
SUBSUPERFICIAL

RAPIDO

Y

——

ESCURRIMIENTO
DIRECTO

ESCURRIMIENTO
SUBSUPERFICIAL
LENTO

%

ESCURRIMIENTO
BASE

Y

ESCURRIMIENTO
TOTAL
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Figura B.1 Relacion entre la precipitacion y el escurrimiento total (V. T. Chow)
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Para la intensidad de lluvia se utilizaron los datos de la Estacion Climatol6gica Las Animas,
la cual se ubica en la ciudad de Xalapa, Ver. (Tablas B1y B2).

Tabla B1 Datos de la Estacion Animas
ESTACION CLIMATOLOGICA ANIMAS

PRECIPITACION MAXIMA EN 24 HORAS EN mm

ANO ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP OCT NOV DIC
1961 14.6 15.0 20.0 9.3 5.3 55.9 153.0 35.0 41.0 20.3 9.0 10.3
1962 15.1 71 71 17.2 20.0 55.5 67.1 40.2 39.0 43.7 54.7 8.0
1963 26.0 29 23.0 4.5 18.6 324 75.5 76.6 222 20.0 16.0 12.8
1964 12.0 8.6 8.6 31.2 39.7 38.0 28.7 12.1 345 20.7 13.0 25.0
1965 18.0 22.0 6.0 4.5 217 76.5 40.5 47.0 33.9 271 19.1 35.5
1966 20.0 9.5 13.7 23.9 25.6 711 27.3 45.2 67.1 27.0 7.0 9.3
1967 7.6 10.1 12.1 45.0 20.0 46.2 225 47.4 51.2 47.0 31.7 10.6
1968 56.4 1.1 6.1 253 12.8 74.8 242 62.2 13.5 31.2 25.2 50.2
1969 20.0 19.2 17.5 21.3 13.1 44.5 84.6 44.5 48.0 32.0 10.5 7.0
1970 11.0 32,5 8.5 75 37.0 70.5 42.0 28.2 43.5 8.0 8.5 4.1

1971 10.1 55 25 27 14.8 68.0 31.3 64.0 61.5 49.0 20.7 3.9
1972 11.6 14.0 30.7 1.1 44.9 36.4 102.0 30.2 30.6 21.2 13.5 7.0
1973 9.3 13.5 4.9 75.0 20.0 61.5 27.0 50.5 43.7 26.2 13.3 28.7
1974 29.8 9.8 34.5 27.0 10.1 65.5 42.0 34.2 175.0 20.7 6.3 12.5
1975 5.6 40.5 75 3.0 60.0 40.5 345 36.0 100.0 121 22 215
1976 13.1 8.0 3.5 26.1 28.5 93.0 69.5 35.0 56.5 40.0 9.3 9.0
1977 9.0 11.8 12.6 43.2 13.3 86.5 35.7 12.3 200.0 38.7 1.3 50.5

1978 12.1 54 22.0 3.7 17.8 87.4 22.7 103.5 72.5 16.7 9.8 255
1979 11.5 6.5 13.3 29.7 35.5 25.2 65.5 156.0 39.7 19.0 33.5 19.7
1980 1.5 36.0 12.8 50.7 21.2 84.9 27.7 40.0 65.5 49.0 44.5 16.3

1981 15.5 6.0 13.5 68.0 42.0 69.5 69.9 52.2 68.0 10.3 16.7 231
1982 8.8 11.6 9.1 62.0 58.7 37.0 46.0 34.0 55.7 44.0 18.8 16.5
1983 20.0 8.8 10.6 15.0 20.0 52.9 40.0 50.0 62.0 27.3 20.0 10.8
1984 20.0 8.1 7.6 55 49.0 48.5 745 46.0 83.0 36.0 21.2 18.2
1985 11.8 4.5 245 32.7 40.0 74.0 80.0 36.5 25.7 26.0 77.5 8.3
1986 4.8 15.3 5.0 16.7 50.7 56.0 32.2 29.6 50.2 42.0 43.0 16.6
1987 5.9 9.6 1.3 25.0 20.2 43.0 245 44.7 37.2 14.0 26.0 14.3
1988 10.6 18.0 251 41.0 18.5 235 23.7 33.0 52.2 28.5 3.0 15.5
1989 1.7 11.5 5.1 28.0 26.0 52.0 78.2 44.7 45.5 26.6 33.2 227

1990 14.0 16.0 9.9 35.4 25.9 54.5 51.3 36.2 59.3 29.7 15.4 4.8
1991 25.2 78.5 6.0 46.0 28.1 65.8 47.0 38.7 59.5 17.6 32.4 25.6

Tabla B.2 Precipitacion maxima en la Estacion Animas

LAS ANIMAS
h, en mm
153.0
67.1
76.6
39.7
76.5
71.1
51.2
74.8
84.6
70.5
68.0
102.0
75.0
175.0
100.0
93.0
200.0
103.5
156.0
84.9
69.9
62.0
62.0
83.0
80.0
56.0
447
52.2
78.2
59.3
78.5




ANEXO B. PRECIPITACION

Con estos datos se calculara la precipitacién maxima. Se emplearan
B.4  ANALISIS DE FRECUENCIAS
B.4.1 Funciones de distribucion de probabilidad

Una vez completados los datos de cada estacion, se aplican las funciones de distribucion para
calcular el mejor ajuste de los datos.

Una serie de datos se caracteriza a través de sus estadisticos muestrales

Media
n .
x=y" (B.1)
i-1 N
Varianza
19 2
$?=" > (x-X) (B2)
n-1F

Coeficiente de asimetria insesgado

=1 (B.3)

n2
O o sesgado = {(n _1)(n _ 2)}

Coeficiente de curtosis insesgado

o= o203 {1 » )ZT o

Desviacion estandar

S=-/s? (B.5)

Coeficiente de variacién
(B.6)

Los eventos se estiman

X; = p+6U; (B.7)
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Aproximacion que se utiliza para la distribucion

2
U, —v-— b0+b1v+2b2v : (B.9)
1+bgv+b,ve +bgv

Tabla B.3 Valores para la distribucion

b, =2.515517 b, =1.432788
b, =0.802853 b, =0.189269
b, =0.010328 b =0.001308

Si se considera que F(X) :1—i para la distribucién Gumbel y F(x) :i para el resto de las

distribuciones:

Entonces para 0 < F(x) <0.5 se tiene que

v= || 1t (B.9)
[[F(x)]zj

y para una probabilidad 0.5< F(x) <1 se cambia F(x) por [1— F(x)] y se cambia el signo de
UT .

Las distribuciones a utilizar son:

1) Gumbel

2) Normal

3) Gamma 2 parametros

4) Gamma 3 parametros

5) Log-Normal 2 parametros
6) Log- Normal 3 parametros

1) Gumbel

X-u

F(x)=e® ° (B.10)
Estimacion de parametros
0= X -0.45S (B.11)
& =0.78S (B.12)
Estimacion de eventos

X; =0-a Ln[-LnF(x)] (B.13)
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F(x):l—i, T = periodo de retorno

2) Normal

Ry
Fo= | - 12” o) g

—00

Estimacidn de parametros

>

IL[:

Estimacion de eventos

3) Gamma 2 parametros
x#-te

"= s

Estimacion de parametros

82
a=""
X

Estimacion de eventos

3
X; =ap 1—i+uT 1
0 0

4) Gamma 3 parametros

=1 (X—Xo]“e(*??)

a

Estimacidn de parametros
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(B.15)

(B.16)

(B.17)

(B.18)

(B.19)

(B.20)
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~ 4
e
. S

B
Xo=X-S./B

Estimacion de eventos

3
X; =X, +ap 1—i+uT 1
94 9p

5) Log-Normal 2 parametros

_Tn(x)—uy ’

1 2

oy

x>0

Estimacion de parametros

Ay :iéln(x)

an:(lnx—,uy)2

2 _j

g2t
y n-1

Estimacion de eventos

A

X = EXP(g, +U;6,)

6) Log-Normal 3 parametros

1 2 oy

e T
fx)= (x—=Xo)o, 27 °

Estimacidn de parametros

nZ
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S
nX:?
2
N _l—WA
z W%
2 2
wo g +4)-g
2

oy = In(nsj—; In(nz2 +1)

z

&, = [In(ﬁz2 +1)]y2

Estimacion de eventos

Xr =Xy +EXP|a, +U;6, |

B.4.2 Pruebas de homogeneidad

Para asegurar la homogeneidad de los datos se realizan las pruebas siguientes:

a) Helmert
S-C|<+/n-1
S secuencia
C cambio
n tamafio de la muestra

b) Prueba t de Student. Dividiendo en dos partes la muestra
Xl B X2

nS7 +n,S7 1.1 %

X’s,S’s,n’s  medias, varianzas y tamafio de la primera y segunda muestras,
donde la serie es homogénea si se cumple que

td:

ty| <t,,0.05

v=n, +n, -2 grados de libertad.

(B.29)

(B.30)

(B.31)

(B.32)

(B.33)

(B.34)

(B.35)

(B.36)
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c) Prueba de Cramer. Se forman bloques con 60 % y 30 % de los ultimos valores de la
muestra

X, — X
w = S

b
tw{ oo (1-2) }TW (B.38)
]

n—n60[1+(rw

T (B.37)

t, <t,,0.05

con v=n, +n,—2 grados de libertad.

B.4.3 Prueba de independencia
Para garantizar que la muestra sea aleatoria se aplica la prueba de Anderson

Coeficiente de autocorrelacion serial

(Xt _X)(Xnk - )T)
e ="— (B.39)
2
2% =X)
t=1
y los limites son
_1+ Jn—k —
n—k
k tiempo de retraso
n tamanfo de la muestra
r hasta n/3
B.4.4 Prueba de bondad de ajuste
Error estandar de ajuste
Z (Qr - Qc )
EE=| & (B.41)
n-p
. n+1
Qr Gastos reales para un periodo de retorno T = e
n Tamario de la muestra
m Numero de orden
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B.4.5 Aplicacion de las distribuciones a los datos

A continuacidn, en las tablas se presenta el analisis de cada estacion con las 6 distribuciones,
incluyendo las pruebas de independencia y homogeneidad.

B-xii



ANEXO B. PRECIPITACION

PRUEBA DE INDEPENDENCIA LAS ANIMAS

No hp Xr (XY x-x)° (xx)* nifk "i“ RS T o I (O o & L.l I L.S.
t=1 t=1
mm
1 153.0 4566.20 308554.80 20850177.18 31 1 9509.97 42066.98 -0.3852 0.2261 0.3185
2 67.1 335.85 -6154.99 112798.42 31| 2 15412.91 42066.98 -0.3921 0.3664 0.3231
3 76.6 77.90 -687.61 6069.08 31 3 10033.39 42066.98 -0.3994 0.2385 0.3280
4 39.7 2090.90 -95609.13 4371855.44 31| 4 126.66 42066.98 -0.4072 0.0030 0.3331
5 76.5 79.68 -711.25 6348.83 31| 5 6477.36 42066.98 -0.4154 0.1540 0.3385
6 71.1 205.24 -2940.40 4212512 31| 6 -6527.41 42066.98 -0.4241 -0.1552 0.3441
7 51.2 1171.44 -40094.19 1372277.30 31| 7 -6874.74 42066.98 -0.4333 -0.1634 0.3500
8 74.8 112.92 -1199.92 12750.73 31| 8 -9177.20 42066.98 -0.4432 -0.2182 0.3562
9 84.6 0.68 -0.56 0.47 31| 9 -11970.91 42066.98 -0.4537 -0.2846 0.3628
10 70.5 222.80 -3325.52 49637.90 3110 -15938.14 42066.98 -0.4650 -0.3789 0.3698
1 68.0 303.68 -5291.99 92219.93 31] 11 -9951.23 42066.98 -0.4772 -0.2366 0.3772
12 102.0 274.69 4552.56 75452.50 L
13 75.0 108.71 -1133.43 11817.56 - — —
14 175.0 8023.44 718688.92 64375596.36 Z (xt - X XX t+k X )
15 100.0 212.39 3095.32 45110.17 [ = t=t
16 93.0 57.36 434.43 3290.21 k oy
17 200.0 13127.12 | 1504022.56 172321368.60 z (Xt -X )
18 103.5 326.66 5903.89 106704.90 t=1
19 156.0 4980.64 351502.09 24806788.56
20 84.9 0.28 -0.15 0.08 limite inf erior limite sup erior
21 69.9 241.07 -3742.89 58113.42
22 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 r (95)= ~1-1.9%6vn-k-1 r (95):—‘“1'96”“"‘1
23 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 n-k n—k
24 83.0 5.89 -14.28 34.66
25 80.0 29.45 -159.78 867.02
26 56.0 865.91 -25480.55 749799.31
27 44.7 1658.63 -67550.13 2751069.50 CORRELOGRAMA LAS ANIMAS
28 52.2 1103.99 -36681.54 1218793.30
29 78.2 52.71 -382.63 2777.86 05 -
30 59.3 685.20 -17935.91 469495.13 A
31 78.5 47.97 -332.29 2301.52 8 o PS TS o ° * ® ° ®
b2 2648.22 42066.98 2561613.01 294517989.53 0/
x_ 85.43 NO. DE DATO
> 0.0 ; ; ; . ; ; ; ; ; ; ; ‘
Ssesg | 1357.00 ; g 1 2 3 4 5 1 12
2 k
8% sesg | 1402.23
9 sesg 16530 W
Oinsesg | 1.8259 051
K sesg 5.1593
K insesg 6.3096
S 37.4464 1.0 —e— LIMITE INFERIOR
Cv 0.4383 —e—LIMITE SUPERIOR
—o—rk
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PRUEBAS DE HOMOGENEIDAD LAS ANIMAS

hp Xr (xx)? (x-x")° (x-x)* No de orden (xx") HELMERT STUDENT CRAMER
mm m bloque1 (X ) bloque 2 (x-x ) bloque1 (x-x ) bloque 2 (xx)°
153.0 4566.20 | 308554.80 20850177.18 1 67.5737 1 153.0 | 4471.430
67.1 335.85 -6154.99 112798.42 2 -18.3263 c 2 67.1 362.188
76.6 77.90 -687.61 6069.08 3 -8.8263 s 3 76.6 90.845
39.7 2090.90 -95609.13 43718565.44 4 -45.7263 s 4 30.7 | 2155.861
76.5 79.68 -711.25 6348.83 5 -8.9263 s 5 76.5 92.761
711 205.24 -2940.40 42125.12 6 -14.3263 s 6 71.1 225.938
51.2 1171.44 -40094.19 1372277.30 7 -34.2263 s 7 51.2 1220.192
74.8 112.92 -1199.92 12750.73 8 -10.6263 s 8 74.8 128.397
84.6 0.68 -0.56 0.47 9 -0.8263 s 9 84.6 2.345
705 222.80 -3325.52 49637.90 10 -14.9263 s 10 70.5 244.336
68.0 303.68 -5291.99 92219.93 1 -17.4263 s 11 68.0 328.742
102.0 274.69 4552.56 75452.50 12 16.5737 c 12 1020 | 251.817
75.0 108.71 -1133.43 11817.56 13 -10.4263 c 13 75.0 123.905 1 75.0 229.948
175.0 8023.44 | 718688.92 64375596.36 14 89.5737 ¢ 14 175.0 | 7897.655 2 175.0 7197.142
100.0 212.39 3095.32 45110.17 15 14.5737 s 15 100.0 192.342 3 100.0 96.746
93.0 57.36 434.43 3290.21 16 7.5737 s 16 93.0 47.180 4 93.0 8.043
200.0 13127.12 | 1504022.56 | 172321368.60 17 114.5737 s 1 200.0 | 13299.985 5 200.0 | 12063.940
103.5 326.66 5903.89 106704.90 18 18.0737 s 2 1035 | 354.402 6 103.5 177.848
156.0 4980.64 | 351502.09 24806788.56 19 70.5737 s 3 156.0 | 5087.336 7 156.0 4334.375
84.9 0.28 0.15 0.08 20 -0.5263 c 4 84.9 0.051 8 84.9 27.710
69.9 241.07 -3742.89 58113.42 21 -15.5263 s 5 69.9 218.284 9 69.9 410.631
62.0 548.79 -12856.22 301174.24 22 -23.4263 s 6 62.0 514.130 10 62.0 793.213 1 62.0 12.828
62.0 548.79 -12856.22 301174.24 23 -23.4263 s 7 62.0 514.130 11 62.0 793.213 2 62.0 12.828
83.0 5.89 -14.28 34.66 24 -2.4263 s 8 83.0 2.804 12 83.0 51.323 3 83.0 303.399
80.0 29.45 -159.78 867.02 25 -5.4263 s 9 80.0 21.850 13 80.0 103.307 4 80.0 207.889
56.0 865.91 -25480.55 749799.31 26 -29.4263 s 10 56.0 822.223 14 56.0 1167.181 5 56.0 91.808
4.7 1658.63 -67550.13 2751069.50 27 -40.7263 s 11 447 | 1597.956 15 447 2066.978 6 447 436.044
52.2 1103.99 -36681.54 1218793.30 28 -33.2263 s 12 522 | 1054.589 16 52.2 1441.268 7 52.2 179.069
78.2 52.71 -382.63 2777.86 29 -7.2598 s 13 78.2 42.353 17 78.2 143.941 8 78.2 158.378
59.3 685.20 -17935.91 469495.13 30 -26.1763 s 14 59.3 646.398 18 59.3 955.673 9 59.3 40.089
785 47.97 -332.29 2301.52 31 -6.9263 s 15 785 38.124 19 78.5 136.050 10 78.5 166.884
b2 2648.22 42066.98 | 2561613.01 | 294517989.53 b2 1378.1 | 17835.934 b2 12701 | 24214.616 b2 17131 | 32198.529 b2 655.8 | 1609.215
X 85.43 X 86.13 X 84.67 X 90.2 X 65.6
2 _ 2 2 2 2
| Sesg 1357.00 s= 25 | Sesq | 111475 | Sesq | 161431 | S’eesq | 1694.66 | Sesq | 160.92
Sinsesg 1402.23 c= 5 Sinsesq | 118906 SPhnsesq | 1729.62 Sinsesq | 1788.81 Sinsesq | 178:80
9 sesg 1.6530 LA MUESTRA ES HOMOGENEA SI S 34.48 S 41.59 S 42.29 S 13.37
0 insesg 1.8259 |s-c|</n-1
K sesg 5.1593 |s-c] 20.0 t = X1-X, v 29.0 . X0 - X T30 = X=X
d = 60 = S
K insesg 6.3096 n-1 5.48 NS +n,8,% (1 1 % t, 2.04 S
S 37.4464 LA MUESTRA NO ES HOMOGENEA N +n, -2 ﬂT + E t 0.10 Tgo 0.127 T30 -0.530
Cv 0.4383
v=n+n, -2 LA MUESTRA ES HOMOGENEA
30.00 2.04 ty = U=+, -2
40.00 2.02
-10.00 0.02
-1.00 0.00
teo 0.868 tso 2.116
t, 2.04
LA MUESTRA ES HOMOGENEA A MUESTRA NO ES HOMOGENEA

B-xiv



ANEXO B. PRECIPITACION

DISTRIBUCION GUMBEL LAS ANIMAS

B-xv

hp Xr hp Xr (x=x")? (x-x")° (xx")* No de orden Tr P(1-1/T) XT (Xr-Xq)?
mm mm m prob acum mm
153.0 200.0 13127.12 | 1504022.56 | 172321368.60 1 32.00 0.9688 169.3 942.38
67.1 175.0 8023.44 718688.92 64375596.36 2 16.00 0.9375 148.6 697.53
76.6 156.0 4980.64 351502.09 24806788.56 3 10.67 0.9063 136.3 389.56
39.7 153.0 4566.20 308554.80 20850177.18 4 8.00 0.8750 127.4 657.36
76.5 103.5 326.66 5903.89 106704.90 5 6.40 0.8438 120.3 283.19
711 102.0 274.69 4552.56 75452.50 6 5.33 0.8125 114.5 155.54
51.2 100.0 212.39 3095.32 45110.17 7 4.57 0.7813 109.4 88.73
74.8 93.0 57.36 434.43 3290.21 8 4.00 0.7500 105.0 142.85
84.6 84.9 0.28 -0.15 0.08 9 3.56 0.7188 100.9 256.75
70.5 84.6 0.68 -0.56 0.47 10 3.20 0.6875 97.2 159.68
68.0 83.0 5.89 -14.28 34.66 1 2.91 0.6563 93.8 117.06
102.0 80.0 29.45 -159.78 867.02 12 267 0.6250 90.6 112.77
75.0 78.5 47.97 -332.29 2301.52 13 2.46 0.5938 87.6 82.72
175.0 78.2 52.71 -382.63 2777.86 14 2.29 0.5625 84.7 42.87
100.0 76.6 77.90 -687.61 6069.08 15 213 0.5313 81.9 28.61
93.0 76.5 79.68 -711.25 6348.83 16 2.00 0.5000 79.3 7.7
200.0 75.0 108.71 -1133.43 11817.56 17 1.88 0.4688 76.7 2.81
103.5 74.8 112.92 -1199.92 12750.73 18 1.78 0.4375 74.1 0.45
156.0 711 205.24 -2940.40 42125.12 19 1.68 0.4063 71.6 0.28
84.9 70.5 222.80 -3325.52 49637.90 20 1.60 0.3750 69.1 1.85
69.9 69.9 241.07 -3742.89 58113.42 21 1.52 0.3438 66.7 10.50
62.0 68.0 303.68 -5291.99 92219.93 22 1.45 0.3125 64.2 14.72
62.0 67.1 335.85 -6154.99 112798.42 23 1.39 0.2813 61.6 29.91
83.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 24 1.33 0.2500 59.0 8.77
80.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 25 1.28 0.2188 56.4 31.88
56.0 59.3 685.20 -17935.91 469495.13 26 1.23 0.1875 53.5 32.68
447 56.0 865.91 -25480.55 749799.31 27 1.19 0.1563 50.5 30.09
522 522 1103.99 -36681.54 1218793.30 28 1.14 0.1250 47.2 25.00
78.2 51.2 1171.44 -40094.19 1372277.30 29 1.10 0.0938 434 60.57
59.3 447 1658.63 -67550.13 2751069.50 30 1.07 0.0625 38.8 34.80
78.5 39.7 2090.90 -95609.13 4371855.44 31 1.03 0.0313 32.3 54.97
T 2648.22 42066.98 | 2561613.01 294517989.53 4504.60
X 85.426
S eesg 1357.00 ESTIMACION DE PARAMETROS 68.575 | EE | 12.46
2 5 = X )
S insesa 1402.23 O =x-0.45 S X 29.197
9 sesq 1.6530 g - J6 s p(No.de par) | 2 PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE
J insesg 1.8259 7 n %
A 2
K sesg 5.1593 ESTIMACION DE EVENTOS 3 (b, ~h, )
K insosg 6.3096 X;=o-aln(-Ln@-1/T)) EE = “nT
S 37.4464
Cv 0.4383 -
h, = Altura de precip. real

n =Tamafio de la muestra

m = Ndmero de orden

h, = Altura de precip. calculada

p = Ndmero de pardmetros de la distribucion

Tr P(1-1/T) XT
prob acum mm

2 0.5000 79.3
5 0.8000 112.4
10 0.9000 134.3
20 0.9500 155.3
50 0.9800 182.5
100 0.9900 202.9
500 0.9980 250.0
1000 0.9990 270.2
5000 0.9998 317.2
10000 0.9999 337.5




ANEXO B. PRECIPITACION

DISTRIBUCION NORMAL LAS ANIMAS

PARA UNA PROBABILIDAD )
0.5<F(x)<1 secambia

F(x) porl[_l— f(_x)]

b, =0.189269 by =0.001308

B-xvi

m = NGmero de orden
h, = Altura de precip.calculada
p = NUmero de parametros de la distribucién

hp Xr hp Xr (XX ) xx ) X ) No de orden r P(1-1/T) P(1/T) v ut X; (Xr-Xa)? r P(1-1/T) P(UIT) v ut X;
mm mm m prob acum mm prob acum mm
153.0 2000 | 13127.12 | 150402256 | 172321368.60 1 32.00 0.969 0.0313 2.6328 1.8631 1552 | 2007.5316 2 0.5000 0.5000 11774 0.0000 85.43
67.1 175.0 802344 | 718688.92 64375596.36 2 16.00 0.938 0.0625 2.3548 1.5344 1429 | 1031.3479 5 0.8000 0.2000 1.7941 0.8415 116.94
76.6 156.0 498064 | 351502.09 24806788.56 3 10.67 0.906 0.0938 2.1758 1.3182 134.8 449.9236 10 0.9000 0.1000 2.1460 1.2817 133.42
39.7 153.0 456620 | 308554.80 20850177.18 4 8.00 0.875 0.1250 2.0393 1.1504 128.5 599.9555 20 0.9500 0.0500 2.4477 1.6452 147.03
765 1035 326.66 5903.89 106704.90 5 6.40 0.844 0.1563 1.9268 1.0100 1232 389.9029 50 0.9800 0.0200 2.7971 2.0542 162.35
71.1 102.0 274.69 4552.56 75452.50 6 5.33 0.813 0.1875 1.8297 0.8870 118.6 276.9584 100 0.9900 0.0100 3.0349 2.3268 172.56
51.2 100.0 212.39 3095.32 45110.17 7 457 0.781 0.2188 1.7435 0.7762 114.5 210.0276 500 0.9980 0.0020 3.5255 2.8785 193.22
74.8 93.0 57.36 434.43 3290.21 8 4.00 0.750 0.2500 1.6651 0.6742 110.7 312.3100 1000 0.9990 0.0010 3.7169 3.0905 201.16
84.6 84.9 0.28 -0.15 0.08 9 3.56 0.719 0.2813 1.5928 05788 107.1 492.7958 5000 0.9998 0.0002 41273 3.5402 218.00
705 84.6 0.68 -0.56 0.47 10 3.20 0.688 0.3125 1.5252 0.4884 103.7 365.3334 10000 0.9999 0.0001 42019 3.7191 224.69
68.0 83.0 5.89 -14.28 34.66 11 2.91 0.656 0.3438 1.4614 0.4018 100.5 305.2028
102.0 80.0 29.45 -159.78 867.02 12 2567 0.625 0.3750 1.4006 0.3182 97.3 300.7373
75.0 785 47.97 -332.29 2301.52 13 2.46 0.594 0.4063 1.3422 0.2368 94.3 249.4376
175.0 78.2 52.71 -382.63 2777.86 14 2.29 0.563 0.4375 1.2858 0.1570 91.3 172.6169
100.0 76.6 77.90 -687.61 6069.08 15 213 0.531 0.4688 1.2310 0.0782 88.4 138.1868
93.0 76.5 79.68 711.25 6348.83 16 2.00 0.500 0.5000 11774 0.0000 85.4 79.6795
200.0 75.0 108.71 -1133.43 11817.56 17 1.88 0.469 05313 1.2310 -0.0782 825 56.2109
103.5 74.8 112.92 -1199.92 12750.73 18 1.78 0.438 0.5625 1.2858 -0.1570 79.5 22,5417
156.0 711 205.24 -2940.40 42125.12 19 1.68 0.406 0.5938 1.3422 -0.2368 76.6 29.8016
84.9 705 222.80 -3325.52 49637.90 20 1.60 0.375 0.6250 1.4006 -0.3182 735 9.0655
69.9 69.9 241.07 -3742.89 58113.42 21 1.52 0.344 0.6563 1.4614 -0.4018 70.4 0.2304
62.0 68.0 303.68 -5291.99 92219.93 22 1.45 0.313 0.6875 1.5252 -0.4884 67.1 0.7413
62.0 67.1 335.85 -6154.99 112798.42 23 1.39 0.281 0.7188 1.5928 -0.5788 63.8 11.1979
83.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 24 1.33 0.250 0.7500 1.6651 -0.6742 60.2 3.3110
80.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 25 1.28 0.219 0.7813 1.7435 -0.7762 56.4 31.8056
56.0 59.3 685.20 -17935.91 469495.13 26 1.23 0.188 0.8125 1.8297 -0.8870 52.2 49.5539
44.7 56.0 865.91 -25480.55 749799.31 27 1.19 0.156 0.8438 1.9268 -1.0100 47.6 70.4471
522 52.2 110399 | -36681.54 1218793.30 28 1.14 0.125 0.8750 2.0393 -1.1504 423 97.0881
78.2 51.2 1171.44 | -40094.19 1372277.30 29 1.10 0.094 0.9063 2.1758 -1.3182 36.1 229.0959
59.3 447 1658.63 | -67550.13 2751069.50 30 1.07 0.063 0.9375 2.3548 -1.5344 28.0 279.9837
785 39.7 209090 | -95609.13 4371855.44 31 1.03 0.031 0.9688 26328 -1.8631 15.7 578.0007
b3 2648.22 | 4206698 | 2561613.01 | 294517989.53 8851.1223
X 85.43
> . ]
Sesg | 135700 ESTIMACION DE PARAMETROS /: 85.43
2
S ces 1402.23 B o 37.45
0 sesq 1.6530 =X p(No.de par) 2 PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE
i 1.8259 . -
9 insesg Z (XI _ X) ) )
K sesq 5.1593 52 _ izl ESTIMACION DE EVENTOS z (hr ~h, )2
Kinsesg | _6.3096 n-1 ;= p+6U; e- |
S 37.4464 |PARA UNA PROBABILIDAD ACUMULADA 0 < F(x)<0.5
Cv 0438 | oy betbyby’ DONDE by =2.515517 by =0.802853 1 h, = Altura de precip. real
T 1+bav +b,v? +bgv® b, =0010328 b, =1432788  V=,/Ln FXP n =Tamario de la muestra




ANEXO B. PRECIPITACION

DISTRIBUCION GAMMA 2 LAS ANIMAS

PARA UNA PROBABILIDAD

T 14 byv+bv? by’

0.5<F(x)<1 secambia

F(x) por [L- F (x)]

y se cambia el signo de U

b, =0.010328 b, =1.432788
b, =0.189269 by =0.001308

B-xvii

n =Tamafio de la muestra

m = NUmero de orden

h. = Altura de precip. calculada

p = Nimero de parametros de la distribucién

hp Xr hp Xr (xX)? (xx)° (=) No de orden Tr P(1-1/T) P(1/T) v ut X T (Xr-%7)? Tr P(1-1/T) P(LT) v uT X T
mm mm m prob acum mm prob acum mm
153.0 200.0 13127.12 | 1504022.56 172321368.60 1 32.00 0.969 0.0313 2.6328 1.8631 167.2 1075.6354 2 0.5000 0.5000 11774 0.0000 80.1
67.1 175.0 8023.44 718688.92 64375596.36 2 16.00 0.938 0.0625 2.3548 1.5344 148.7 693.1145 5 0.8000 0.2000 1.7941 0.8415 114.2
76.6 156.0 4980.64 351502.09 24806788.56 3 10.67 0.906 0.0938 2.1758 1.3182 137.3 351.0752 10 0.9000 0.1000 2.1460 1.2817 135.4
39.7 153.0 4566.20 308554.80 20850177.18 4 8.00 0.875 0.1250 2.0393 1.1504 128.8 584.5106 20 0.9500 0.0500 2.4477 1.6452 154.8
76.5 103.5 326.66 5903.89 106704.90 5 6.40 0.844 0.1563 1.9268 1.0100 122.0 343.3347 50 0.9800 0.0200 2.7971 2.0542 178.6
71.1 102.0 274.69 4552.56 75452.50 6 5.33 0.813 0.1875 1.8297 0.8870 116.3 203.9891 100 0.9900 0.0100 3.0349 2.3268 195.9
51.2 100.0 212.39 3095.32 4511017 7 4.57 0.781 0.2188 1.7435 0.7762 11.3 126.7814 500 0.9980 0.0020 3.5255 2.8785 234.0
74.8 93.0 57.36 434.43 3290.21 8 4.00 0.750 0.2500 1.6651 0.6742 106.8 189.4979 1000 0.9990 0.0010 3.7169 3.0905 249.9
84.6 84.9 0.28 -0.15 0.08 9 3.56 0.719 0.2813 1.5928 0.5788 102.7 315.8889 5000 0.9998 0.0002 41273 3.5402 286.0
70.5 84.6 0.68 -0.56 0.47 10 3.20 0.688 0.3125 1.5252 0.4884 98.9 204.3115 10000 0.9999 0.0001 4.2919 3.7191 301.2
68.0 83.0 5.89 -14.28 34.66 1 2.91 0.656 0.3438 1.4614 0.4018 95.4 152.8511
102.0 80.0 29.45 -159.78 867.02 12 267 0.625 0.3750 1.4006 0.3182 92.0 144.8089
75.0 78.5 47.97 -332.29 2301.52 13 2.46 0.594 0.4063 1.3422 0.2368 88.9 107.4805
175.0 78.2 52.71 -382.63 2777.86 14 229 0.563 0.4375 1.2858 0.1570 85.8 58.7908
100.0 76.6 77.90 -687.61 6069.08 15 2.13 0.531 0.4688 1.2310 0.0782 82.9 39.8025
93.0 76.5 79.68 -711.25 6348.83 16 2.00 0.500 0.5000 1.1774 0.0000 80.1 12.7507
200.0 75.0 108.71 -1133.43 11817.56 17 1.88 0.469 0.5313 1.2310 -0.0782 77.3 5.2819
103.5 74.8 112.92 -1199.92 12750.73 18 1.78 0.438 0.5625 1.2858 -0.1570 74.6 0.0522
156.0 71.1 205.24 -2940.40 4212512 19 1.68 0.406 0.5938 1.3422 -0.2368 71.9 0.6004
84.9 70.5 222.80 -3325.52 49637.90 20 1.60 0.375 0.6250 1.4006 -0.3182 69.2 1.7100
69.9 69.9 241.07 -3742.89 58113.42 21 1.52 0.344 0.6563 1.4614 -0.4018 66.5 11.5099
62.0 68.0 303.68 -5291.99 92219.93 22 1.45 0.313 0.6875 1.5252 -0.4884 63.8 17.6230
62.0 67.1 335.85 -6154.99 112798.42 23 1.39 0.281 0.7188 1.5928 -0.5788 61.1 36.5338
83.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 24 1.33 0.250 0.7500 1.6651 -0.6742 58.2 14.1109
80.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 25 1.28 0.219 0.7813 1.7435 -0.7762 55.3 44.4327
56.0 59.3 685.20 -17935.91 469495.13 26 1.23 0.188 0.8125 1.8297 -0.8870 52.3 48.5071
44.7 56.0 865.91 -25480.55 749799.31 27 1.19 0.156 0.8438 1.9268 -1.0100 49.0 48.4936
522 52.2 1103.99 -36681.54 1218793.30 28 1.14 0.125 0.8750 2.0393 -1.1504 455 44.9948
78.2 51.2 1171.44 -40094.19 1372277.30 29 1.10 0.094 0.9063 2.1758 -1.3182 415 94.3206
59.3 447 1658.63 -67550.13 2751069.50 30 1.07 0.063 0.9375 2.3548 -1.5344 36.7 64.2588
78.5 39.7 2090.90 -95609.13 4371855.44 31 1.03 0.031 0.9688 2.6328 -1.8631 30.1 91.8873
T 264822 | 42066.98 | 2561613.01 294517989.53 5128.9409
X 85.43
s 1357.00 ESTIMACION DE PARAMETROS « 16.41
Sinsesg | 140223 s? 8 5.20
9 sesq 1.6530 p(No.de par) 2 PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE
3 insosq 1.8259 A (X j . i
K sesg 5.1593 S ESTIMACION DE EVENTOS Z (h, —h, )7
K insesg 6.3096 N ~ 1 1 3 EE = Hni
S 37.4464 |PARA UNA PROBABILIDAD ACUMULADA Xy =ap {1 - W +Uq ﬁ} P
2
Cv 0.4383 0<F(x)<05 Uy = by +byv +b,v DONDE 1, _ 5515517 b, =0.802853 h, = Altura de precip. real




ANEXO B. PRECIPITACION

DISTRIBUCION GAMMA 3 LAS ANIMAS

PARA UNA PROBABILIDAD

0<F(x)<05

05<F(x)<1 secambia

U =v-

F(x) por [L—F (x)]
y se cambia el signo de U

_byrbvby’ DONDE
14Dy +byv? + by’ by = 2515517 b, =0.802853

b, =0.010328 b, =1.432788
b, =0.189269 by =0.001308

B-xviii

hp Xr hp Xr (xx)? (xx)° (xx)* No de orden Tr P(1-1/T) P(1/T) v ut XT (Xr-Xr)?
mm mm pl’Ob acum mm
153.0 200.0 13127.12 | 1504022.56 172321368.60 1 32.00 0.969 0.0313 26328 1.8631 175.9 582.3280
67.1 175.0 8023.44 718688.92 64375596.36 2 16.00 0.938 0.0625 2.3548 1.5344 150.9 581.5244
76.6 156.0 4980.64 351502.09 24806788.56 3 10.67 0.906 0.0938 21758 1.3182 136.3 387.6112
39.7 153.0 4566.20 308554.80 20850177.18 4 8.00 0.875 0.1250 2.0393 1.1504 126.0 730.6878
76.5 1035 326.66 5903.89 106704.90 5 6.40 0.844 0.1563 1.9268 1.0100 117.9 208.2443
711 102.0 274.69 4552.56 75452.50 6 5.33 0.813 0.1875 1.8297 0.8870 11.3 87.3151
51.2 100.0 212.39 3095.32 45110.17 7 457 0.781 0.2188 1.7435 0.7762 105.8 33.1256
74.8 93.0 57.36 434.43 3290.21 8 4.00 0.750 0.2500 1.6651 0.6742 100.9 62.3141
84.6 84.9 0.28 -0.15 0.08 9 3.56 0.719 0.2813 1.5928 0.5788 96.6 136.5485
70.5 84.6 0.68 -0.56 0.47 10 3.20 0.688 0.3125 1.5252 0.4884 92.7 65.7894
68.0 83.0 5.89 -14.28 34.66 1 291 0.656 0.3438 1.4614 0.4018 89.2 38.2689
102.0 80.0 29.45 -159.78 867.02 12 267 0.625 0.3750 1.4006 0.3182 85.9 35.3807
75.0 78.5 47.97 -332.29 2301.52 13 2.46 0.594 0.4063 1.3422 0.2368 82.9 19.7970
175.0 78.2 52.71 -382.63 2777.86 14 229 0.563 0.4375 1.2858 0.1570 80.2 3.9452
100.0 76.6 77.90 -687.61 6069.08 15 213 0.531 0.4688 1.2310 0.0782 775 0.8625
93.0 76.5 79.68 711.25 6348.83 16 2.00 0.500 0.5000 11774 0.0000 75.1 2.0928
200.0 75.0 108.71 -1133.43 11817.56 17 1.88 0.469 0.5313 1.2310 -0.0782 72.7 5.2693
1035 74.8 112.92 -1199.92 12750.73 18 1.78 0.438 0.5625 1.2858 -0.1570 70.5 18.8043
156.0 711 205.24 -2940.40 42125.12 19 1.68 0.406 0.5938 1.3422 -0.2368 68.3 7.7454
84.9 70.5 222.80 -3325.52 49637.90 20 1.60 0.375 0.6250 1.4006 -0.3182 66.3 18.0414
69.9 69.9 241.07 -3742.89 58113.42 21 1.52 0.344 0.6563 1.4614 -0.4018 64.3 31.8161
62.0 68.0 303.68 -5291.99 92219.93 22 1.45 0.313 0.6875 1.5252 -0.4884 62.3 32.1724
62.0 67.1 335.85 -6154.99 112798.42 23 1.39 0.281 0.7188 1.5928 -0.5788 60.4 44.2395
83.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 24 1.33 0.250 0.7500 1,6651 -0.6742 58.6 11.4729
80.0 62.0 548.79 -12856.22 301174.24 25 1.28 0.219 0.7813 1.7435 0.7762 56.8 26.9236
56.0 59.3 685.20 -17935.91 469495.13 26 1.23 0.188 0.8125 1.8297 -0.8870 55.0 17.7734
44.7 56.0 865.91 -25480.55 749799.31 27 1.19 0.156 0.8438 1.9268 -1.0100 53.3 7.4466
522 52.2 1103.99 -36681.54 1218793.30 28 1.14 0.125 0.8750 2.0393 -1.1504 51.5 0.4774
78.2 51.2 1171.44 -40094.19 1372277.30 29 1.10 0.094 0.9063 2.1758 -1.3182 49.7 2.1574
59.3 44.7 1658.63 -67550.13 2751069.50 30 1.07 0.063 0.9375 2.3548 -1.5344 47.9 10.3318
78.5 39.7 2090.90 -95609.13 4371855.44 31 1.03 0.031 0.9688 2.6328 -1.8631 46.0 40.0428
s 264822 | 42066.98 | 2561613.01 294517989.53 3250.55
X 85.43
Sesq 1357.00 ESTIMACION DE PARAMETROS B 1.20
SPinsesg | 140223 o 34.19
9 sesg 1.6530 Xo 44.41 PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE
3 insesq 1.8259 p(No.de par) 3 N A
2
K cosq 5.1593 2 (h -h.)
= . EE =/ tL
K insesg 6.3096 %o = X = SA/B ESTIMACION DE EVENTOS n-p
S 37.4464 N N 1 1 3
Cv 0.4383 [PARA UNA PROBABILIDAD ACUMULADA Xy =% + aﬂ[l— ﬁ +Ur ﬁ} h, = Altura de precip. real

n =Tamafio de la muestra

m = Namero de orden
h, = Altura de precip. calculada
p = Namero de paradmetros de la distribucion

Tr P(1-1/T) P(UIT) v ut X; hp méx
prob acum mm mm
2 0.5000 0.5000 1.1774 0.0000 75.1 84.8
5 0.8000 0.2000 1.7941 0.8415 109.0 123.2
10 0.9000 0.1000 2.1460 1.2817 134.0 151.4
20 0.9500 0.0500 2.4477 1.6452 158.9 179.6
50 0.9800 0.0200 27971 2.0542 192.0 217.0
100 0.9900 0.0100 3.0349 2.3268 217.3 245.6
500 0.9980 0.0020 3.5255 2.8785 2771 313.1
1000 0.9990 0.0010 3.7169 3.0905 303.2 3426
5000 0.9998 0.0002 4.1273 3.5402 365.1 412.6
10000 0.9999 0.0001 4.2919 3.7191 392.2 443.2
X =h,media anual 85.4 96.5

CON ESTE VALOR Y EL PROMEDIO DE DIAS CON LLUVIA DE 1 mm O MAS

DIAS C LLUVIA 125
DE LA FIGURA 4.32 s

pT =2
o

Y
pT=2
Tr hp 24 hr hp 1 hr

mm mm

2 84.8 52.1

5 123.2 75.7

10 151.4 93.0
20 179.6 110.3
50 217.0 133.3
100 2456 150.9
500 3131 192.3
1000 3426 210.5
5000 412.6 253.4
10000 443.2 2723

52.1

0.614

mm




ANEXO B. PRECIPITACION

DISTRIBUCION LOGNORMAL 2 LAS ANIMAS

U; =v—

L”{[F(lxnz}

1+byv +b,v? + byv®

PARA UNA PROBABILIDAD

b, =0.010328 b, =1.432788
b, =0.189269 by =0.001308
0.5<F(x)<1 secambia
F(x) por [L- F(x)]
y se cambia el signo deU

B-xix

hp Xr hp Xr LN(hp) (XX (xx")° (xx)* No de orden Tr P(1-1/T) P(1/T) v uT X; (Xr-Xg)?
mm mm mm m prob acum mm
153.0 200.0 5.2983 0.8551 0.7907 0.7311 1 32.0000 0.9688 0.0313 2.6328 1.8631 159.3 1657.3363
67.1 175.0 5.1648 0.6259 0.4952 0.3918 2 16.0000 0.9375 0.0625 2.3548 1.5344 140.9 1165.8513
76.6 156.0 5.0499 0.4573 0.3092 0.2091 3 10.6667 0.9063 0.0938 2.1758 1.3182 129.9 680.7501
39.7 153.0 5.0304 0.4314 0.2834 0.1861 4 8.0000 0.8750 0.1250 2.0393 1.1504 122.0 960.7159
76.5 103.5 4.6396 0.0707 0.0188 0.0050 5 6.4000 0.8438 0.1563 1.9268 1.0100 115.8 150.2574
71.1 102.0 4.6250 0.0632 0.0159 0.0040 6 5.3333 0.8125 0.1875 1.8297 0.8870 110.6 73.1639
51.2 100.0 4.6052 0.0536 0.0124 0.0029 7 4.5714 0.7813 0.2188 1.7435 0.7762 106.1 36.7650
74.8 93.0 4.5326 0.0253 0.0040 0.0006 8 4.0000 0.7500 0.2500 1.6651 0.6742 102.1 82.6531
84.6 84.9 4.4415 0.0046 0.0003 0.0000 9 3.5556 0.7188 0.2813 1.5928 0.5788 98.5 185.2500
70.5 84.6 4.4379 0.0041 0.0003 0.0000 10 3.2000 0.6875 0.3125 1.5252 0.4884 95.2 113.0871
68.0 83.0 4.4188 0.0020 0.0001 0.0000 11 2.9091 0.6563 0.3438 1.4614 0.4018 92.2 84.6322
102.0 80.0 4.3820 0.0001 0.0000 0.0000 12 2.6667 0.6250 0.3750 1.4006 0.3182 89.4 87.6090
75.0 78.5 4.3631 0.0001 0.0000 0.0000 13 2.4615 0.5938 0.4063 1.3422 0.2368 86.7 66.9023
175.0 78.2 4.3588 0.0002 0.0000 0.0000 14 2.2857 0.5625 0.4375 1.2858 0.1570 84.1 35.5536
100.0 76.6 4.3386 0.0012 0.0000 0.0000 15 2.1333 0.5313 0.4688 1.2310 0.0782 81.7 25.8668
93.0 76.5 4.3373 0.0013 0.0000 0.0000 16 2.0000 0.5000 0.5000 1.1774 0.0000 79.3 8.0090
200.0 75.0 43175 0.0032 -0.0002 0.0000 17 1.8824 0.4688 0.5313 1.2310 -0.0782 77.0 4.1699
103.5 74.8 4.3148 0.0035 -0.0002 0.0000 18 1.7778 0.4375 0.5625 1.2858 -0.1570 74.8 0.0000
156.0 71.1 4.2641 0.0120 -0.0013 0.0001 19 1.6842 0.4063 0.5938 1.3422 -0.2368 72.6 2.2614
84.9 70.5 4.2556 0.0139 -0.0016 0.0002 20 1.6000 0.3750 0.6250 1.4006 -0.3182 70.4 0.0055
69.9 69.9 4.2471 0.0160 -0.0020 0.0003 21 1.5238 0.3438 0.6563 1.4614 -0.4018 68.3 2.7000
62.0 68.0 4.2195 0.0237 -0.0037 0.0006 22 1.4545 0.3125 0.6875 1.5252 -0.4884 66.1 3.6795
62.0 67.1 4.2062 0.0280 -0.0047 0.0008 23 1.3913 0.2813 0.7188 1.5928 -0.5788 63.9 10.3429
83.0 62.0 41271 0.0608 -0.0150 0.0037 24 1.3333 0.2500 0.7500 1.6651 -0.6742 61.6 0.1272
80.0 62.0 41271 0.0608 -0.0150 0.0037 25 1.2800 0.2188 0.7813 1.7435 -0.7762 59.3 7.1033
56.0 59.3 4.0818 0.0852 -0.0249 0.0073 26 1.2308 0.1875 0.8125 1.8297 -0.8870 56.9 5.4065
44.7 56.0 4.0254 0.1213 -0.0422 0.0147 27 1.1852 0.1563 0.8438 1.9268 -1.0100 54.4 2.6713
52.2 52.2 3.9551 0.1752 -0.0733 0.0307 28 1.1429 0.1250 0.8750 2.0393 -1.1504 51.6 0.3818
78.2 51.2 3.9357 0.1917 -0.0840 0.0368 29 1.1034 0.0938 0.9063 2.1758 -1.3182 48.4 7.5977
59.3 44.7 3.8000 0.3291 -0.1888 0.1083 30 1.0667 0.0625 0.9375 2.3548 -1.5344 4.7 0.0004
78.5 39.7 3.6814 0.4792 -0.3318 0.2297 31 1.0323 0.0313 0.9688 2.6328 -1.8631 39.5 0.0368
3 135.58 4.20 1.14 1.97 5460.8873
X 437
SZes 0.135 ESTIMACION DE PARAMETROS Ly 4.3736
2 n
S’insesg 0.140 - lz Ln(X,) oy 0.3742
9 sesg 0.7386 o4 p(No.de par) 2 PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE
J inses 0.8158 n
k - 3.4579 (Ln Xi—hy )2 ESTIMACION DE EVENTOS Zn:(h —h, *
= - 6,0 =1L g -
K insesq 4.2289 y n-1 K = EXP (i, +U5,) EE —
S 0.3742  [PARA UNA PROBABILIDAD ACUMULADA
Cv 0.0855 0< F(X) <05 by +byv+ vaZ DONDE by =2.515517 b, =0.802853

h, = Altura de precip. real

n =Tamafio de la muestra

m = Namero de orden

h. = Altura de precip. calculada

p = Nimero de parametros de la distribucion

Tr P(1-1/T) P(U/T) v ut Xt

prob acum mm
2 0.5000 0.5000 1.1774 0.0000 79.33
5 0.8000 0.2000 1.7941 0.8415 108.68
10 0.9000 0.1000 2.1460 1.2817 128.15
20 0.9500 0.0500 2.4477 1.6452 146.82
50 0.9800 0.0200 2.7971 2.0542 171.09
100 0.9900 0.0100 3.0349 2.3268 189.46
500 0.9980 0.0020 3.5255 2.8785 232.90
1000 0.9990 0.0010 3.7169 3.0905 252.13
5000 0.9998 0.0002 4.1273 3.5402 298.34
10000 0.9999 0.0001 4.2919 3.7191 318.99




ANEXO B. PRECIPITACION

DISTRIBUCION LOGNORMAL 3 LAS ANIMAS

ESTIMACION DE EVENTOS
Ry =%, +EXP (&, +U6,)

et

iy = Ln[:—zj—% Ln(n,2 +1)

&, = [Ln(ﬁzz +1)}y2
DONDE by =2.515517 b, =0.802853

b, =0.010328 b, =1.432788  v=

b, =0.189269 b, =0.001308

PARA UNA PROBABILIDAD ACUMULADA
0<F(x)<05
by + by +b,v?
1+b,v +b,v? +bgv®
PARA UNA PROBABILIDAD (5 F(x)<1 se cambia
F(x) por [L-F(x)]
y se cambia el signo de U

Uprv-

B-xx

hp Xr hp Xr (xx)? (xx") (xx)* No de orden Tr P(1-1/T) P(1/T) v uT XT (Xr-X7)?
mm mm m Df[)b acum mm
153.0 200.0 13127.1234 | 15040225627 | 172321368.5978 1 32.0000 0.9688 0.0313 2.6328 1.8631 172.8 737.6549
67.1 175.0 8023.4404 | 718688.9192 | 64375596.3559 2 16.0000 0.9375 0.0625 2.3548 1.5344 148.6 695.7083
76.6 156.0 4980.6414 | 351502.0876 | 24806788.5551 3 10.6667 0.9063 0.0938 2.1758 1.3182 134.8 449.7195
39.7 153.0 4566.1994 | 308554.8040 | 20850177.1833 4 8.0000 0.8750 0.1250 2.0393 1.1504 125.1 779.7280
76.5 103.5 326.6572 5903.8902 106704.8993 5 6.4000 0.8438 0.1563 1.9268 1.0100 117.6 197.7856
71.1 102.0 274.6862 4552.5552 75452.4980 6 5.3333 0.8125 0.1875 1.8297 0.8870 11.4 88.7451
51.2 100.0 212.3915 3095.3220 45110.1679 7 45714 0.7813 0.2188 1.7435 0.7762 106.2 38.5343
74.8 93.0 57.3603 434.4275 3290.2057 8 4.0000 0.7500 0.2500 1.6651 0.6742 101.7 75.0899
84.6 84.9 0.2770 -0.1458 0.0767 9 3.5556 0.7188 0.2813 1.5928 0.5788 97.6 161.9962
70.5 84.6 0.6828 -0.5643 0.4663 10 3.2000 0.6875 0.3125 1.5252 0.4884 94.0 88.0155
68.0 83.0 5.8871 -14.2842 34.6583 1 2.9091 0.6563 0.3438 1.4614 0.4018 90.6 58.4726
102.0 80.0 29.4452 -159.7795 867.0183 12 2.6667 0.6250 0.3750 1.4006 0.3182 87.6 57.2086
75.0 78.5 47.9742 -332.2856 2301.5235 13 2.4615 0.5938 0.4063 1.3422 0.2368 84.7 38.2799
175.0 78.2 52.7054 -382.6331 2777.8578 14 2.2857 0.5625 0.4375 1.2858 0.1570 82.0 14.5548
100.0 76.6 77.9043 -687.6098 6069.0786 15 21333 0.5313 0.4688 1.2310 0.0782 79.4 7.9443
93.0 76.5 79.6796 -711.2469 6348.8322 16 2.0000 0.5000 0.5000 11774 0.0000 77.0 0.2252
200.0 75.0 108.7086 -1133.4327 11817.5557 17 1.8824 0.4688 0.5313 1.2310 -0.0782 74.6 0.1390
103.5 74.8 112.9191 -1199.9170 12750.7272 18 1.7778 0.4375 0.5625 1.2858 -0.1570 72.4 5.9676
156.0 711 205.2440 -2940.3960 42125.1157 19 1.6842 0.4063 0.5938 1.3422 -0.2368 70.1 0.9040
84.9 705 222.7956 -3325.5238 49637.9009 20 1.6000 0.3750 0.6250 1.4006 -0.3182 68.0 6.3048
69.9 69.9 241.0673 -3742.8924 58113.4224 21 1.5238 0.3438 0.6563 1.4614 -0.4018 65.9 16.2985
62.0 68.0 303.6774 -5291.9850 92219.9341 22 1.4545 0.3125 0.6875 1.5252 -0.4884 63.8 18.0087
62.0 67.1 335.8548 -6154.9889 112798.4234 23 1.3913 0.2813 0.7188 1.5928 -0.5788 61.7 29.6561
83.0 62.0 548.7934 | -12856.2221 301174.2408 24 1.3333 0.2500 0.7500 1.6651 -0.6742 59.5 6.0549
80.0 62.0 548.7934 | -12856.2221 301174.2408 25 1.2800 0.2188 0.7813 1.7435 -0.7762 57.4 21.2464
56.0 59.3 685.1971 | -17935.9060 469495.1305 26 1.2308 0.1875 0.8125 1.8297 -0.8870 55.2 16.5560
447 56.0 865.9095 | -25480.5489 749799.3141 27 1.1852 0.1563 0.8438 1.9268 -1.0100 52.9 9.7762
52.2 52.2 1103.9897 | -36681.5386 1218793.3011 28 1.1429 0.1250 0.8750 2.0393 -1.1504 50.4 3.2052
78.2 51.2 1171.4424 | -40094.1868 1372277.2992 29 1.1034 0.0938 0.9063 2.1758 -1.3182 47.7 12.3069
59.3 44.7 1658.6348 | -67550.1273 2751069.5023 30 1.0667 0.0625 0.9375 2.3548 -1.5344 445 0.0327
78.5 39.7 2090.8982 | -95609.1253 4371855.4434 31 1.0323 0.0313 0.9688 2.6328 -1.8631 40.3 0.3912
b2 2648.22 42066.98 | 2561613.01 294517989.53 3636.5111
X 85.42634
ste_sg 1356.99939 ESTIMACION DE PARAMETROS w 0.4411
Sses 1402.23270 ( 4 Kz ny 0.4383
9 sesg 1.65304 w= 2 n, 0.5524 PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE
3 insesg 1.82594 S 1—wh Xo 17.6433 y
A==, N, = n 2
K sesg 5.15930 X Tk 4y 4.0831 3 (h, ~h,
K insesg 6.30955 (a gy 0.5161 EE =| L
s 37.44640 %o =X|1-2% No.d 3 n-p
K n, p(No.de par)
Cv 0.43835

h, = Altura de precip.real

n =Tamafio de la muestra

m = Namero de orden

h, = Altura de precip.calculada

p = Namero de parametros de la distribucién

Tr P(1-1/T) P(LT) v ut )(T
prob acum mm
2 0.5000 0.5000 11774 0.0000 77.0
5 0.8000 0.2000 1.7941 0.8415 109.2
10 0.9000 0.1000 2.1460 1.2817 132.6
20 0.9500 0.0500 2.4477 1.6452 156.3
50 0.9800 0.0200 2.7971 2.0542 188.9
100 0.9900 0.0100 3.0349 2.3268 214.8
500 0.9980 0.0020 3.5255 2.8785 279.7
1000 0.9990 0.0010 3.7169 3.0905 310.0
5000 0.9998 0.0002 4.1273 3.5402 386.4
10000 0.9999 0.0001 4.2919 3.7191 4221
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B.5 RESUMEN DEL ANALISIS DE FRECUENCIAS
ESTACION LAS ANIMAS
La prueba de bondad en el ajuste

Tabla B.4 Error estandar

. ERROR
DISTRIBUCION ESTANDAR
GUMBEL 12.46
NORMAL 17.47
GAMMA 2 13.30
GAMMA 3 10.77
LOGNOR 2 13.72
LOGNOR 3 11.40

indica que el mejor ajuste fue con la Distribucién: Gamma 3.

Estimacion de parametros
Ecuacion B.21

Ecuacién B.22

Ecuacion B.23
Xo=X-S./B =44.41

Estimacién de eventos
Ecuacién B.24

3
X; =Xo+af 1—i+uT 1
9B 9p

La h, méaxima en 24 horas se obtiene multiplicando Xt por 1.13
Tabla B.5 Precipitacion maxima en 24 hr.

P(1-1/T) P(IT)
prob acum
0.5000 0.5000
0.8000 0.2000
0.9000 0.1000
0.9500 0.0500
0.9800 0.0200
0.9900 0.0100
0.9980 0.0020
0.9990 0.0010
0.9998 0.0002
0.9999 0.0001
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Una vez realizado el analisis de frecuencias de la estacién, la funcion que ajusta se ve a

continuacion
Tabla B.6 La mejor distribucion

ESTACION DISTRIBUCION

Las Animas Gamma 3

Se observa que la distribucion que mejor ajusta a la estacion es la Distribucion Gamma 3.
B.6 CONSTRUCCION DE CURVAS h-d-T e i-d-T

Bell y Chen desarrollaron expresiones para el calculo de la precipitacion asociada a distintas
duraciones y periodos de retorno; los resultados obtenidos han sido aceptables. Ambos realizaron
sus estudios apoyados en las mediciones llevadas a cabo por el U.S. Weather Bureau.

En México se han elaborado mapas que muestran la regionalizacion del factor R, llamado factor
de convectividad. R es la relacion entre la precipitacion méxima anual en 1 hora para un periodo
de retorno T, y la precipitacion méxima anual en 24 horas para el mismo periodo de retorno T.

En el presente trabajo se utiliza la figura B.2 del U.S. Weather Bureau (Daniel F. Campos A.;
Procesos del ciclo hidroldgico) para obtener el valor de la lluvia de una hora y periodo de retorno
de 2 afos.

Dias de lluvia: 125
Lluvia media anual: 85.4 mm
de la figura B.2

h,t =52.1mm
T=2
Con el dato anterior y la lluvia de 24 horas y periodo de retorno de 2 afios se obtiene la relacion
h 1h
R = p'|2'4:2 (B42)
hor 2,
R= 52.1 =0.614
84.8

Esta relacion no cambia con el periodo de retorno, por lo que se aplica a todos los datos de 1 hora
de duracion.

Para el célculo de las precipitaciones con duraciones menores a 1 (una) hora se emplean los
siguientes valores (Daniel F. Campos A.; Procesos del ciclo hidroldgico):
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d min

.. p
Tabla B.7 Relacion hlhr
p

minutos 5 10 15 30 | 45

Relacion
hdmin
p 0.30 | 0.45| 057 10.79 | 0.91
hlhr
p

RELACION EMPIRICA PARA ESTIMAR LA LLUVIA DE UNA HORA Y PERIODO
DE RETORNO 2 ANOS, EN AUSENCIA DE REGISTROS PLUVIOGRAFICOS
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Figura B.2 Grafica del U.S. Weather Bureau

A continuacion se presentan los datos para la construccion de las curvas h-d-T e i-d-T de cada una
de las estaciones, que van desde los 5 minutos hasta los 10 dias (240 horas)
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Tabla B.8 Curvas altura-duracién-periodo de retorno

LAS ANIMAS CURVAS h-d-T
DURACION Tr, EN ANOS
2 5 10 20 50 100 500 1000 5000 10000
24 h 24 84.8 123.2 151.4 179.6 217.0 2456 313.1 342.6 412.6 443.2
1h 1 521 75.7 93.0 110.3 133.3 150.9 192.3 210.5 253.4 272.3
5 min 0.083 15.6 22.7 27.9 331 40.0 45.3 57.7 63.1 76.0 81.7
10 min 0.167 23.4 341 41.9 49.6 60.0 67.9 86.5 94.7 114.0 122.5
15 min 0.250 29.7 43.1 53.0 62.9 76.0 86.0 109.6 120.0 144.5 155.2
30 min 0.500 41.2 59.8 73.5 871 105.3 119.2 151.9 166.3 200.2 215.1
45 min 0.750 47.4 68.9 84.6 100.4 121.3 137.3 175.0 191.5 230.6 247.8
1h 1 521 75.7 93.0 110.3 133.3 150.9 192.3 210.5 253.4 272.3
15h 1.5 55.4 80.5 99.0 117.4 141.9 160.5 204.7 224.0 269.7 289.7
2h 2 57.9 84.2 103.4 122.7 148.3 167.8 2139 234.1 281.9 302.8
3h 3 61.7 89.6 110.1 130.6 157.8 178.5 227.6 249.1 299.9 322.2
4h 4 64.4 93.6 115.0 136.4 164.9 186.6 2379 260.3 3135 336.7
5h 5 66.7 96.8 119.0 141.2 170.6 193.1 246.1 269.4 324.4 348.5
6h 6 68.6 99.6 122.4 145.2 175.5 198.6 253.1 277.0 333.6 358.3
7h 7 70.2 102.0 125.3 148.7 179.7 203.3 259.2 283.7 341.5 366.9
8h 8 7.7 104.1 127.9 151.7 183.4 207.5 264.5 289.5 348.6 3745
9h 9 73.0 106.0 130.3 154.5 186.7 211.3 269.4 294.8 355.0 381.3
10h 10 74.2 107.7 132.4 157.0 189.7 214.7 273.7 299.6 360.7 387.5
15h 15 78.9 114.6 140.9 167.1 201.9 2285 291.3 318.8 383.9 412.4
20h 20 82.5 119.8 147.2 174.6 211.0 238.8 304.4 333.2 401.2 431.0
24 h 24 84.8 123.2 151.4 179.6 217.0 2456 313.1 342.6 412.6 443.2
48 h 48 94.3 137.0 168.4 199.7 241.3 2731 348.2 381.1 458.8 492.9
72h 72 100.4 145.8 179.2 2125 256.8 290.6 370.5 405.5 488.2 5245
96 h 96 104.9 152.3 187.3 2221 268.4 303.8 387.2 423.8 510.3 548.2
120 h 120 108.5 157.7 193.8 229.8 277.7 314.3 400.7 438.5 528.0 567.2
144 h 144 111.6 162.1 199.3 236.3 285.6 323.2 412.0 451.0 543.0 583.3
168 h 168 114.3 166.0 204.0 242.0 2924 331.0 421.9 461.8 556.0 597.3
192 h 192 116.7 169.4 208.3 247.0 298.5 337.8 430.6 471.3 567.5 609.6
216 h 216 118.8 172.5 2121 2515 303.9 344.0 438.5 479.9 577.8 620.7
240 h 240 120.7 175.3 215.5 255.6 308.9 349.6 445.6 487.7 587.2 630.8
LAS ANIMAS
CURVAS h-d-T
1000.00
100.00 -
——Tr2
—a—Tr5
10.00 Trio
Tr 20
ilimet —%— Tr 50
milimetros Tr 100
—+—Tr 500
1.00 —— Tr 1000
Tr 5000
Tr 10000
0.10
0.01 . . . .
0.01 0.10 1.00 10.00 100.00 1000.00

horas

Figura B.3 Curvas altura-duracion-periodo de retorno obtenidas de la tabla B.8.
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Tabla B.9 Curvas intensidad-duracién-periodo de retorno

LAS ANIMAS CURVAS i-d-T
DURACION Tr, EN ANOS
2 5 10 20 50 100 500 1000 5000 10000
24 h 24 35 5.1 6.3 7.5 9.0 10.2 13.0 14.3 17.2 18.5
1h 1 52.1 75.7 93.0 110.3 133.3 150.9 192.3 210.5 253.4 272.3
5 min 0.083 187.6 2724 334.9 397.1 479.9 543.1 692.4 757.8 912.4 980.2
10 min 0.167 140.7 204.3 2511 297.8 359.9 407.3 519.3 568.3 684.3 735.1
15 min 0.250 118.8 1725 2121 251.5 303.9 344.0 438.5 479.9 577.8 620.8
30 min 0.500 82.3 119.6 147.0 1743 210.6 238.4 303.9 332.6 400.4 430.2
45 min 0.750 63.2 91.8 112.9 133.8 161.7 183.1 233.4 255.4 307.5 330.3
1h 1 52.1 75.7 93.0 110.3 133.3 150.9 192.3 210.5 253.4 272.3
15h 15 37.0 53.7 66.0 78.3 94.6 107.0 136.4 149.3 179.8 193.2
2h 2 29.0 421 51.7 61.3 741 83.9 106.9 117.0 140.9 1514
3h 3 20.6 29.9 36.7 43.5 52.6 59.5 75.9 83.0 100.0 107.4
4h 4 16.1 234 28.8 341 41.2 46.6 59.5 65.1 78.4 84.2
5h 5 13.3 19.4 23.8 28.2 341 38.6 49.2 53.9 64.9 69.7
6h 6 11.4 16.6 20.4 24.2 29.2 33.1 422 46.2 55.6 59.7
7h 7 10.0 14.6 17.9 21.2 257 29.0 37.0 40.5 48.8 52.4
8h 8 9.0 13.0 16.0 19.0 229 259 33.1 36.2 43.6 46.8
9h 9 8.1 11.8 145 17.2 20.7 235 29.9 32.8 39.4 42.4
10h 10 7.4 10.8 13.2 15.7 19.0 215 27.4 30.0 36.1 38.8
15h 15 5.3 7.6 9.4 11.1 13.5 15.2 19.4 21.3 25.6 27.5
20 h 20 4.1 6.0 7.4 8.7 10.6 11.9 15.2 16.7 20.1 21.5
24 h 24 35 5.1 6.3 7.5 9.0 10.2 13.0 14.3 17.2 18.5
48 h 48 2.0 2.9 3.5 4.2 5.0 5.7 7.3 7.9 9.6 10.3
72h 72 14 2.0 2.5 3.0 3.6 4.0 5.1 5.6 6.8 7.3
96 h 96 11 1.6 2.0 23 2.8 3.2 4.0 4.4 53 57
120 h 120 0.9 1.3 1.6 1.9 23 2.6 3.3 3.7 4.4 4.7
144 h 144 0.8 1.1 1.4 1.6 2.0 22 29 3.1 3.8 4.1
168 h 168 0.7 1.0 1.2 14 1.7 2.0 25 27 33 3.6
192 h 192 0.6 0.9 1.1 1.3 1.6 1.8 22 25 3.0 3.2
216 h 216 0.5 0.8 1.0 1.2 14 1.6 2.0 22 27 29
240 h 240 0.5 0.7 0.9 1.1 1.3 1.5 1.9 2.0 2.4 2.6
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Figura B.4 Curvas i-d-T obtenidas de la Tabla B.9
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